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Résumé :



Dans le cadre de notre projet de fin d’étude avec le bureau d’étude OTC ingénierie, nous avons travaillé sur le projet d’étude parasismique de Green Tower, un immeuble de grande hauteur au centre de Casablanca. Nous avons tout d’abord commencé par une première conception du bâtiment pour laquelle nous avons effectué des calculs manuels (descente de charge, calcul statique et ferraillage de quelques éléments) pour une variante de contreventement par voiles. Ensuite, pour s’assurer des résultats obtenus, nous avons procédé à la modélisation informatique par les logiciels CBS Pro et ROBOT Millenium au profit de notre bâtiment pour la variante précitée. Dans cette étape on a suivi deux méthodes de calcul sismique :



• •



Méthode de calcul sismique simplifié (par CBS Pro): à travers laquelle on a pu comparer avec les résultats obtenus par les calculs manuels. Méthode de calcul sismique avancé (par ROBOT Millenium) : dans laquelle nous avons fait une analyse modale de la structure.



Après avoir analysé et comparé les résultats des calculs manuel et informatique, nous avons été amené à effectuer plusieurs changements sur la conception initiale afin d’aboutir à la conception optimale qui, en même temps, satisfait aux règles de stabilité et prend en considération l’aspect économique du projet pour finir avec le dimensionnement final et le ferraillage des éléments de notre structure.
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Introuction : Partout dans le monde, le régime foncier joue un rôle prépondérant dans l’essor de l’activité économique. Il est modelé en fonctions des options idéologiques et politiques du pays et organisé de façon à répondre aux exigences de chaque système économique et aux aspirations de chaque société. Au Maroc, la propriété foncière est soumise depuis quelques années à une très forte pression due à l'explosion démographique qui aboutit à l'accroissement de la demande et à la rareté du facteur "terre". Face à ces contraintes les spécialistes n’avaient autre solution que de substituer le mode d’extension verticale à l’expansion horizontale des villes marocaines. D’où la naissance des immeubles de grande hauteur. Le projet qui a fait l’objet de notre travail de fin d’étude s’inscrit dans cette tendance. Il s’agit d’un IGH en béton armé s’étalant sur une surface de 375m² et implanté au centre de la ville de Casablanca .En effet, notre construction comporte deux sous sol, un rez-dechaussée et 10 étages dédié principalement à un usage de bureaux .Un tel sujet nous donne l’occasion de peaufiner notre cursus d’étudiant à l’EHTP dans notre spécialisation, à savoir l’ingénierie du bâtiment. Par ailleurs, les connaissances techniques qu’il nous a pourvues sont tellement appréciables. Elles nous seront d’une grande utilité durant notre intégration dans le monde professionnel. Dans le présent rapport nous avons abordé en premier lieu la conception structurale du bâtiment, cette conception qui se base essentiellement sur le respect des contraintes architecturales et l’adéquation avec un certain nombre de cri tères, notamment ceux relatifs à la conception parasismique. Une fois la conception établie, on définit ensuite les hypothèses qui vont servir au calcul de la structure. Ce calcul qui s’articule sur l’évaluation des effets sismiques par une étude de contreventement ainsi que l es effets du vent. En outre, le rapport fait ressortir une analyse modale spectrale que l’on a menée sous le logiciel de calcul par éléments finis Robot Millenium en vue de déterminer les effets maximaux du séisme sur la structure. Nous présentons finalement les résultats des calculs dont on a été amené précédemment et le dimensionnement des éléments structuraux qui en découle.
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C&apitre 1 : Présentation u pro'et L’essor des bâtiments de grande hauteur en béton armé est étroitement lié au développement des connaissances théoriques de l’ingénieur, provoqué en grande partie par la pression constante des architectes et maîtres d’ouvrage en quête de formes inédites. L’évolution dans le concept des immeubles de grande hauteur a été accompagnée de l’évolution générale de la technique de calcul, marquée d’une manière spectaculaire par l’apparition d’ordinateurs puissants et de logiciels très perfectionnés en termes de modélisation et de calcul. Notre étude prend effectivement place dans ce volet. Cette dernière consiste en la conception et calcul parasismique du projet GREEN TOWER au centre de la ville de Casablanca, qui se compose de deux sous sol, un rez-de-chaussée et dix niveaux d’une forme 2 quasi régulière s’étalant sur une superficie d’environ 375m . Cet immeuble est destiné à un usage de bureaux. Les niveaux sont disposés comme suit :



•



Deux sous sol comportant des locaux techniques et un parking.



•



Un RDC dédié à la réception des clients.



•



Une mezzanine réservée a des locaux de service.



•



Le 1er étage composé de bureaux et comportant une terrasse plantée.



•



Les niveaux du 2



•



Une terrasse inaccessible.



ème
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C&apitre 2 : "a résistance au #eu 1) Généralité sur la résistance au feu Les critères de résistance au feu définissent le classement de résistance au feu qui, associé au degré de résistance au feu, constitue les caractéristiques de résistance au feu d’un élément de construction.



•



Critères de résistance au feu d’un élément de construction ou d’un ouvrage :



La qualité d’un élément de construction mis en œuvre dans un bâtiment afin qu’il puisse continuer à assurer son rôle en cas d’incendie, est déterminée par des essais de résistance au feu liés à la norme ISO définissant l’incendie conventionnel (ISO-834).Les trois critères utilisés sont les suivants : - La résistance mécanique sous charge ; - L’étanchéité aux gaz chauds et aux flammes ainsi que l’absence des émissions de gaz inflammables sur la face non exposée au feu ; - L’isolation thermique



•



Classement de la résistance au feu d’un élément de construction ou d’un  ouvrage :



 Stable au feu (SF) : Le critère de résistance mécanique est seul requis (poteaux,



poutres, etc.)  Pare-flammes(PF) : Sont requis les critères de résistance mécanique et d’étanchéité aux flammes, aux gaz chauds ou inflammables (blocs-portes, murs, cloisons, etc.).  Coupe feu(CF) : En plus des critères précédents, l’ouvrage présente des caractéristiques d’isolation thermique. La température moyenne de la face non exposée reste à 140°C, avec une température maximale ne dépassant pas, localement, 180°C



•  Degré de résistance au feu d’un élément de construction ou d’un  ouvrage : Le degré de résistance au feu s’exprime en temps requis déterminé après essais ; les valeurs conventionnelles sont : 1/4 h, 1/2 h,3/4 h,1h ,2h,3h,4h et 6h.



•



Caractéristiques de résistance au feu d’un élément de construction ou  d’un ouvrage :



Ils sont constitués : a. Du classement de la résistance au feu (SF, PF ou CF) b. Du degré de résistance au feu (exprimé en temps requis)
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Ces deux données permettent de choisir un élément de construction en vue de la protection des personnes et de la conservation des biens : Poteau peut être SF1/4 h jusqu’à SF 6h.  2) Classement des établissements : Selon l'article R122-2 du Code de la construction et de l'habitation français, « constitue un immeuble de grande hauteur, [...] tout corps de bâtiment dont le plancher bas du dernier niveau est situé, par rapport au niveau du sol le plus haut utilisable pour les engins des services publics de secours et de lutte contre l'incendie : 



à 50 mètres pour les immeubles à usage d'habitation [...] ;







à plus de 28 mètres pour tous les autres immeubles.



Les IGH font l'objet d'une classification administrative, parmi lesquels on trouve les catégories suivantes : Classe



Usage



 A



habitation



O



hôtel 



 R



enseignement



S



dépôt d’archives



U



sanitaire



W1 W2



bureau



entre 28 et 50 mètres au-dessus de 50 mètres



 Z



Mixte



G.H.T.C.



Tours de contrôle



 I.T.G.H.



Très grande hauteur



Tableau 1 : Classification des IGH



Les IGH sont soumis, selon leur type, à un règlement de sécurité particulier édicté initialement par l'arrêté du 18 octobre 1977. Ce texte a subi depuis de nombreuses modifications successives destinées à la mise en œuvre des principes de sécurité définis à l'article R 122-9 du Code de la construction et de l'habitation : « Permettre de vaincre le feu avant qu'il n'ait atteint une dangereuse extension », notamment en divisant l'immeuble en compartiments (niveaux isolés les uns des autres) et demi
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compartiments (par niveaux) capables d'empêcher la propagation de l'incendie de l'un à l'autre, et en limitant les sources de matériaux combustibles (limitation du potentiel calorifique à 400 MJ/m² en général); 



  



Assurer une évacuation horizontale et verticale aisée des occupants, notamment par la présence de circulations de dimensions adaptées à l'effectif présent, d'au moins deux escaliers par compartiment ; Assurer une détection rapide de l'incendie, et mettre à disposition des moyens efficaces de lutte contre l'incendie ; Empêcher le passage des fumées d'incendie de la zone sinistrée aux compartiments indemnes ; Empêcher l'incendie d'un IGH par propagation d'un incendie frappant le voisinage de ce bâtiment (volume de protection).



Les propriétaires sont tenus de maintenir et d’entretenir les installations en conformité avec la réglementation IGH, sous le contrôle de la Commission consultative départementale de sécurité et d'accessibilité territorialement compétente.  3) Conditions à respecter pour les dalles, les poteaux et les poutres afin d’assurer une  résistance au feu donnée (extrait de la norme P 92-701) o



 Poteaux :



Les dimensions minimales d’un poteau selon le degré de résistance de feu sont données par le tableau suivant: 1 /2 h



1h



1h1/2



2h



3h



4h



15



20



24



30



36



45



 Poteau exposé au feu sur une face



10



12



14



16



20



26



 Poteau rectangulaire



10



12



14



16



20



26



 Degré de résistance au feu



 Poteau carré exposé au feu sur les quatre  faces (cm)



Tableau 2 : Dimension minimale de la cote d’un poteau selon les critères d’exigence
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 Murs porteurs :



Les caractéristiques (en cm) d’un mur en béton armé selon le degré de résistance au feu exigé sont comme suit :



 Degré de résistance au feu



1 /2 h



1h



1h1/2



2h



3h



4h



 Epaisseur du mur



10



11



13



15



20



25



 Enrobage des aciers



1



2



3



4



6



7



Tableau 3 : Epaisseur minimale d’un mur porteur et enrobage selon les critères d’exigences



On note que les parois en maçonnerie de blocs béton creux présentent un degré stable au feu et pare-flamme de 6h et un degré coupe-feu de 3 heures pour une épaisseur de 15 cm. o



 Planchers :



L’épaisseur minimale d’une dalle en béton armé (en cm) selon le degré de résistance au feu exigé est donnée par le tableau suivant :



 Degré de résistance au feu



1 /2 h



1h



1h1/2



2h



3h



4h



 Epaisseur minimale



6



7



9



11



15



17,5



Tableau 4 : Epaisseur minimale d’une dalle en béton armé selon les critères d’exigences



 4) Conclusion : Pour notre structure, la stabilité au feu des éléments porteurs doit être au moins égale à 4heures vu qu’il s’agit d’un immeuble à grande hauteur ayant une petite surface. Cette condition est vérifiée en considérant :  Des poteaux avec un diamètre supérieur à la valeur minimale donnée par le tableau 3



et qui est de l’ordre de 26 cm,  Des voiles dont l’épaisseur est supérieure à l’épaisseur minimale e min=25cm avec un



enrobage de 7 cm,  Quant aux planchers, on exigera une épaisseur minimale de e min=17 ,5 cm.
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C&apitre ( : Conception et pré)imensionnement La phase conception est une étape primordiale dans l’étude d’un ouvrage puisqu’elle permet de définir la structure la plus optimale, celle qui répond aux exigences du maitre d’ouvrage, de l’architecte et du bureau de contrôle .En outre, cet ouvrage doit constituer une structure bien porteuse, facile à exécuter et à coût réduit. 1) Contreventement de la structure :



i.



Généralité ! Les systèmes porteurs sont intrinsèquement conçus pour rester stables sous des charges verticales.vis à vis des charges horizontales ,leur stabilité est assurée par un système de contreventement ou par auto stabilité .



•



Structures contreventées



Un système de contreventement comporte deux familles d’éléments : contreventement horizontal (assuré par les planchers et les toitures) et palées de stabilité verticales (travées triangulées, portiques ou panneaux rigides. Tous les niveaux d’un bâtiment doivent être contreventés. Le rôle de contreventement horizontal est de transmettre les charges latérales aux palées de stabilité .Par conséquent il ne peut pas être assuré par les planchers partiellement ou totalement désolidarisés de la structure sous jacente .En revanche, tout plan horizontal ou incliné, rigide et solidaire des palées de stabilité, peut constituer un contreventement horizontal notamment un plancher en dalle pleine. Les palées de stabilité appelées également « palées rigides » ou « palées de contreventement », sont des travées ou éléments qui résistent aux charges horizontales dans leur plan. On les classe en général en trois catégories : panneaux rigides (maçonnerie chainée ou portique avec remplissage, voile en béton ou en béton armé), arcs ou portiques et palées triangulées. Afin de constituer un système de contreventement efficace, les palées de stabilité doivent être : - Les plus larges possibles : les palées étroites sont soumises à des efforts considérables donnant lieu à des déformations également importantes ; - Disposées en façade ou près des façades pour conférer un grand bras de levier au couple résistant à la torsion ; - Disposées symétriquement par rapport au centre de gravité du niveau. Dans le cas d’une distribution asymétrique des palées de stabilité, la construction est soumise par le vent et les séismes à des efforts supplémentaires dus à la torsion d’axe verticale. - Constituées éventuellement par un grand noyau central fermé (et non pas en forme de U,X ou Z ),afin de réduire, de même que les deux mesures précédentes . Les sollicitations dues à la torsion. En effet, la résistance à la torsion d’axe vertical des noyaux ouverts est faible.
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En élévation, les palées de stabilité des différents étages sont en général superposées afin de former des consoles verticales. Le non superposition est cependant possible. Les planchers assurent, dans ce cas la transmission des charges entre les palées de stabilité de deux niveaux successifs. Cette solution permet de répartir la descente des charges latérales sur un plus grand nombre des poteaux.il est avantageux de placer les palées de stabilité à côté des poteaux les plus chargés verticalement pour éviter que les fondations soient sollicitées au soulèvement.



•



Structures auto-stables



Les structures auto stables sont auto contreventées ; par conséquent, leur stabilité d’ensemble ne requiert pas de palées de contreventement .Toutefois, dans le cas d’immeubles de grande hauteur, celles-ci sont parfois utilisées pour réduire la flexibilité des systèmes en portique, conférant ainsi au bâtiment une plus grande rigidité. L’auto stabilité peut être obtenue de trois manières : - Par encastrement (dans les trois directions de l’espace) à la base des éléments porteurs verticaux ou au sein de la structure ; - Par association d’éléments linéaires ou bidimensionnels articulés ; - Par le caractère tridimensionnel des structures dites spatiales.



ii.



Prin"i#a$% t'(e )e "*ntre+ente(ent )e b,ti(ent - #l$ie$r ni+ea$% ! •  Noyau central en béton armé :



Cette solution est très souvent utilisée généralement pour des bâtiments de 1 à 50 niveaux environ .Les efforts du séisme sont repris par la section du noyau. Parfois le corps de bâtiment comporte deux noyaux, situés généralement aux extrémités.



•  Portique : Les portiques sont des éléments de structure alliant à la fois une grande résistance dans leur plan et un grand gabarit de passage traversant .On peut les considérer comme des éléments intermédiaires entre les murs pleins et les ossatures en poteau/poutre articulées. C’est la liaison extrêmement rigide existant entre la tête des poteaux et la traverse haute qui confère à ces structures leur très grande résistance sous charges horizontales.



•



Voile :



L’apparition des bâtiments de grande hauteur a nécessité le remplacement des portiques par des murs en béton armé (voiles). Un bâtiment peut avoir des contreventements assurés par des voiles disposés dans une ou deux directions. Lorsque le contreventement est assuré dans une direction par des voiles, on peut avoir dans l’autre direction un autre système, tel que le portique par exemple. Le contreventement est plus efficace lorsque les voiles sont éloignés (exemple n°1). L’efficacité de contreventement de l’exemple n°2 est moindre : les voiles sont proches et moins résistants à l’action d’un moment.
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Les dispositions des voiles de l’exemple n°3 sont à exclure car ils ont un centre de rotation instantané : le bâtiment s’écroule en pivotant autour de ce centre.



 Figure 1: exemple n°1 de contreventement par voiles



 Figure 2 : exemple n°2 de contreventement par voiles
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 Figure 3 : exemple n°3 de contreventement par voiles



•



Système mixte :



On opte souvent à jumeler les deux systèmes de contreventement précédents, le besoin de locaux de grande dimension, le souci d’économie exclut fréquemment l’emploi de voiles seuls. C’est le système structural composé de portiques et de voiles où les charges verticales sont, à 80% et plus, prises par les portiques. La résistance aux efforts latéraux est assurée par les refends et les portiques proportionnellement à leurs rigidités respectives. L’interaction des deux types de structure produit par conséquent de raidissage favorable et un intérêt particulier en raison des déformations différentes qui interviennent dans ces éléments. Les voiles constituent la structure primaire, les éléments structuraux (poutre poteau) peuvent être choisis pour constituer une structure secondaire ne faisant pas partie du système résistant aux actions sismiques.



•



Choix du système de contreventement :



Nous allons opter pour un contreventement par voile, vu qu’on dispose suffisamment de voile de contreventement dans les deux directions X et Y. En outre le choix d’un système de contreventement par voiles est judicieux vu que plusieurs études ont révélées son efficacité par rapport au système portique pour les structures à plusieurs étages.  2)  Planchers : Le plancher est un ouvrage horizontal constituant une séparation entre deux niveaux d’une habitation destiné à :



• • •



Séparer ou couvrir des niveaux ; Transmettre les charges verticales sur des murs ou des poutres et des poteaux ; Servir de diaphragme rigide au bâtiment sollicité par des charges horizontales.
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Parmi les différents matériaux pouvant constituer les structures porteuses horizontales, le béton armé est le plus couramment utilisé .En effet, il offre de multiples avantages portant sur ses caractéristiques mécaniques, sa mise en œuvre facile et son coût relativement économique.



•



Types de planchers :



Types de  planchers Dalle pleine coulée sur pré-dalle.



 Définition



Utilisation



Avantages



Les pré-dalles se présentent sous la forme de plaques de béton armé contenant l’essentiel du ferraillage de la dalle finie.



Tout type de bâtiment



Plancher à poutrelles et entrevous



Les planchers à corps creux sont composés de trois éléments principaux : - les corps creux ou "entrevous" - les poutrelles en béton armé ou précontraint - une dalle de compression armée ou "hourdis" coulée sur les entrevous.



-Maisons individuelles. -Bâtiment d’habitation -Petits bâtiments



-Suppression du -Traitement des coffrage.  joints entre les -Mise en œuvre pré-dalles rapide -Incorporation facile à réaliser -Etaiement réduit -Couvre des espaces inaccessibles. -Possibilité d’exécuter des planchers ayant des portées un peu plus grandes que précédemment (Jusqu’à 7,5 m environ) -Moyens de -Potées limitées levage peu (portée standard importants 6m). -Etaiement -Nécessité d’un réduit plafond ou d’un -Adaptabilité enduit. -Réduction du poids propre -Procédé économique



Dalle alvéolée précontrainte



Les planchers alvéolés se composent d’éléments creux préfabriqués en usine, Ils se manipulent au palonnier. Ces dalles précontraintes



-Les constructions industrielles, -Les locaux commerciaux - Les parkings, - Les immeubles de bureaux, -Les groupes scolaires,



 A.Rizki & S.Kraibaa



-Rapidité de mise en œuvre. -Possibilité de grandes portées (16 à20 m). - Simplification de la structure par la suppression des porteurs



Inconvénients



-Pas de canalisations dans les joints -Flèches différentielles. -Coût élevé. -Problèmes de fixation ultérieure. -Joints très



Page 22



 EHTP



2012 allégées et d’épaisseur réduite permettent de franchir des portées exceptionnellement élevées



Plancher nervuré



C’est l’ensemble constitué des nervures supportant des dalles de faible portée, la dalle est constituée de poutres réparties selon une grille et une dalle mince.



Dalle pleine en béton armé



Plancher en béton armé à âme pleine.



-Parcs de stationnement sans poteaux -Bâtiment nécessitant des portées importantes (au dessus de 11,4m) -Locaux de prestige (Hall de réception ou salle de réunion) Tout type de bâtiment



0TC Ingénierie intermédiaires -Réduction de la hauteur finie des bâtiments. -Réduction du poids propre -Pas d’étaiement



nombreux.



-Possibilité de grandes portées. -Aspect esthétique -Plus léger que la dalle pleine -Préfabrication possible des nervures.



-Coût élevé -Utilisation très difficile avec des nervures croisées



-Epaisseur moindre -Pas de contrainte liée à la préfabrication. -Dalle de taille et de forme quelconque -Ne nécessite pas forcément un gros matériel de levage, -Bonne isolation acoustique -Très bonne résistance au feu -Contribue Au contreventement horizontal de la structure



-Nécessité l’immobilisation de nombreux coffrage. -Mise en œuvre longue. -Mauvaise résistance aux bruits d’impacts.



Tableau 5 : Caractéristiques des différentes variantes de plancher
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Choix de plancher :



Nous allons opter pour un plancher avec dalle pleine. En effet, cette variante présente plusieurs avantages qui conviennent à notre structure : -La présence de grandes ouvertures dans les planchers, nécessite l’utilisation de dalle pleine, -Elle contribue significativement au contreventement de la structure. -Elle permet d’avoir de plus grande hauteur sous plafonds vue son épaisseur moindre. -Notre bâtiment est entouré de constructions, donc il est impossible d’utiliser des moyens de levage.  3)  Fondations : Les fondations sont constituées par l’ensemble des ouvrages qui réalisent l’interface entre les éléments porteurs d’une construction et son sol . La reconnaissance géotechnique du terrain, réalisée par le laboratoire LABO CONTROL, destiné à la construction de l’immeuble montre que le substratum homogène susceptible de supporter les fondations est le schiste ferrugineux. Le système de fondations suggéré par le laboratoire est constitué de semelles isolées ou radier général, avec un ancrage minimal de 0,5m sous le niveau fini du deuxième sous sol. La nappe phréatique est située à une profondeur de 2,3 m par rapport au niveau du trottoir et sachant que le deuxième sous sol est situé à une profondeur de 4,90m/trottoir, nous allons donc conserver la variante du radier général afin d’éviter le problème des sous pressions provoquées par les remontées de la nappe qui risque de déstabiliser l’ouvrage.  4)  Hypothèses de calcul :



•  Les charges surfaciques : Selon la norme NF P06-004, les charges d’exploitation sont fixées aux valeurs suivantes selon la nature de l’étage :  Désignation  Bureau  Escalier Circulation (parking) Végétation Terrasse non accessible (avec matériel  d’ascenseur)



Charge d’exploitation en KN/m² 3 ,50 2,50 3,50 1  2,50



Tableau 6 : Charges d’exploitation des étages
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•  Les charges permanentes : On optera pour les dispositions suivantes conformément à la norme NF P06-001 :  Plancher terrasse (dalle pleine) : o o o o



Protection lourde Forme de pente Complexe étanche Enduit de plâtre



0,88 KN/m² 1,98 KN/m² 0,12 KN/m² 0,30 KN/m²



GT =3,28KN/m²



Donc :



 Plancher étage courant (Dalles pleine) o o o



Revêtement en carrelage Cloison légère Enduit de plâtre



0,14 KN/m² 0,50 KN/m² 0,30 KN/m²



GC = 2,20KN/m²



Donc :



 Plancher sous-sol (Dalle pleine) o o



Chape de 5 cm Enduit de plâtre



1 KN/m² 0,30 KN/m²



GS = 1,30KN/m²



Donc :  Terrasse plantée :



La végétation adoptée est extensive avec la charge permanente suivante : Gp= 3KN/m²  5)  Pré-dimensionnement des éléments structuraux :



i. e #lan"/er ! -Pour le plancher dalle pleine l’épaisseur est déterminée à partir de la formule suivante : e =L/35 -Pour le plancher corps creux l’épaisseur est calculée par : e=L/22,5 L étant la portée maximale entre nus d’appuis L= max(Lmax(sens x) ,Lmax (sens y)) Nous avons une dalle pleine et donc nous allons adopter : -Une épaisseur de 20cm pour les planchers hauts sous sol et le plancher mezzanine. -Une épaisseur de 18 cm à 30 cm pour les étages afin d’augmenter l’isolation phonique entre étages.
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e +*ile ! Selon le RPS 2000, l’épaisseur minimale du voile est fonction de la hauteur nette de



l’étage hn : emin = max (15cm ,h n /20) pour un voile non rigidifié à ses deux extrémités emin = max (15cm ,h n /22) pour un voile rigidifié à une extrémité emin = max (15cm ,h n /25) pour un voile rigidifié à ses deux extrémités Nous adoptons une épaisseur de 25cm pour tous les voiles de la structure.



iii.



e #*tea$% ! Nous avons choisie lors de notre conception des poteaux rectangulaires avec une portée maximale entre appuis de 7 m. Les calculs statiques effectués sur CBS PRO et le calcul manuel donnent les valeurs de la descente de charge statique pour la combinaison ELU+. Les dimensions des poteaux retenues sont :



Section (cm) Sous sol RDC 1 2 3 4



P1



P2



P3



P4



P5



P6



P7



P8



P9



P10



 40X25



50x50 50x40 50x40 45x40 40x40 40x35



50x50 50x40 50x40 45x40 40x40 40x35



50x50 50x40 50x40 45x40 40x40 40x35



 40X25



80x80 80x80 70x70 70x70 60x60 60x60



80x80 60x60 50x50 50x50 50x50 40x40



50x50 30x40 30x40 45x30 25x40 25x30



30x50 50x50 50x50 40x40 40x40 35x35



50x30 50x30 50x30 45x30 45x30 40x30



 40X25  35X25  30X25  30X25  25X25



Section (cm) Sous sol RDC 1 2 3 4



P13



 40X25  35X25  30X25  30X25  25X25



P11



P12



P14



P15



P16



40x40 40x40 30x30 30x30 30x30 30x30



50x30 30x30 35x25 35x25 30x30 50x30 30x30 30x25 30x25 30x25 30x30 30x30 30x30 30x30



P17



P18



25x30 25x30



25x30 25x30



Tableau 7 : sections des poteaux selon la descente de charge



i+.



e #*$tre ! Pour le pré-dimensionnement des poutres, nous adopterons un élancement λ =



 de 



1/12 vu qu’on utilise une dalle pleine et donc toutes les poutres sont porteuses. Nous adopterons aussi une largeur minimale de 25 cm  afin de respecter les sections minimales du règlement parasismique.
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C&apitre * : +oélisation e la structure 1)  Modélisation de structure: L’action sismique concerne l’ouvrage dans sa globalité, sans distinction entre les différentes parties de structures qui peuvent le composer ni les différents matériaux constitutifs ; sans distinction non plus de la manière dont a été fait le modèle. Or l’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modèle de calcul représentant la structure. La détermination de ce modèle, tenant compte le plus correctement possible de la masse et de la raideur de tous les éléments d’une structure, est donc une phase essentielle pour l’étude de la réponse au séisme. Ensuite, son introduction dans un programme de calcul dynamique, permet la détermination de ses modes propres de vibrations et des efforts engendrés par l’action sismique. Dans cette partie sont distingués les deux types de modélisation de structure pouvant être envisagés, choisis non seulement en fonction des hypothèses de calcul et la nature de l’ouvrage, mais aussi et surtout en fonction des résultats attendus : - Modèles par éléments finis ; - Modèles à masses concentrées et raideurs équivalentes (modèles brochettes) ;



i.



*)'le a$% élé(ent ini 3 !



A la base de la modélisation en éléments finis se trouve le principe de discrétisation : on limite l’analyse à un nombre fini de points sélectionnés dans une structure, pouvant être des éléments de plaque, coque ou volume ou encore des éléments barres. Leurs caractéristiques sont alors continûment réparties à l’intérieur des éléments selon les lois fondamentales de comportement dont les incertitudes sont déjà plus ou moins entachées d’erreurs. Il est utile de rappeler que le comportement élastique (loi de Hooke), dont font appels les calculs, repose ensuite sur trois hypothèses guère réalistes dans le cas du sol ou du béton armé : élasticité, linéarité et isotropie du comportement. La décision de faire un calcul dynamique d’un ouvrage à partir d’un tel modèle doit être bien réfléchie, et résulter d’une analyse détaillée de l’utilisation qui en sera faite. Toutefois, dans le cas de structures nettement dissymétriques, il apparaît un couplage des déformations : pour une direction horizontale donnée du séisme, la structure présente ses déplacements maximaux dans la direction en question, mais ceux-ci s’accompagnent de façon systématique de déplacements non négligeables dans la direction orthogonale ainsi que d’effets de torsion. On conçoit alors que seul un modèle 3-D est apte à représenter de manière réaliste le comportement de la structure.
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ii.



*)'le - (ae "*n"entrée ! La masse d’une structure doit être concentrée en un certain nombre de nœuds suivant des règles qui diffèrent selon la direction du séisme. On peut donc être amener, dans certains cas à établir deux modèles pour la même structure. Toutefois on utilise en général un modèle unique, plus complexe, mais qui permet à lui seul de prendre en compte toutes les directions du séisme étudié. Dans la majorité des cas, les séismes se propagent suivant une direction horizontale, les modes propres excités correspondent, en général à des déplacements verticaux faibles par rapport aux déplacements horizontaux ;on n’introduit donc pas d’erreur notable en concentrant aux nœuds principaux la masse des planchers, considérés comme rigides dans leur plan. Cette concentration s’effectue conformément aux règles élémentaires de la statique en affectant une surface de plancher à chaque nœud. La masse des éléments verticaux est concentrée aux nœuds principaux les plus voisins .Cette approximation n’est toutefois valable que si la masse de l’élément vertical est faible comparée à celle des planchers contigus ; dans le cas contraire, il convient de prévoir des nœuds secondaires. L’utilisation de ces règles de concentration permet de respecter la position du centre de gravité des masses et leur répartition dans la structure. En particulier, en cas de modélisation dans l’espace, la valeur du moment de d’inertie massique de chaque plancher, par rapport à un axe vertical, est correctement restituée, ce qui est essentiel étant les données de ce paramètre. iii.



/*i% )e la (ét/*)e )e (*)éliati*n ! Pour la modélisation de notre structure, nous choisissons la méthode des éléments finis vu que le bâtiment étudié présente une dissymétrie du point de vue raideurs et masses. En outre, cette méthode donne des résultats plus proches de la réalité puisqu’elle permet une bonne évaluation des efforts sismiques et la détection des modes de torsion éventuels, chose qu’on ne peut pas faire avec le simple modèle brochette. i+.



ta#e )e la (*)éliati*n ! Les étapes principales de la modélisation d’une structure sont :



•



Modélisation de la structure sur CBS, saisie des données géométriques et des charges statiques.



• • • • •



Calcul statique (descente de charge) effectué sur CBS. Export de la structure vers RSA. Introduction des combinaisons manuelles Maillage automatique sur RSA Calcul dynamique effectué sur RSA.
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 2)  Modélisation de l’interaction sol-structure : Pour l’étude des bâtiments courants, les propriétés du sol ne sont en général pas prises en compte : en effet, le modèle le plus utilisé comporte un encastrement parfait à la base à laquelle on impose directement le mouvement. Cela entraine des erreurs dans le calcul de la réponse qui peuvent être importantes dans le cas d’un sol très déformable : -La période du premier mode est sous estimée ;il en résulte une erreur par excès ou par défaut sur la valeur de l’accélération selon la zone où l’on se situe sur le spectre de réponse. -La valeur de l’amortissement est sous estimée puisqu’on ne fait pas intervenir l’amortissement du sol, toujours supérieurs à celui des matériaux de la structure ;il en résulte une sur estimation de la réponse. -La déformée modale est calculée de manière approchée, ce qui entraine une erreur pour la répartition des accélérations sur la hauteur du bâtiment. -Le mouvement du sol à la base du bâtiment est supposé identique à celui du champ libre. Dans les cas courants, on constate, toutefois, que cette approximation est acceptable. On ne doit donc pas utiliser un modèle comportant un encastrement parfait à la base, si de grandes déformations du terrain sont prévisibles. On est ainsi amené à concevoir des modèles dans lesquels le sol est représenté soit par des ressorts soit par des éléments finis.



•  Modélisation par des ressorts : La manière la plus simple de prendre le sol en compte est de le représenter par des ressorts reliant un ou plusieurs nœuds à une base rigide à laquelle on impose le mouvement. Cette démarche comprend plusieurs étapes :



• • • •



Calculer de manière approchée les raideurs du sol Calculer la fréquence de la structure avec ces raideurs. Une méthode dite de Deleuze permet d’accéder aux nouvelles raideurs. Ce processus fournit les valeurs des raideurs après trois ou quatre itérations.



Dans notre cas, la modélisation de l’interaction sol structure n’est pas prise en compte car le sol est de type rocheux.
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 3)  Le logiciel CBS PRO : CBS Pro est la nouvelle génération du logiciel de pré-dimensionnement de bâtiment Béton Armé. Nous choisissons de modéliser la structure par CBS Pro vu qu’il est le mieux adapté à ce genre d’opérations : la représentation des éléments et l’introduction des charges sont relativement faciles. Ce programme de calcul de structures intègre trois méthodes de calcul :



•



Surface d'influence : Il s’agit d’une approche manuelle des calculs; elle convient bien pour les bâtiments avec des dalles de type rectangulaires ;



•  Eléments finis partiels : Cette approche, plus réelle et effectué par EF, convient très bien aux dalles quelconques.



•  Méthode globale : Cette méthode traduit le comportement réel du bâtiment et permet notamment la prise en compte des remontées de charges, dalles de transfert, voile suspendu. De plus, cette méthode est indispensable dès qu'un calcul sismique est nécessaire. Les hypothèses de pré-dimensionnement nous permettent d'avoir, après analyse, un quantitatif très précis (volume de béton, poids d'acier, surface de coffrage...).
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C&apitre , : E##et u !ent 1) Généralités sur le vent : L’action du vent sur un obstacle dépend de la configuration générale de ce dernier et de l’environnement géographique dans lequel il est situé. Cette action se traduit par des surpressions et des dépressions s’exerçant sur chacune des surfaces impliquées. Si l’on considère un fluide en mouvement qui rencontre un obstacle, schématiquement on peut matérialiser le mouvement de ce fluide par une série de trajectoires confondues avec les lignes de courant. Les molécules de fluides qui contournent l’obstacle sont freinées et créent à leur tour un obstacle pour les molécules qui se déplacent sur une trajectoire voisine. La zone de perturbation qui part du bord de l’obstacle, pour rejoindre la première ligne de courant non perturbée, porte le nom de couche limite. Lorsque la vitesse du fluide atteint une certaine valeur, les lignes de courants suivent l’obstacle jusqu’à un point, dit point de décollement, où elles se séparent de celui-ci. A l’arrière de ce point (ou aval) se forment des courants de retour et une zone d’écoulement non permanent, très perturbée, dite zone de sillage, due au décollement qui engendre des dépressions. La zone de sillage n’existe pas, ou est extrêmement petite, à l’aval des obstacles profilés à cet effet. Dans le cas d’un obstacle non profilé, une banche, par exemple, le décollement des filets de fluide (vent) se fixe sur les arêtes



i.



#*t/'e )e "al"$l ! La structure étudiée est une structure de grande hauteur présentant les caractéristiques suivantes :



•



Le bâtiment étudié est une construction à densité normale de paroi (Voir commentaire III-1, 511 du NV 65), supposé implanté en région I dans un site normal.



• •



La hauteur du bâtiment est H= 35m. La structure est en béton armé et le contreventement est assuré par des voiles.



Pour le calcul on considère que la direction d’ensemble moyenne du vent est horizontale. Pour notre cas, on va étudier deux directions du vent frappant la façade nord et la façade est. Les directions choisies ainsi que les dimensions horizontales sur un plan perpendiculaire à la direction du vent sont données dans la figure suivante :
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26,5



Vent



24



15,2



Vent  Figure 4 : Dimensions en plan de la structure et directions du vent étudiées



ii.



 A"ti*n e%er"ée #ar le +ent $r $ne )e a"e )$n élé(ent )e #ar*i ! L’action exercée par le vent sur une des faces d’un élément de paroi est considérée comme normale à cet élément. Elle est fonction de plusieurs paramètres :



• • •



La vitesse du vent ;



• •



Les dimensions de l’élément considéré ;



La catégorie de la construction et de ses proportions d’ensemble ; L’emplacement de l’élément considéré dans la construction et de son orientation par rapport au vent ; La forme de la paroi (plane ou courbe) à laquelle appartient l’élément considéré.



 2)  La pression dynamique :



i.



Prei*n )na(i$e )e bae ! On doit envisager une pression dynamique normale et une pression dynamique extrême. Le rapport de la seconde à la première est pris égal à 1,75. Afin de calculer ces pressions on doit utiliser les pressions dynamiques de base. Par convention, les pressions dynamiques de base normale et extrême sont celles qui s’exercent à une hauteur de 10 m au dessus du sol, pour un site normal ,sans effet de masque et sur un élément dont la plus grande dimension est égale à 0,5 m. Ces pressions sont fonction des différentes régions indiquées selon la répartition de la carte du Maroc.
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Pression normal de base (dan/m²) 53,5 68 135



1  2  3



 Pression extrême de base (dan/m²) 93,63 119 236,25



Tableau 8: Pressions normales et extrêmes selon les régions



Les pressions dynamiques de base retenues pour la région 1 sont : q10 (normale) =53,5 dan/m 2



et



q10(extrême)=93,63 dan/m 2



ii. *)ii"ati*n )e #rei*n )na(i$e )e bae ! La pression dynamique corrigée est donnée par la formule : q= q 10  δ   Ks s     K  Kh  K  Km       δ 10  K  m Avec :



•  K  h : effet de la hauteur au- dessus du sol : Soit qh la pression dynamique agissant à la hauteur H au dessus du sol exprimée en mètres, q10 la pression dynamique de base à 10 m de hauteur. Pour H compris entre 0 et 500 m, le rapport Kh entre qh et q10 est défini par la formule :



  = ,(+) +



Les valeurs de Kh sont données dans le tableau ci-dessous :



étage  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



H 4,77 7,65 10,6 13,55 16,5 19,45 22,4 25,35 28,3 31,25 34,2



K  h 0,879 0,947 1,01 1,072 1,127 1,179 1,225 1,27 1,31 1,35 1,385



Tableau 9 : variation du coefficient K  h selon la hauteur
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•  Effet du site : Les valeurs des pressions dynamiques de base normale et extrême doivent être multipliées par un coefficient du site K s , ce coefficient tient compte de la nature du site d’implantation de la construction. Le tableau suivant donne les valeurs correspondantes à chaque site (Art III-1,242 du NV 65) :



 K  s Site protégé Site normal Site exposé



Région I 0,8 1 1,35



Région II



Région III



1 1,3



1 1,25



Tableau 10: Les coefficients des sites



L’implantation de la structure étudiée au centre ville, nous conduit à prendre un coefficient du site égal à 1.



•  Effet de masque : Il y a effet de masque lorsqu’une construction est masquée partiellement ou totalement par d’autres constructions ayant une grande probabilité de durée. Cet effet peut se traduire :



•



Soit par une aggravation des actions du vent, lorsque la construction située derrière le masque se trouve dans une zone de sillage turbulent.



•



Soit par une réduction des actions du vent dans les autres cas. Dans ce dernier cas, les pressions dynamiques de base peuvent alors réduites de 25 %.



Les surfaces intéressées doivent remplir simultanément les deux conditions suivantes :



• Etre abritées entièrement par le masque pour toutes les directions du vent dans



le plan horizontal.



• Etre situées au-dessous de la surface décrite par une génératrice ayant une pente de 20% vers le sol, dirigée vers l’intérieur du masque et prenant appui sur le contour apparent des constructions protectrices. Dans le cas de notre structure :



• Pour un vent frappant la façade nord, ces conditions n’étant pas vérifiées, on prend alors Km=1 .



• Pour un vent frappant la façade est l’effet de masque existe puisque la structure sera accolée à un autre bâtiment, donc les pressions dynamiques de base seront réduites de 25%.(RIII 1,243 de NV65).
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•  Effet des di mensions : Le coefficient de réduction δ tient compte de la variation de la pression dynamique moyenne du vent en fonction e la plus grande dimension de la surface fra pée et de la côte H du point le plus haut de cette s urface.



 Figure 5: règle R-III-2 du rè lement NV65, coefficient de réduction des pres sions dynamiques



Notons que ce coefficient garde entre 0 et 30 m une valeur consta te correspondant à celle de la côte H b  de la base de la construction. Il varie ensuite linéai ement jusqu’à une valeur correspondant, soit à c lle de la côte H s du sommet de la constructi n, soit à celle de la côte H =50m au-dessus de la uelle il reste constant et égal à cette dernière valeur.



 Figure
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H(m) 4,77 7,65 10,6 13,55 16,5 19,45 22,4 25,35 28,3 31,25 34,2



δ 0,81 0,81 0,81 0,81 0,81 0,81 0,81 0,81 0,81 0,815 0,82



Tableau 11 : Variation de δ selon la hauteur



-Vérification de la réduction maximale de la pression de base : Les règles de la NV65 (Art 1,245 NV65) concernant « l’effet du masque » et « l’effet des dimensions » ne doit, en aucun cas, dépasser 33%. Avec Km =1 et δmin = 0,81, on a bien K m* δmin= 81% > 67%.



iii.



ale$r li(ite )e #rei*n )na(i$e "*rrigée !



 Pression dynamique normale calculée  Pression dynamique normale limite  Pression dynamique extrême calculée  Pression dynamique extrême limite



Valeur maximale ( daN/m 2 ) 60,64 170 106,33 297,5



Valeur minimale (daN/m 2 ) 38,02 30 66,66 52,5



Tableau 12 : Valeurs limites de la pression dynamique corrigée



Les pressions dynamiques calculées vérifient les seuils exigés par la norme NV65.



i+.



Ré"a#it$lati )e ré$ltat !



q/q10



 RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7



0,712 0,767 0,828 0,868 0,91 0,954 0,993 1,0287
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q normale (daN/m )  Direction  Direction est  nord sud  ouest 38,02 40,957 44,215 46,351 48,59 50,94 53,026 54,932



28,52 30,72 33,16 34,76 36,44 38,21 39,77 41,20



qextrême(daN/m2)  Direction nord  Direction est  sud  ouest 66,66 71,81 77,525 81,27 85,203 89,323  92,975  96,317



50,00 53,86 58,14 60,95 63,90 66,99 69,73 72,24
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42,45 44,06 45,46



 99,24 102,99 106,27



74,43 77,24 79,70



Tableau 13 : les pressions dynamiques normales et extrême selon les étages



 3) Calcul des actions statiques exercées par le vent : On distingue deux types d’actions : les actions intérieures et les actions extérieures :



•



Actions extérieures  : quelle que soit la construction, la face extérieure de ses parois est soumise à : -Des succions, si les parois sont sous le vent. -Des pressions ou des succions, si les parois sont au vent.



Ces actions sont dites des actions extérieures et sont caractérisées par un coefficient Ce.



•



Actions intérieures  : les volumes intérieurs compris entre les parois peuvent être dans un état de surpression ou de dépression suivant l’orientation des ouvertures par rapport au vent et leur importance relative. Il en résulte sur les faces intérieures des actions dites actions intérieures et sont caractérisées par un coefficient Ci .



Pour pouvoir estimer ces actions, on doit tout d’abord déterminer les deux coefficients : le rapport des dimensions λ  et le coefficient γ0. On est dans le cas d’un bâtiment trapézoïdal, on appliquera alors les règles correspondantes de er la NV65 (R-III-2 ,1), cette considération est bien justifiée vu qu’à partir du 1   niveau, la forme de la dalle est rectangulaire et que même au RDC sa forme est trapézoïdale mais assimilable à un rectangle.



i. éter(inati*n )e "*ei"ient  et : 0 ! λ   est le rapport de la hauteur h (toiture comprise) à la largeur d du maitre couple (projection orthogonale de la surface considérée ou de l’ensemble de la construction sur un plan normal à la direction du vent, voir figure) : λ  =







Pour un vent frappant la façade nord, on a h=35m, a=15,2m, soit λ a= 2,3 et γ0=0,95
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H=35



a=15,2  Figure 7 : Projection de la surface considérée considérée sur le plan perpendiculaire perpendiculaire à la direction du vent



Pour un vent frappant la façade est ouest, on a h=35m, b=25m, soit λ b= 1,4(commentaire III 2,12 de NV65), et γ0=1.



H=35



b=25



V



 Figure 8 : Projection de la surface surface considérée sur le plan plan perpendiculaire à la direction du vent



ii.



 A"ti*n e%térie$re e%térie$re ! ;*ir 131 )$ ?65@ Nous sommes dans le cas du vent normal frappant des parois verticales, selon les règles NV65, on a :



•



Vent direction nord sud :



Face au vent :



C e = + 0,8 (quel que soit γ0 )



Face sous le vent :



C e = - (1,3 x γ0 - 0,8) = - 0,435



•



Vent direction est ouest :



Face au vent :



C e = + 0,8 (quel que soit γ0 )



Face sous le vent :



C e = - (1,3 x γ0 - 0,8) = - 0,5
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iii.



 A"ti*n intérie$re intérie$re ! Une paroi a une perméabilité au vent de µ% si elle comporte des ouvertures de dimensions quelconques quelconques dont la somme des aires représente µ % de son aire totale . L’immeuble étudié est un bâtiment à usage de bureaux donc il peut être considéré comme une construction fermée c'est-à-dire que µ


•



Vent direction nord sud :



Une surpression : Ci = + 0,6 x (1,8 -1,3 x γ0) = 0,339 Une dépression : Ci = - 0 ,6 x (1,3 x γ0 – 0,8 ) = - 0,261



•



Vent direction est ouest :



Une surpression : Ci = + 0,6 x (1,8 -1,3 x γ0) = 0,3 Une dépression : Ci = - 0 ,6 x (1,3 x γ0 – 0,8 ) = - 0,3
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 Récapitulatif des résultats résultats :



Ce = - 0,5



Ce = - 0,5



Ce = + 0,8



Ce = + 0,8



Ci = + 0,339



Ci = + 0,3



Ci = - 0,261



Ci = - 0, 3 Vent



Vent



On calcule ensuite le coefficient C R = Ce - Ci pour chaque cas de figure :



•



Vent nord sud :



Cas de surpression :



• •



Face au vent



:



C R = + 0,461



Face sous le vent :



C R = - 0,774



Cas de dépression:



• •



Face au vent :



C R = + 1,06



Face sous le vent :



C R = - 0,174



On a donc C R =+1,08 pour pour les faces au vent et et C R=- 0,774 pour les faces sous s ous vent.



•



Vent est ouest :



Cas de surpression :



• •



Face au vent :



C R = + 0,5



Face sous le vent :



C R = - 0,8
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Cas de dépression:



• •



Face au vent :



C R = + 1,1



Face sous le vent :



C R = - 0,2



On a donc C R = +1,1 pour les faces au vent et C R= - 0,8 pour les faces sous vent. Rappelons que :  



() = 0,



 ( ( ! "( +  ( + 1 ! "( + 1 #$ %&') * ( =   ( ! ( - .  #$ %&')



Le tableau suivant donne l’action statique résultante par unité de longueur appliquée sur les parties exposées du plancher haut de chaque niveau pour les faces au vent ( +) et les faces sous le vent (-). Vent normal  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 38,02 40,957 44,215 46,351 48,59 50,94 53,026 54,932 56,604 58,74 60,609



q’ r (daN/m) 90,67 125,62 133,58 140,04 146,8 153,34 159 ,82 164,5 170,14 176,039 89,39



p r(+) (daN/m) 99,74 138,18 146,94 154,04 161,48 168,67 175,80 180,95 187,15 193,64 98,33



p r (daN/m) -72,54 -100,50 -106,86 -112,03 -117,44 -122,67 -127,86 -131,60 -136,11 -140,83 -71,51



Tableau 14: L’action statique résultante par unité de longueur pour un ven t normal direction nord  sud



Vent extrême  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 66,66 71,81 77,525 81,25 85,203 89,323 92,975 96,317 99,24 102,99 106,27



q’ r (daN/m) 158,984 220,26 234,22 245,54 257,24 268,88 279,20 288,44 298,28 308,65 156,74



p r(+) (daN/m) 174,88 242,29 257,64 270,09 282,96 295,77 307,12 317,28 328,11 339,52 172,41



p r (daN/m) -127,19 -176,21 -187,38 -196,43 -205,79 -215,10 -223,36 -230,75 -238,62 -246,92 -125,39



Tableau 15 : L’action statique résultante par unité de longueur pour un vent extrême direction nord  sud
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Vent normal  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 28,52 30,72 33,16 34,76 36,44 38,21 39,77 41,20 42,45 44,06 45,46



q’ r (daN/m) 68,00 94,22 100,19 105,03 110,10 115,01 119,87 123,38 127,61 132,03 67,04



0TC Ingénierie p r(+) (daN/m) 74,81 103,64 110,21 115,53 121,11 126,50 131,85 135,71 140,36 145,23 73,75



p r (daN/m) -54,41 -75,38 -80,15 -84,02 -88,08 -92,00 -95,90 -98,70 -102,08 -105,62 -53,63



Tableau 16 : L’action statique résultante par unité de longueur pour u n vent normal  direction est ouest



Vent extrême  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 50,00 53,86 58,14 60,95 63,90 66,99 69,73 72,24 74,43 77,24 79,70



q’ r (daN/m) 119,24 165,20 175,67 184,16 192,93 201,66 209,40 216,33 223,71 231,49 117,56



p r(+) (daN/m) 131,16 181,72 193,23 202,57 212,22 221,83 230,34 237,96 246,08 254,64 129,31



p r (daN/m) -95,39 -132,16 -140,54 -147,32 -154,34 -161,33 -167,52 -173,06 -178,97 -185,19 -94,04



Tableau 17 : l’action statique résultante par unité de longueur pour un vent extrême  direction est ouest



 4) Calcul des actions dynamiques exercées par le vent :



On peut distinguer deux types d’actions dynamiques : i.



 Actions parallèles à la direction du vent  :



•



Cas des surcharges normales:



Afin de tenir compte de l’effet des actions parallèles à la direction du vent, les pressions dynamiques normales servant au calcul de l’action d’ensemble, sont multipliées à chaque niveau par un coefficient de majoration au moins égal à l’unité. Ce coefficient β est donné par la formule suivante :



/ = (+)
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Avec : -



θ : coefficient global dépendant du type de construction.  : coefficient de pulsation déterminé en fonction de la cote H. Il est déterminé par le diagramme R-III-4 de NV65.  : coefficient de réponse, donné en fonction de la période T.Il est d éterminé par le diagramme R-III-3 de NV65.



2 3



o



 Détermination de θ  :



4 = 0,5 + 0,01(67 - 80 



car



80) 9 :; 9 


Pour notre cas : o



 Détermination de τ  :



On a : = 8)  donc  o



(RIII-1.511 des règles NV65)



= ,>?



(R-III-4-des règles NV65)



 Détermination de ξ  :



Afin de déterminer ξ, il faut tout d’abord calculer la période propre T du mode fondamental d’oscillation la construction. Pour une structure contreventée par voiles en béton armé T est donnée par :



@ = 0,0A Avec :



: : B  BCD CD + :



H : hauteur totale du bâtiment Lx : la dimension en plan dans la direction x considérée en m



Pourtant le calcul par la méthode des éléments finis effectué avec le logiciel ROBOT nous donne une valeur plus précise de la période propre de la structure. On en déduit alors selon la figure R-III des règles NV 65 : T= 1,75 s 
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 Figure 9 : Coefficient de réponse  en fonction de la période propre de la structure T



/=



Donc



 1,11



Par conséquent les actions dynamiques résultantes par unité de longueur à prendre en compte sont les suivantes : Vent normal  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 38,02 40,957 44,215 46,351 48,59 50,94 53,026 54,932 56,604 58,74 60,609



q’ r (daN/m) 90,67 125,62 133,58 140,04 146,8 153,34 159 ,82 164,5 170,14 176,039 89,39



p r(+) (daN/m) 110,71 153,38 163,10 170,99 179,24 187,23 195,14 200,85 207,74 214,94 109,15



p r (daN/m) -80,51 -111,55 -118,62 -124,36 -130,36 -136,17 -141,92 -146,08 -151,08 -156,32 -79,38



Tableau 18 : L’action dynamique par unité de longueur pour un vent normal direction nord sud



Vent normal  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6



q stati
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28,52 30,72 33,16 34,76 36,44 38,21 39,77



)



q’ r (daN/m) 68,00 94,22 100,19 105,03 110,10 115,01 119,87



p r(+) (daN/m) 83,04 115,04 122,33 128,24 134,43 140,42 146,35



p r (daN/m) -60,40 -83,67 -88,97 -93,26 -97,77 -102,12 -106,45
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 R+7  R+8  R+9  R+10



41,20 42,45 44,06 45,46



123,38 127,61 132,03 67,04



0TC Ingénierie 150,64 155,80 161,21 81,86



-109,56 -113,31 -117,24 -59,53



Tableau 19 : l’action dynamique par unité de longueur pour un vent normal direction est ouest



•



Cas des surcharges extrêmes :



Pour tenir compte de l’effet des actions parallèles à la direction du vent, les pressions dynamiques extrêmes servant au calcul de l’action d’ensemble sont multipliés par



E0,+ FGHI E0,+ FGHI = 0,J5



 au moins égale à l’unité où θ et β sont les coefficients définis dans le



l’expression



paragraphe précédent. On trouve



donc on le prend égal à 1.



Le tableau suivant donne les valeurs des pressions dynamiques extrêmes en tenant compte de l’effet dynamique.



Vent extrême  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



q statique(daN/m ) 66,66 71,81 77,525 81,25 85,203 89,323 92,975 96,317 99,24 102,99 106,27



q’ r (daN/m) 158,984 220,26 234,22 245,54 257,24 268,88 279,20 288,44 298,28 308,65 156,74



p r(+) (daN/m) 174,88 242,29 257,64 270,09 282,96 295,77 307,12 317,28 328,11 339,52 172,41



p r (daN/m) -127,19 -176,21 -187,38 -196,43 -205,79 -215,10 -223,36 -230,75 -238,62 -246,92 -125,39



Tableau 20 : l’action dynamique résultante par unité de longueur pour u n vent extrême direction  nord sud



Vent extrême  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9



q statique(daN/m 2 ) 50,00 53,86 58,14 60,95 63,90 66,99 69,73 72,24 74,43 77,24
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q’ r (daN/m) 119,24 165,20 175,67 184,16 192,93 201,66 209,40 216,33 223,71 231,49



p r(+) (daN/m) 131,16 181,72 193,23 202,57 212,22 221,83 230,34 237,96 246,08 254,64



p r (daN/m) -95,39 -132,16 -140,54 -147,32 -154,34 -161,33 -167,52 -173,06 -178,97 -185,19
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 R+10



79,70
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117,56



129,31



-94,04



Tableau 21 : L’action dynamique par unité de longueur pour un vent extrême direction est ouest



ii.  A"ti*n #er#en)i"$laire - la )ire"ti*n )$ +ent ! D’après les théories les plus couramment admises, il y a résonance lorsque la période des tourbillons de Bénard-Karman coïncide avec la période propre. Le bâtiment étudié est entouré d’autres constructions ayant moyennement une grande hauteur, donc la structure n’est pas exposée à ce type d’actions.  5)  Les sollicitations globales réparties sur les étages : L’action d’ensemble du vent soufflant dans une direction donnée sur une construction, est la résultante géométrique R de toutes les actions P sr les différentes parois de la construction, à la direction de cette résultante diffère généralement de celle du vent. Pour certains ensembles elle peut se décomposer :



• •



Suivant la direction horizontale du vent en une composante T (traînée) produisant un effet d'entraînement et de renversement ; Suivant une verticale ascendante en une composante U (portance) produisant un effet de soulèvement et éventuellement de renversement ;



K = LM ! NM ! OP



On a selon les règles RIII-1,43 : Où :



 St est l’aire de la projection verticale de la construction (maitre couple) normale à la



direction du vent considérée  qr est la valeur moyenne de la pression dynamique ;  Ct est le coefficient global de trainée et a pour valeur Notre structure appartient à la catégorie I donc de NV65).



Q = RQS QS = 1,8 R = RS  et



(Commentaire RIII 3 ,2



Le tableau suivant donne les valeurs des pressions dynamiques multipliées par le coefficient de trainée, pour la direction du vent nord sud. étage  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8



H(m) 4,77 7,65 10,6 13,55 16,5 19,45 22,4 25,35 28,3
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q normale(daN/m²) 43,00 45,26 48,86 51,22 53,69 56,29 58,59 60,70 62,55



qextrême(daN/m²) 75,39 79,35 85,67 89,80 94,15 98,70 102,74 106,43 109,66
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 R+9  R+10



31,25 34,2
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64,91 66,97



113,80 117,43



Tableau 22 : Pressions dynamiques multipliées par Ct



Le tableau suivant donne les valeurs de St : étage



H(m)



 RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



4,77 7,65 10,6 13,55 16,5 19,45 22,4 25,35 28,3 31,25 34,2



Surface projetée St(m²) (Maitre couple)  Direction nord sud Direction est ouest 72,5 124,02 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7 44,84 76,7



Tableau 23 : Surface projetée St par m²



Enfin l’effort total T appliqué sur chaque étage est : étage



T  normale(daN)  Direction  Direction est  nord sud  ouest 3117,54 3537,05 2029,35 2356,22 2190,77 2543,37 2296,61 2666,09 2407,55 2794,95 2523,99 2930,71 2627,34 3050,36 2721,78 3160,04 2804,63 3255,92 2910,46 3379,40 3003,07 3486,78



 RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



T extrême(daN)  Direction  Direction est  nord sud  ouest 5465,95 6201,00 3558,06 4131,06 3841,22 4459,34 4026,78 4674,87 4221,66 4901,13 4425,79 5138,13 4606,74 5348,29 4772,33 5540,81 4917,16 5708,78 5102,97 5924,31 5265,49 6112,99



Tableau 24: Effort total T appliqué sur chaque étage



Après avoir généré les charges du vent sur ROBOT en prenant l’option « vent sur cylindre » et en faisant entrer les paramètres adéquats. Le tableau suivant résume les résultats obtenus par le calcul manuel et par le logiciel ROBOT.
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 Etages  RDC 1  2  3  4  5 6 7 8  9 10



 Direction Nord sud T(MN) par T(MN) manuel  ROBOT 0,01 0,05 0,05 0,04 0,04 0,04 0,05 0,04 0,05 0,04 0,05 0,04 0,06 0,05 0,06 0,05 0,06 0,05 0,06 0,05 0,05 0,05



0TC Ingénierie Direction Est ouest T(MN) par T(MN) manuel  ROBOT 0,09 0,06 0,10 0,04 0,08 0,04 0,10 0,05 0,10 0,05 0,11 0,05 0,12 0,05 0,12 0,06 0,13 0,06 0,12 0,06 0,19 0,06



Tableau 25 : Comparaison entre les efforts manuels et ceux obtenus par le logiciel pour le cas extrême



On remarque que les valeurs sont semblables avec un petit écart qui peut êt re du au fait que le logiciel ROBOT ne prend pas la plus grande dimension horizontale perpendiculairement à la direction du vent choisie, il fait les calculs en tenant compte de la plus grande dimension absolue dans toutes les directions ,ce qui fait la valeur de « d » et la surface du maitre couple changent.
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C&apitre - : E##et u séisme 1) Généralités sur la construction parasismique: Dans la pratique, on appelle " parasismique " un ouvrage conçu et réalisé conformément aux règles parasismiques en vigueur. Cette conformité est généralement interprétée comme une garantie de résistance aux tremblements de terre. Cependant, cette interprétation ne résiste pas à l'examen. Bien qu'un niveau suffisant de résistance aux tremblements de terre est souvent obtenu par l'application des règles parasismiques, des effondrements d'ouvrages ou de parties d'ouvrages lors d'un séisme violent ne sont pas exclus.



i.



e r'gle #arai(i$e ! Les normes de construction parasismique sont un ensemble de règles de construction à appliquer aux bâtiments pour qu'ils résistent le mieux possible à un séisme. Lors d'un tremblement de terre, le sol ondule selon des mouvements verticaux et latéraux. La construction parasismique a pour principal objectif de prévenir l'effondrement des bâtiments, notamment en y intégrant un ou des dispositifs destinés à limiter la réponse du bâtiment à l'oscillation du sol (appuis antisismiques...). La protection des infrastructures peut aussi faire appel à leur renforcement. La réduction de l'effet des mouvements du sol sur le bâtiment peut être obtenue de plusieurs manières :  Rendre le bâtiment assez " souple " pour que l'énergie des mouvements du sol ne le



brise pas sous sa propre inertie ;  Monter le bâtiment sur des amortisseurs qui vont absorber une partie de l'énergie du mouvement du sol.  Une troisième technique est aussi employée depuis peu : il s'agit de mettre en place un contrepoids au sommet du bâtiment, qui va se déplacer en réponse aux mouvements du sol de sorte que le centre d'inertie du couple (bâtiment, contrepoids) ne bouge pas lorsque le sol tremble. Le site est important : la présence de sédiments lâches peut amplifier localement les ondes sismiques. Les règles parasismiques visent un résultat global à l'échelle de la zone touchée par un séisme. L'éventualité d'échec est admise ; toutefois, la probabilité de pertes en vies humaines doit rester très faible. D'une part, le niveau de protection recherchée, fixé par la puissance publique ne correspond pas à une protection totale, mais résulte d'un compromis entre le coût de la protection et le risque que la collectivité est prête à accepter. On estime que la probabilité pour une construction de se trouver durant sa vie près de l'épicentre d'un séisme très destructeur est suffisamment faible pour qu'on puisse la négliger. Ainsi, des bâtiments calculés aux séismes se sont effondrés, pour ne citer que des cas récents, à Los Angeles en 1994 (fig. 1.1.) et à Kobé (Japon) en 1995 (fig.1.2.). Or, le respect des règles parasismiques dans ces pays est de rigueur et la qualité d'exécution parmi les meilleures du monde. D'autre part, les règles



 A.Rizki & S.Kraibaa



Page 49



 EHTP



2012



0TC Ingénierie



doivent être relativement simples pour être applicables et appliquées. Le niveau d'agression sismique et le comportement des constructions en régime dynamique sont donc pris en compte d'une manière forfaitaire, et de nombreuses distorsions par rapport à la réalité existent. Malgré cette relative simplicité, on observe parfois le non-respect des méthodes de calcul requises pour les bâtiments de forme irrégulière, plus complexes que le calcul des ouvrages de formes simples. Les enseignements tirés des séismes destructeurs survenus dans le passé ont



permis de constater qu'une construction, pour être réellement parasismique, doit réunir trois conditions : • Conception architecturale parasismique ;



•



Respect des règles parasismiques (celles-ci concernent des dispositions constructives et le dimensionnement) ;



•



Exécution de qualité.



ii.



R'gle(ent #arai(i$e (ar*"ain ! Le règlement de construction parasismique (RPS2000) a pour objectif de limiter les dommages en vies humaines et en matériel susceptibles de survenir suite à des tremblements de terre .Il dé finit ainsi la méthode de l évaluation de l’action sismique sur les bâtiments à prendre en compte dans le calcul des structures et décrit les critères de conception et les dispositions techniques à adopter pour permettre à ces bâtiments de résister aux secousses sismiques. Ce règlement est complémentaire aux règlements en vigueur utilisés dans la construction. Il est par ailleurs appelé à être révisé périodiquement pour tenir comptes des progrès scientifiques dans le domaine du génie parasismique. L’objet du Règlement de Construction Parasismique (RPS2000) est de : a) Définir l’action sismique sur les bâtiments ordinaires au cours des tremblements de terre. b) Présenter un recueil d’exigences minimales de conception et de calcul ainsi que des dispositions constructives à adopter pour permettre aux bâtiments ordinaires de résister convenablement aux secousses sismiques. Bien entendu ces exigences et dispositions techniques sont complémentaires aux règles générales utilisées dans la construction.



iii.



al"$l i(i$e ! •  Philosophie du calcul :



Par commodité, le calcul des structures aux séismes est basé sur le concept de force, alors qu'aucune force d'origine sismique réelle ne s'exerce sur elles. Lors des tremblements de terre, les structures subissent une mise en mouvement (de l'énergie cinétique leur est " i njectée ") et des déformations imposées. Leur survie en cas de séisme dépend davantage de leur capacité à absorber cette énergie et à tolérer ces déformations, que de leur résistance pure. On observe effectivement que les structures ayant une bonne capacité à absorber l'énergie (par stockage temporaire et par dissipation) se comportent mieux sous séismes destructeurs que
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d'autres, plus " résistantes en soi ", mais qui n'ont pas cette capacité. Cette dernière est conférée aux ouvrages lors de la phase de conception, qui est donc essentielle.



•  Hypothèses de calcul sismique générales : - Un séisme impose aux constructions une suite d'accélérations violentes dont la durée peut dépasser 1 mn. Cependant, le calcul réglementaire ne considère qu'une seule accélération (supposée maximale), appliquée sans durée comme une force statique. Les deux situations ne sont pas comparables car la durée de secousses est un facteur de dommage important. Un séisme long est en général plus destructeur qu'un séisme court plus fort. - Pour le calcul aux séismes, les constructions sont considérées comme non déformées au moment d'application des charges sismiques. Or, la période des secousses étant dans la plupart des cas plus courte que celle de l'oscillation des ouvrages, les charges sismiques sollicitent dans ces cas plusieurs fois les ouvrages déformés, avant leur retour en position initiale. Leur action réelle est donc plus préjudiciable que dans le cas considéré par les règles parasismiques. - Le facteur le plus destructeur observé lors des tremblements de terre est la résonance des constructions avec le sol. La résonance accroît considérablement les amplitudes d'oscillation et, par conséquent, multiplie l'intensité des charges sismiques par un facteur important (les charges sismiques sont proportionnelles aux amplitudes d'oscillation, appelées " déplacements"). - La stratégie de protection parasismique réglementaire consiste à conférer aux constructions une ductilité suffisante pour éviter leur dislocation lors des oscillations imposées. On accepte donc des dommages localisés (rotules plastiques) bien placés, économiquement réparables ou non, dans le but d'éviter l'effondrement de l'ouvrage sur les occupants. - Le degré de ductilité, ou plus précisément de dissipativité car d'autres mécanismes de dissipation entrent en jeu, est caractérisé pour le calcul par un " coefficient de comportement". Il s'agit d'un coefficient diviseur des charges sismiques ayant une valeur entre 1 et 8, selon la dissipativité estimée de la construction. Cependant, ce coefficient est global et forfaitaire et sa valeur peut parfois être très surestimée lorsque la structure comporte des zones susceptibles de rupture fragile (poutres ou poteaux courts ou bridés, poutres sollicitées en torsion, changements brusques de section, percements importants, reports de charges, etc.), ce qui est loin d'être rare. La structure est alors dimensionnée pour des charges inférieures à celles qu'elle pourrait subir. En outre, après la division des charges par un coefficient de comportement, le calcul peut indiquer les sollicitations de compression dans des sections dans lesquelles une traction ou un soulèvement peuvent se produire. - L'interaction sol-structure n'est pas prise en compte dans le calcul réglementaire. Son incidence est le plus souvent favorable (dissipation d'énergie), mais les cas défavorables ne sont pas rares (accroissement de charges dans le cas de certaines structures rigides).
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 2)  Hypothèses de calcul du projet :



i.



Classification du bâtiment :



Puisque le bâtiment étudié est à usage de bureaux, donc on est dans la classe II (Article 3.2.2, p8 du RPS 2000). Et par conséquent, le coefficient d’importance à prendre en compte est de 1(Tableau 3.1, p8 du RPS 2000). ii.



Coefficient d’accélération :



Ce coefficient est défini comme étant le rapport entre l’accélération maximale du sol et l’accélération de gravité g. Le coefficient d’accélération A dépend de la zone dans laquelle se trouve la structure .Le RPS 2000 divise le Maroc en trois zones de sismicité équivalente avec une probabilité d’apparition de 10% dans 50 ans. Notre bâtiment se situe à Casablanca, ainsi et selon le zonage sismique du Maroc (Figure5.2, p28 du RPS2000), nous sommes dans la zone II, et donc nous avons un coefficient d’accélération de 0,08. iii.



 La ductilité :



La ductilité d’un système structural traduit sa capacité de dissiper une grande partie de l’énergie sous des sollicitations sismiques, par des déformations inélastiques sans réduction substantielle de sa résistance. La ductilité dépend des caractéristiques des matériaux de la structure, des dimensions des éléments et des détails de construction. Puisque notre bâtiment s’inscrit dans la classe II et puisqu’on a un coefficient d’accélération de 0,08, alors nous avons un niveau 1 de ductilité ND1 (Tableau 3.2, p10 du RPS2000) représentant les structures peu ductiles. Ce niveau de ductilité correspond aux structures dont la réponse sismique doit évoluer essentiellement dans le domaine élastique et pour lesquelles le règlement n’exige pas de prescriptions spéciales. iv.



 Facteur de comportement :



Le facteur de comportement ou coefficient de ductilité K, caractérise la capacité de dissipation de l’énergie vibratoire de la structure qui lui est transmises par les secousses sismiques. Ce coefficient est donné en fonction du système de contreventement et du niveau de ductilité choisie (Tableau 3.3, p10 du RPS 2000). v.



 L’amortissement :



L’amortissement représente les frottements internes développés dans la structure en mouvement. Il est défini par un coefficient ξ représentant un pourcentage d’un amortissement
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critique. Dans notre cas le bâtiment est une structure en béton armé avec murs extérieurs lourds et cloisons, donc ξ = 5% (Tableau 3.4, p11 du RPS2000). vi.



 Propriétés des éléments structuraux :



Pour le béton, nous avons pris une résistance à la compression σ28 de 25Mpa, supérieure au seuil donné par le RPS 2000 qui est de 22Mpa. Quand à l’acier, nous avons adopté des armatures pour béton armé à haute adhérence avec une valeur supérieure de la limité d’élasticité fe de 500 Mpa. Enfin nous avons adopté un coefficient de sécurité ϒs = 1,15. vii.



 Facteur d’amplification :



Le facteur d’amplification qualifie le comportement de la structure en fonction de sa période de vibration. Ce facteur est donné par le spectre de réponse du bâtiment en fonction du site et de la période fondamentale T du bâtiment. (Figure 5.3,p28 bis du RPS 2000) Pour notre cas, ce facteur a été calculé automatiquement par le logiciel ROBOT et a été introduit automatiquement dans le calcul dynamique. viii.



Coefficient de masse partiale :



La combinaison fondamentale des actions à considérer pour le calcul des sollicitations et la vérification des états limite, fait intervenir la charge d’exploitation ψ. Ce dernier est égal à 0,2 pour notre immeuble (Tableau 6.1, P31 du RPS 2000). ix.



Tableau récapitulatif :



Le tableau suivant résume les différents paramètres sismiques qu’on a pris pour le calcul de notre structure. Classe du bâtiment Coefficient de priorité I Coefficient d’accélération A  Niveau de ductilité Coefficient de comportement  Amortissement  Zonage Coefficient du site S Coefficient de masse partiale



Classe II I=1 A=0,08 ND1 1,4 5% Zone II S=2 0,2



Tableau 26 : Récapitulatif des différents paramètres sismiques
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 3) Vérification de la régularité : Selon les critères des règles RPS 2000 partie 4.3.1.1, le bâtiment n’est manifestement pas régulier. Les résultats de vérification de la régularité sont résumés dans le tableau suivant : Type de vérification  Forme de la structure  Forme en plan  Les parties saillantes  Distance entre le centre de  masse et le centre de rigidité  L’élancement  Distribution de la rigidité et  de la masse  Rétrécissement graduel en  Forme en élévation élévation  Elargissement graduel sur la  hauteur  Pour les bâtiments dont la  hauteur totale ne dépasse  pas 12m



résultats Non vérifié vérifié  Non vérifié (voir détail de  calcul ci après) vérifié  Non vérifié  Non vérifié  Non vérifié ------------



Tableau 27 : Vérification de la régularité du bâtiment



•  Détail de calcul : o



 Régularité en plan :



0,T



A chaque niveau, la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité, mesurée perpendiculairement à la direction de l’action sismique ne doit pas dépasser  fois la racine carrée du rapport de la raideur de torsion sur la raideur de translation. Cela se traduit numériquement de la façon suivante : Condition n°1 : Condition n°2 : Avec :



#D



U 0,T VD



#W U 0,T VW XYZ[\]X ^_X`Z_a X = XYZ[\]X ^XYa`bY^Z_a



ex et ey étant respectivement la distance entre le centre de masse et le centre de torsion selon les deux directions sismiques x et y. Le tableau suivant donne les résultats de calcul des distances e x et ey ainsi que les rapports r x et ry .
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 Nom ex [m] SS2 0,51 SS1 0,22  mezzanine 0,08  RDC 0,7  R+1 0,25  R+2 0,25  R+3 0,25  R+4 0,25  R+5 0,25  R+6 0,25  R+7 0,25  R+8 0,25  R+9 0,25  R+10 0,11



0,2rx 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23 2,23



0TC Ingénierie



ey(m) 0,2ry Critère ex≤ 0,2*rx 10,42 2,75 Vérifié 10,2 2,75 Vérifié 5,26 2,33 Vérifié 2,48 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,47 2,33 Vérifié 0,39 2,33 Vérifié



Critère ey ≤ 0,2*ry NON vérifié NON vérifié NON vérifié NON vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié



Tableau 28 : Vérification des conditions n°1 et n°2



Nous concluons alors que le critère 4.3.1.1.1(c) du RPS 2000 n’est pas vérifié. Donc le bâtiment ne remplit pas les conditions de régularité en plan donné par le RPS 2000. o



 Régularité en élévation :



D’après l’article 4.3.1.1 (2 .a) du RPS 2000 : La distribution de la rigidité et de la masse doit être sensiblement régulière le long de la hauteur.les variations de la rigidité et de la masse entre deux étages successives ne doivent pas dépasser respectivement 30% et 15%. Cela se traduit par les formules suivantes : Pour deux niveaux successifs i et i+1 :



cde(Z)fcd (Zh) g cd (Z)



U >i



Pour la rigidité suivant x



c dg (Zfc dg(Z U >i c dg (Z



Pour la rigidité suivant y



e



Et :
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Avec : m : La masse de chaque étage et I : l’inertie des voiles. Les deux conditions n’étant pas vérifiées, et les résultats de cette vérification sont résumés dans les tableaux suivants :  Nom



Ix(i)



Iy(i)



Ratio x



Ratio y



SS2



53421112,47



21309597,27



40,72



39,90



Critère de  rigidité suivant  x Non vérifié



Critère de rigidité  suivant y



SS1



31665985,8



12806823,99



41,81



34,78



Non vérifié



Non vérifié



 RDC



18424254,77



8351603,04



55,56



18,38



Non vérifié



Vérifié



 R+1



8187399,48



6816570,57



-0,0009



-0,015



Vérifié



Vérifié



 R+2



8187479,43



6817610,94



-0,0005



0



Vérifié



Vérifié



 R+3



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+4



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+5



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+6



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+7



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+8



8187521,59



6817610,94



0



0



Vérifié



Vérifié



 R+9



8187521,59



6817610,94



23,63



15,96



Vérifié



Vérifié



 R+10



6252796,17



5729290,33



Non vérifié



Tableau 29: Variation de l’inertie selon les étages



 Nom SS2 SS1  mezzanine  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



Wi [kg] 987205,41 457780,06 237933,19 361872,55 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 286289,17 248440,46



Wi-Wi+1/Wi% 53,62 48,02 -52,08 20,88 0 0 0 0 0 0 0 0 13,22



Critère (Wi-Wi+1)/Wi≤ 15% NON vérifié NON vérifié NON vérifié NON vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié



Tableau 30 : Variation de masse selon les étages



Nous concluons alors que le critère 4.3.1.1 (2a) du RPS 2000 n’est pas vérifié. Donc le bâtiment ne remplit pas les conditions de régularité en élévation donné par le RPS 2000.
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 4)  Nécessite d’une approche dynamique : Le calcul des actions sismiques peut être mené par deux approches distinctes : Une approche dite statique équivalente et une approche dynamique. L’approche statique équivalente a comme principe de base de substituer aux efforts dynamiques développés dans une structure par le mouvement sismique du sol, des sollicitations statiques calculées à partir d’un système de forces, dans la direction du séisme, et dont les effets sont censés équivaloir à ceux de l’action sismique. L’approche statique équivalente, adoptée par le présent règlement, est requise dans les conditions suivantes : a) Le bâtiment doit être régulier conformément aux critères définis dans l’article 4.3.1. b) La hauteur du bâtiment n’excède pas 60 m et sa période fondamentale ne dépasse pas 2 secondes. L’approche dynamique peut être basée sur : • La réponse maximale de la structure au moyen de spectres de réponse adaptés au site de la construction ; • Un calcul direct en fonction du temps par l’utilisation d’accélérogrammes adaptés au site de la construction. Si les conditions de régularité ou de hauteur d’une structure, exigées par l’approche statique équivalente ne sont pas satisfaites, il est admis d’utiliser une approche dynamique pour l’analyse de l’action sismique. Puisque l’un des deux principaux critères cités ci haut n’étant pas vérifié, une analyse modale s’avère nécessaire. Il a donc fallu rechercher les effets maximaux d’un séisme, à l’aide du logiciel ROBOT, sur notre structure.



•  Hypothèses de calcul de l’analyse modale :    



Un spectre de réponse caractérise la sollicitation sismique ; Une structure est supposée à comportement élastique ce qui permet le calcul des modes propres ; Le comportement de la structure pour ces fréquences de résonnance est appelé mode de vibration ; Le comportement global est considéré comme la somme des contributions des différents modes ;



Le calcul des modes propres doit être poussé de façon à satisfaire les deux conditions suivantes :  



Atteindre la fréquence maximale de 33 Hz dite « fréquence de coupure » dans chaque direction d’excitation ; Solliciter 90% de la masse M totale du système dans chaque direction d’excitation.



Pour un séisme donné, la réponse globale de la structure n’est constituée que de quelques modes principaux. Ces modes principaux sont retenus en fonction des masses modales
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effectives. La masse modale étant pour un mode donné la masse effective dans la direction du séisme étudié. Les réponses modales (déplacements et efforts maximaux) calculés pour les différents modes retenus sont ensuite combinés de façon à restituer l’ensemble des effets du séisme réel. La méthode de combinaison dans ce calcul est la CQC (combinaison quadratique complète).  5)  Résultats du calcul modal : L’analyse modale est appliquée à notre modèle aux éléments finis.  Mod  e 1  2  3  4  5 6 7 8  9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19  20  21  22  23  24  25  26  27  28  29  30



 Fréquence  [Hz] 0,57 0,84 1,07 2,75 3,95 4,89 6,28 8,61 10,18 11,53 12,69 13,7 14,35 16,46 17,5 17,75 17,83 18,3 18,57 19,36 19,5 20,25 20,33 22,46 22,67 23,16 23,97 24,21 24,98 25,85



 Période  [sec] 1,76 1,19 0,93 0,36 0,25 0,2 0,16 0,12 0,1 0,09 0,08 0,07 0,07 0,06 0,06 0,06 0,06 0,05 0,05 0,05 0,05 0,05 0,05 0,04 0,04 0,04 0,04 0,04 0,04 0,04



 Masses Cumulées UX  [%] 57,4 57,49 57,69 74,29 74,3 74,39 78,37 78,42 79,6 81,21 81,21 81,88 86,14 87,37 88,43 88,44 88,93 89,22 89,48 89,59 89,89 89,97 90,21 90,35 90,38 90,46 90,66 90,69 90,69 90,76



 Masses Cumulées UY  [%] 0,1 52,41 52,63 52,63 67,88 70,71 70,72 77,57 80,42 80,76 80,79 84,35 85,93 87,38 87,42 87,55 87,55 87,84 88,28 88,28 88,9 89,15 89,7 89,71 90,18 90,34 91,8 91,86 92,07 93,4



Tableau 31 : Résultat de l’analyse modale
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On constate d’après le tableau qu’à partir du 25  mode, 90% de la masse du bâtiment ont été mobilisé dans la direction horizontale X et dans la direction horizontale Y avec une fréquence de 25,65 Hz. La visualisation de ces deux modes sur le logiciel ROBOT montre que ces deux modes correspondent à des mouvements de flexion dans les plans GXZ et GYZ respectivement. Quant au troisième mode on note la présence des mouvements de torsion dus essentiellement à l’irrégularité du bâtiment. Or ces mouvements demeurent négligeables vu que la masse modale mobilisée est réduite.
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C&apitre . : Comparaisons et !éri#ications 1) Comparaison entre le vent et le séisme : Afin de pouvoir déterminer les quelles des deux sollicitations horizontales : vent ou séisme est la plus prépondérante, on a choisit de comparer les déplacements dus au séisme et ceux qui sont dus au vent au dernier étage :



•



Combinaison séisme : la plus défavorable entre



•



Combinaison vent :



k +0,T +0,8no +np k +1,Aq



k +l,T +no +0,8np



et



Le tableau suivant résume les résultats obtenus :



Vent Ux 0,2



Séisme Uy 0,1



Ux 0,6



Uy 0,40



Tableau 32 : Comparaison entre les déplacements dus au vent et au séisme



Les valeurs des déplacements obtenus par le calcul sismique dépassent ceux calculés sous l’effet du vent, donc l’action du séisme est la plus déterminante, ce qui justifie le fait qu’on va la considérer uniquement pour le calcul des éléments porteurs.  2) Vérification des déplacements : Le but est de vérifier que la structure évolue dans le domaine de ses propriétés qui est pris en compte dans le calcul et contenir les dommages structuraux dans des limites acceptables (RPS 2000).



i.



érii"ati*n )e )é#la"e(ent latéra$% inter=étage !



Selon l’article 8.4.b du RPS 2000, les déplacements latéraux inter-étages ∆el évalués à partir des actions de calcul doivent être limités à : K. ∆el ≤ 0.010 h pour les bâtiments de classe II, avec :



• •



H étant la hauteur de l’étage. K : coefficient du comportement.
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 Etage



H(m)



Déplacement limite ∆el lim (cm)



SS1 SS2  Mezzanine  RDC  R+1  R+2  R+3  R+4  R+5  R+6  R+7  R+8  R+9  R+10



2,43 3,13 2,31 2,39 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95



1,736 2,236 1,650 1,707 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107 2,107



0TC Ingénierie



 Déplacement latéral  ∆el dù au seisme (cm) Sismique Direction Sismique Direction  masses X  masses y  dx dy  dx dy  ∆el  ∆el (cm) (cm) 0,2 0 0,2 0,0 0,1 0,1 0,2 0 0,2 0,0 0,1 0,1 0,6 0 0,6 0,1 0,2 0,224 0,5 0 0,5 0,0 0,2 0,2 0,6 0 0,6 0,0 0,3 0,3 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,316 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,412 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,412 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,412 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,412 0,7 0 0,7 0,1 0,4 0,412 0,6 0 0,6 0,0 0,4 0,412 0,6 0 0,6 0,0 0,4 0,4 0,6 0 0,6 0,0 0,4 0,3



Tableau 33 34 : Déplacements inter-étages



D’après le tableau ci-dessus, on trouve que les déplacements inter-étages vérifient la condition préconisée dans le RPS 2000.



ii. e )é#la"e(ent latéral t*tal )$ b,ti(ent ! Le déplacement latéral total du bâtiment ∆g doit être limité à ∆glimite =0,004 H. Avec H la hauteur totale de la structure. Pour notre cas : H=35 m Soit ∆glimite = 0,14 m =14 cm. Le tableau suivant résume les déplacements latéraux totaux Ux et Uy suivant les deux sens sismiques X et Y.  Direction  sismique  X



 Déplacement Ux Uy Ux Uy



Y



Déplacement latéral  maximal (cm) 8,1 0,6 1 5,2



 Déplacement latéral total limite (cm)



14



Tableau 34 : Déplacement latéral au sommet de la structure
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Le déplacement latéral maximal du bâtiment selon les deux directions X et Y est largement inférieur aux limites imposées par le RPS 2000.  3) Vérification de la stabilité :



i.



Stabilité a$ glie(ent ! Lorsque les constructions sont en pente, il est nécessaire de vérifier, par toute méthode scientifique confirmé par l’expérience, que le massif défini par la surface de glissement la plus critique reste stable. Le bâtiment doit être dimensionné pour résister à une poussée de glissement au moins 1,5 fois supérieure aux charges agissant sur le bâtiment. D’après le rapport géotechnique, le rocher à un niveau presque constant avec un léger pendage, donc on n’est pas amené à effectuer cette vérification.



ii.



Stabilité a$ ren+ere(ent ! La structure doit être dimensionnée pour résister aux effets de renversement dû aux combinaisons des actions de calcul. Un ancrage est exigé si l’effet des charges de calcul tendant à provoquer ce phénomène est supérieur à l’effet de stabilisation. -la stabilité est considérée satisfaite si :



θ = -



rt ≤ 0,1 u



L’effet du second ordre est à prendre en compte dans le calcul pour : 0,1 ≤ θ ≤ 0,2 La stabilité est considérée non satisfaite si : 0,2 ≤ θ



Avec : θ : Indice de stabilité W : poids au-dessus de l’étage considéré V : action sismique au niveau considéré h : hauteur de l’étage ∆el : Déplacement relatif K : coefficient de comportement Dans notre cas, et vu que notre structure est irrégulière, donc on ne peut pas évaluer l’action sismique par la méthode statique simplifiée. Cependant, on a pu évaluer l’action sismique V à l’aide des résultats donnés par ROBOT en sommant les forces pseudo-statiques appliquées aux nœuds de la structure situés au dessus du niveau considéré suivant la combinaison de NEWMARK selon les deux directions du séisme considérées.
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Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau suivant :  Etages SS2 SS1  RDC 1  2  3  4  5 6 7 8  9



 h(m) 2,43 3,13 4,77 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95 2,95



Vx(KN) 8858,4 6940,65 5487,44 4818,59 4144,61 3546,43 2941,95 2400,64 1889,47 1382,12 884,62 353,52



Sens X  ∆el(cm) 0,2 0,2 0,5 0,6 0,7 0,7 0,7 0,7 0,7 0,7 0,6 0,6



θ  x 0,0063 0,0050 0,0085 0,0167 0,0203 0,0211 0,0222 0,0232 0,0245 0,0266 0,0264 0,0431



Vy(KN) 10033,24 7893,67 6385,87 5667,12 4969,56 4342,36 3651,79 2970,55 2308,93 1690,1 1104,42 452,43



Sens Y  ∆el(cm) 0,1 0,1 0,2 0,3 0,316 0,412 0,412 0,412 0,412 0,412 0,412 0,4



θ  y 0,0028 0,0022 0,0029 0,0071 0,0077 0,0101 0,0105 0,0111 0,0118 0,0128 0,0145 0,0224



Tableau 35: Calcul de l’indice de renversement



Le tableau montre clairement que le coefficient θ est inférieur à 0,10 pour tous les étages, donc la stabilité au renversement est vérifiée et il n’existe pas d’effet de second ordre.
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C&apitre / : imensionnement es éléments e la structure On considère, dans tout ce chapitre, que :  f  c28  fe Coefficient de comportement q



25 MPa 500 MPa 1,4



1)  Poutre voile :



•  Données : On désigne par : lt



:



la portée de la paroi entre axes des appuis,



l0 : la portée entre nus des appuis, l



: la portée de calcul, qui est prise égale à la plus petite des deux dimensions l t et 1,15l 0,



h : la hauteur totale de la paroi, b0 : son épaisseur, z : le bras de levier du couple des forces internes à prendre en compte dans la détermination des armatures principales, p : la charge appliquée par unité de longueur de la paroi sous la combinaison d’actions prise en compte dans le calcul à l’état limite ultime, i.



 Détermination de l :



v = )$



vQ  = w,T ) 1,1vS = w,TT)



Alors on retient pour longueur de calcul



v = w,T



 )



a) La hauteur de la paroi qui avoisine celle de l’immeuble n’est pas significative et elle est remplacée dans les calculs par b =x ?
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Charges appliquées :



•  A la partie supérieure de la paroi : C’est-à-dire la partie au dessus du 2 ème entre la mezzanine et le 2  étage.



ème



 étage-la partie efficace correspond à la partie comprise



 Poids propre de la poutre voile :



y*; = Jo1Aw85, = 1


 Charges permanentes :



k;z Jo1,1o


 ')



 Charges d’exploitation :



; = 1,1o


;  = 0,58o1,8 + 0,1


-Poids propre de la poutre voile :



y*.  = 


-Charges permanentes :



k.z To1,1o


-Charges d’exploitation :



. = 1,1o


Il s’ensuit que :



.  = 0,1


~  = 1,T8 + 0,T = 1,wA }') iii.



 Détermination du moment ultime et de l’effort tranchant ultime de référence :



•€s ‚ƒ€„…s †„ m‡m€ˆ‰ „ƒ‰Šm€ €‰ †€s €‹‹‡…‰s ‰…‚ˆŒh‚ˆ‰s „ƒ‰Šm€s †€ …‹…€ˆŒ€ Ž Œ‡ˆsŠ†…€… †‚ˆs ƒ€s Œ‚ƒŒ„ƒs s‡ˆ‰  vG }‘  = ~  = 8,T5}'’) A v q‘ = ~  = 8,11A}' T v q‘;  = ;  = T,A8}' T
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 Détermination de l’épaisseur de la paroi :



On calcule : Donc on doit choisir On choisit armatures. v.



0TC Ingénierie



–S = 0,T



8,5~ “”Gj  = 0,TT –S — 0,TT afin de permettre une mise en place plus facile des



 Détermination des armatures principales inférieures (de 0 à 0,15l) :



La section Ai des armatures principales inférieures est donnée par la formule :



™š›  ˜ = œ“; ž = 0,


D’où



Avec



 0,1v = 0,


On choisit 10 HA 14 sur chaque face. Ces armatures seront disposées sur une hauteur égale à . Soit un φ14 tous les 6 cm. vi.



 Détermination des armatures réparties :



•  Armatures réparties verticales : Les armatures à déterminer ont pour section la somme des sections correspondant au pourcentage suivant : o



 Armatures réparties verticales



¡¢ = ¤£ “¥š›¦; 2•‘ = §u¨š›D = T,J5}*& ¡¢ = ,11’ 10f£ 0,A¦©# = 1,


avec



On remarque que cette valeur est supérieure à la valeur minimale
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 Armatures nécessaires à la suspension des charges :



 ˜ª = “;«¬ ¡¢. = ˜–ªS  = T,J8’10f£ =5,86 cm²



Soit un pourcentage complémentaire :



1,v = 


La moitié des armatures de section A vi est arrêtée à la hauteur l, l’autre moitié est prolongée  jusqu’à . Le pourcentage total des armatures verticales est façonnées en cadres HA10 avec un espacement de 8cm.



A,0w’10f£



.On choisit des armatures



•  Armatures réparties horizontales : Les charges sont appliquées en partie à la base de la paroi, en partie à mi hauteur de la paroi, le restant étant appliqué en partie supérieure. On doit donc considérer un effort tranchant ultime :



On peut prendre :



o



q•‘ = q•‘; + ET- pvHoq•‘.



 p = 1,w5 q•‘ = 8,w< }'



2•‘ = §u¨š›D = 8,TJ}*& ¡ = 0,o0,< +1 ©2ŸTA•‘ ®o ©2#•‘¦R ¯ = J,5w°10f£ ¥“”Gš› H E0, < +1 0,A¦©# 0,5 “¥š›¦; = ,


 Pourcentage du réseau inférieur :



La condition minimale supérieur à



et



 > 1 est respectée, d’autre part ce pourcentage est



 .



Ces armatures sont à disposer entre les côtes 0,15l et 0,55l, soit entre 0,63m et 2,31m. Une partie des armatures correspondant au pourcentage



s’étend sur



toute la longueur de la travée.



Les armatures complémentaires auront une longueur réduite égale à nu de l’appui.
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¡± = 8 ¡  ,Aw’10f£



 Pourcentage du éseau supérieur :



Ces armatures sont à disposer entre 0,55l et l, soit entre 2,31m et 4,2m. vii.



 Dimensions des potele ts / justifications aux sollicitations tangente s :



La poutre voile est soumise aux efforts réduits (Effort normal N, effort tranchant T et moment M) obtenus par la combinaiso la plus défavorable (G+0,2Q+ Sx+0,3 Sy) s uivant :  N(MN) 1,29



T(MN) 0,845



(MN.m)  3,88



Tablea  36 : Efforts réduits appliqués à la poutre voile



•  Récapitula if des caractéristiques de la poutre-voile étu diée :  Epaisseur  Hauteur  Longueur



 a=0,25  H=2,40 l=4,2m



Tablea  37 : caractéristiques de la poutre voile étudiée



•



Contrainte limites :



L’effort normal extérieur po déré Nu sollicitant le mur à l’ELU doit vérifier la condition suivante : Nu


avidovici) :



Table u 38 : Longueur de flambement des voiles



Donc : l f  = 0,85 *l= 2,03 m
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On calcul l’élancement mécanique qui est définie par :



λ=



³fG(²°BjG”´)



Soit :



λ= 30,57


α=



,¶ µ · S jhS,G( ¦£µ)



= 0,737



On prend une valeur minimale de la section d’acier : Av= 0,001*420*25 = 10,5 cm² Soit



Nulim = α *[ Br*fc28/(0.9*γ  γb   )+A*fe/ γ  γs  ] Avec : σbc = 0.85 fcj/1.5=14,16MPa Br : la section réduite = l*(a - 2cm)= 4,2*0,23= 0,97 m2 Enfin : Nu,lim =13,57MN On trouve :



σu,lim = Nu,lim /l*a= 12,92MPa.



Et donc, on vérifie bien que σu = Nu/l*a =1,23MPa ≤ σu,lim à mi-hauteur de l’étage et σu ≤ σu,lim/ α à l’étage.



On prend donc : σbc = min (σu,lim ; 0.85 fcj/1.5) = 14,16 MPa



•  Dimension des potelets de rive :



a¸



a d’=



b» ¸a¹º¹º aq



q
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Avec : a =0,25 m n : σu = 1,23 MPa σbc = min (σ (σu,lim ; 0.85 fcj/1.5) = 14,16MPa. On trouve : d’= 0,25m, on va prendre d’=60 cm. Le voile est calculé en flexion composée sous un effort normal de compression N et un moment de flexion M calculés précédemment. précédemment. La section à prendre en compte est de type rectangulaire avec les dimensions suivantes :  Largeur  hauteur h=4,2m d= h –d’/2= 3,9m. b =25 cm et et Le moment appliqué à cette section est de M= 3,88 MN.m L’effort normal appliqué à cette section est : N=1,29MN. o



Vérification au flambement :



On vérifie que : (1) Alors :



b» U ?Ye(¼ °\



)



avec e = e a+e0 = max (2cm ;



GµS ™½ )+



e=3,03m Si l’inégalité (1) est vérifiée, le calcul se fera en flexion composée, sinon un calcul au flambement sera nécessaire. nécessaire. Dans notre cas, on vérifie bien que :



b»  , x U ?Ye(¼ ?Ye(¼°\ °bx»° °(+¾)



)=15



Donc pour tenir compte du flambement une excentricité additionnelle et à calculer €T= 



=0,001 



Cette excentricité est négligeable par rapports à e. Le moment de calcul :



M=N* (e+ (d-h/2)) = 6,23MN.m Alors on a : µ= D’où :



™ §°°¿ÀÁ



B(1-TÂ) 1 -TÂ)



α=1,25*(1Et :



= 0,116



) = 0,154



z = d*(1-0,4* α)= 3,66 m
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 = 9,48cm²< Av=10,5cm²



Par suite, on va disposer une section section minimale de 10,5cm², soit 5,25 cm² sur chaque chaque face. Donc on aura 4T14/e=15 cm sur chaque faces des deux extrémités. o



 Les armatures transversales transversales :



St≤ St≤ min (8ΦL, 24ΦΤ; 0,25h;20cm) =11,2 cm.



Φt ≤max (ΦL/3, 6mm)= 6mm Or nous sommes en zone critique donc St = 10 cm. (Article 3.1.2.3 RPS 2000).



•  Justification aux sollicitations tangentes tangentes (PS92) : Deux vérifications à effectuer successivement : o



Vérification de cisaillement :



On définit le pourcentage des armatures de flexion : ωf= 100*( On définit par ailleurs :



•



Ã“³°)



la contrainte normale de compression :



• Le paramètre d’excentricité : •



L’effort tranchant de calcul :



= 0,191 %



σ = αN = *



½³°§ ™



 = 1,23 MPa



§°½  0,51< u°(jGh«)



V=



= 1,014 MN



Cette augmentation de l’effort tranchant dans le cas q>1 est due au fait que le coefficient de comportement est plus faible dans le cas du cisaillement. *



 ³°u° ™§°u°



•



Le cisaillement conventionnel de calcul associé : τ =



 = 1,04 MN



•



Le paramètre d'élancement de calcul :



αv =



= 0,911
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On calcule :



- Le moment limite Mlim de fissuration systématique en flexion composée, il est déterminé à partir de la condition de non fissuration systématique :



Mlim=



³°§Ä · “”G•j,µ *(σ *(σ+



- Le cisaillement conventionnel associé : *



  ™™.´



τ1= τ  *



) =1,93MN.m



= 0,518 MPa



- La contrainte limite de résistance à l'effort tranchant : τ2 = 0,45*



Å  ©QG• ° B(©QG• + G£ ° Æ)



= 1,11MPa



- La contrainte limite de résistance à l'effort tranchant après fissuration, compte tenu des armatures longitudinales : τ3=max (τ (τ1 ; τ2)*(1+3*ω )*(1+3*ωf) +0,15*σ +0,15*σ= 0,704MPa o



 Détermination des armatures armatures transversales transversales :



U



Il n'est pas nécessaire de prévoir des armatures d'effort tranchant si la condition suivante est satisfaite : Avec :



τ



*



τ lim



τ lim= max (τ (τ3 ;0,5*ft28)=1,05 MPa D’où:



U



τ*=1,04



τ lim



Donc, on n’a pas besoin de prévoir des armatures de l’effort tranchant.
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 Figure 10 : Ferraillage de la poutre - voile



 2)  Etude du voile 01 au sous sol :



•  Hypothèses : Le voile qu’on va étudier est un voile périphérique en béton armé de longueur 6 m, d’épaisseur 20 cm et de hauteur 2,45 m, encastré en tête et en pieds sans raidisseurs aux extrémités, avec une dalle d’un seul coté. Le voile est soumis aux efforts réduits (Effort normal N, effort tranchant T et moment M) obtenus par la combinaison la plus défavorable (G+0,2Q+ Sx+0,3 Sy) suivant :  N(MN) 1,9



T(MN) 1,62



M(MN.m) 2,16



Tableau 39 : Efforts réduits appliqués au voile
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Caractéristiques du voile étudié :



 Epaisseur  Hauteur  Longueur  Fc28  Fe500 Coefficient de comportement



a=0,25 m H=2,45m l=6 m 25MPa 500MPa q=1,4



Tableau 40 : Caractéristique du voile étudié



•



Contraintes limites :



L’effort normal extérieur pondéré Nu sollicitant le mur à l’ELU doit vérifier la condition suivante : Nu


λ= Soit :



³fG(²°BjG”´)



λ= 31,02


D’où :



α=



,  µ S Ç jhS,G( ¦£µ)·



= 0,73



On prend une valeur minimale de la section d’acier : Av= 0,001*600*25 = 15cm² Soit



Avec :



È„ƒŠm  É



ÊË Ì…Ê‹ŒTA(0’JÊϒÍ+ÎÊ‹€ϒsÏ



σbc = 0.85 fcj/1.5=14,16MPa Br : la section réduite = l*(a - 2cm)= 6*0,23= 1,38m2 Enfin : Nu,lim =34,47 MN On trouve : σu,lim = Nu,lim /l*a= 22,98 MPa.



 A.Rizki & S.Kraibaa



Page 74



 EHTP



2012



0TC Ingénierie



Et donc, on vérifie bien que σu = Nu/l*a =1,26 MPa ≤ σu,lim à mi-hauteur de l’étage et σu ≤ σu,lim/ α à l’étage. On prend donc : σbc = min (σu,lim ; 0.85 fcj/1.5) = 14,16 MPa



•  Dimension des potelets de rive :



a¸¹º b» ¸a¹º a



d’=



aq



q



Avec : a =0,25 m n : σu = 1,26 MPa



σbc = min (σu,lim ; 0.85 fcj/1.5) = 14,16MPa. On trouve : d’= 0,25m, on va prendre d’=60 cm. Le voile est calculé en flexion composée sous un effort normal de compression N et un moment de flexion M calculés précédemment. La section à prendre en compte est de type rectangulaire avec les dimensions suivantes : d= h –d’/2= 5,97m.  Largeur  hauteur h= 6m b =25 cm et et Le moment appliqué à cette section est de



M= 1,98 MN.m



L’effort normal appliqué à cette section est : N=1,9MN. o



Vérification au flambement :



On vérifie que : (1) Alors :



b» U ?Ye(¼ °\



)



avec e=ea+e0= max (2cm ;



GµS ™½ )+



e=3,47m Si l’inégalité (1) est vérifiée, le calcul se fera en flexion composée, sinon un calcul au flambement sera nécessaire. Dans notre cas, on vérifie bien que :



b»  ,>x U ?Ye(¼°\



)=15



Donc pour tenir compte du flambement une excentricité additionnelle et à calculer
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Ä°jSÐ“°·  ° (1 +Ñ)



=0,0073



Cette excentricité est négligeable par rapports à e. Le moment de calcul est :



M=N* (e+ (d-h/2))=12,23MN.m Alors on a : µ= D’où :



™ §°°¿ÀÁ



= 0,016



B(1-TÂ)



α=1,25*(1Et :



) = 0,02



z = d*(1-0,4* α)= 5,92 m



Donc la section d’acier est : A = (



™œ - ')° “; ϒ 



 =-36cm²< 0



Par suite, on va disposer une section minimale de 15 cm², soit 7,5 cm² sur chaque face. Donc on aura 5T14/e=12cm sur chaque face. o



 Les armatures transversales :



St≤ min (8ΦL, 24ΦΤ; 0,25h;20cm) =11,2 cm.



Φt ≤max (ΦL/3, 6mm)= 6mm Or nous sommes en zone critique donc St = 10 cm. (Article 3.1.2.3 RPS 2000). •



 Ferraillage vertical à l’effort normal :



Le DTU. 23.1 précise que le pourcentage minimal doit être au moins égal la plus grande des deux valeurs : ρv ≤[0,001 ; 0,0015*



¤SS°F“ (8 ° ¿¿‘ÀÁ - 1)



]



On rappelle qu’il s’agit d’un voile intermédiaire, donc θ = 1.



On trouve alors :



10f£ 10f£



ρvmin=1.
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On prend alors :



ρv=2.
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10f£



Donc: Av= ρval = 30cm² Ainsi on aura un ferraillage de 15 cm2 sur chaque face du voile. Donc on aura sur chaque face 30T8 avec e=20cm.



•  Ferraillage horizontal parallèle aux faces du mur : Le DTU. 23.1 précise que le pourcentage minimal doit être au moins égal à la plus grande des deux valeurs : ρh≥ max (2/3 ρv;0,001)= 1. < 2. (RPS 2000) ρh= < 2.



On prend :



10f£ 10f£



10f£



Donc: Av= ρhah = 12,15cm² Donc on aura sur chaque face du voile 25T8 avec e=16cm.



•  Justification aux sollicitations tangentes (PS92) : Deux vérifications à effectuer successivement : o



Vérification de cisaillement :



On définit le pourcentage des armatures de flexion : ωf= 100*( On définit par ailleurs :



Ã“³°)



= 0,2 %



½³°§



•



la contrainte normale de compression : σ =



•



Le paramètre d’excentricité :



αN =



•



L’effort tranchant de calcul :



V=



*



 = 1,26 MPa



™§°½  0,15 u°(jGh«)



= 1,94 MN



Cette augmentation de l’effort tranchant dans le cas q>1 est due au fait que le coefficient de comportement est plus faible dans le cas du cisaillement. *



•



Le cisaillement conventionnel de calcul associé : τ =



•



Le paramètre d'élancement de calcul :
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On calcule :



- Le moment limite Mlim de fissuration systématique en flexion composée, il est déterminé à partir de la condition de non fissuration systématique :



³°§Ä · “”G•j,µ  ™™.´ Å  ©QG• ° B(©QG• + G£ °Æ) Mlim=



*(σ+



) =3,99MN.m



- Le cisaillement conventionnel associé :



*



τ1= τ  *



= 2,59 MPa



- La contrainte limite de résistance à l'effort tranchant : τ2 = 0,45*



= 1,11MPa



- La contrainte limite de résistance à l'effort tranchant après fissuration, compte tenu des armatures longitudinales : τ3=max (τ1 ; τ2)*(1+3*ωf) +0,15*σ= 1,3MPa o



 Détermination des armatures transversales :



U



Il n'est pas nécessaire de prévoir des armatures d'effort tranchant si la condition suivante est * satisfaite : τ τ lim Avec : τ lim= max (τ3 ; 0,5*ft28)=1,3 MPa



D’où: *



U



τ =1,29 τ lim Donc, on n’a pas besoin de prévoir des armatures de l’effort tranchant.



 Figure 11 : Coupe horizontale du ferraillage
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 3) Calcul du radier :



•  Epaisseur du radier : L’épaisseur du radier est calculée à l’aide de la formule de vérification de sa résistance au poinçonnement des voiles en dessus, de ce fait on doit avoir :  Nu ≤ 0,045*Uc*fc28 Avec : Nu : l’effort normal à la base de chaque voile Uc : périmètre du voile considéré=2*(longueur+épaisseur+2*e rad) L’épaisseur minimale à prendre doit être égale à : erad min= Voiles



N(MN)



Epaisseur Longueur



1



4,84



0,7



2



4,61



3



Ò] ,x°]º°»º Uc



ec min



6



15,3



0,28



0,7



6



15,3



0,27



4,5



0,7



4,2



11,7



0,34



4



0,614



0,7



3,6



10,5



0,052



5



1,92



0,7



1,8



6,9



0,25



6



1,45



0,7



1,8



6,9



0,19



Tableau 41 : épaisseur minimale du radier



La condition de non poinçonnement est vérifiée si l’épaisseur du radier est de 35 cm. Nous allons prendre dans notre cas 70 cm afin d’optimiser la section du ferraillage.



•



Vérification de la surface :



La surface minimale du radier est : Srad =



½¿Ó



ÔÕÖ



Cette surface doit être inférieure à : Srad.proposé=375m² Avec :



N=Pterre+Pradier+ N’  3



- P radier = Sradier*eradier*γbet / γbet=25KN/m 3 - Pterre = Sradier*eterre*γterre / γterre=26,5KN/m  et eterre= 60 cm - N’=



c'.,Q;



D’où :



N=82,56 MN, soit Srad=137,6 m²< Srad.proposé =375m²  Vérifiée.
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Vérification au soulèvement :



 a) Cas statique :



• Nous avons e =



™D½ ™W½



Sens X :



fait qu’on pas de soulèvement.



• Nous avons e =



×DÄ ×WÄ



 = 10,22mm ≤



Sens Y :  = 11,8mm ≤



fait qu’on pas de soulèvement.



 = 2,5 m, donc N est dans le tiers central du radier, ce qui



 = 4,17 m, donc N est dans le tiers central du radier, ce qui



Donc, on déduit que le diagramme des contraintes est trapézoïdale dans le cas statique audessous du radier dans les deux sens X et Y.  b) Cas sismique : Dans le cas sismique, on ajoute les moments sismiques défavorables dans chaque sens, Soit dans le sens X selon la combinaison G+0,2Q+Sx+0,3Sy et dans le sens Y G+0,2Q+0,3Sx+Sy. •



Nous avons e =



Sens X :



™Dh™DW ½



 = 20mm ≤



qui fait qu’on pas de soulèvement.



• Nous avons e =



×DÄ



 = 2,5 m, donc N est dans le tiers central du radier, ce



Sens Y :



™Wh™DW ½



 = 23mm ≤



×WÄ



 = 4,17 m, donc N est dans le tiers central du radier, ce



qui fait qu’on pas de soulèvement. Donc, on déduit que le diagramme des contraintes est trapézoïdal dans le cas sismique audessous du radier dans les deux sens.
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Vérification vis-à-vis de la sous-pression :



Dans le cas de présence d’une nappe, le radier doit pouvoir résister aux sous-pressions d'eau.



 Figure 12 : Cas d’un radier en présence de la nappe



Si aucun ancrage (tirants) dans le sol n'est prévu, la stabilité générale de l'ensemble de la structure vis-à-vis de la sous-pression doit être assurée par son poids propre  : Gmin ≥  1,1*γ*B* ∆ hmax Avec : 1,1 : Coefficient de sécurité,



γ : Poids Volumique de l’eau (10KN/m3) Gmin : Poids propre minimal de l'ouvrage à vide. ∆hmax : Différence de niveau maximale entre le niveau des plus hautes eaux prévisibles, augmenté de 0,50 m, et la face inférieure du radier. Cette vérification est également à faire pour chaque point d'appui avec Gmin charge minimale apportée par le point d'appui, B surface de radier affectée à ce point d'appui. o



Vérification générale:



Nous avons Gmin pour la structure : 59,34MN Et la sous-pression est de : 1,1*γ*B*∆hmax= 9,49 MN Sachant que B=375 cm² et ∆hmax = niveau maximale de la nappe +0,5m=2,8m D’où : Gmin ≥  1,1*γ*B* ∆ hmax O.K
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Vérification pour chaque appui :



 Appui



Gmin (MN)



B



P



Critère GminP



!1



4,84



1,5



0,0462



!"ri#i"



!2



4,61



1,5



0,0462



!"ri#i"



!3



0,614



1,05



0,032



!"ri#i"



!4



4,5



0,9



0,027



!"ri#i"



!5



1,92



0,45



0,013



!"ri#i"



!6



1,45



0,45



0,013



!"ri#i"



P1



1,41



0,1



0,003



!"ri#i"



P2



2,11



0,1



0,003



!"ri#i"



P3



3,2



0,2



0,006



!"ri#i"



P4



2,53



0,2



0,006



!"ri#i"



P5



3,62



0,25



0,007



!"ri#i"



P6



12,13



0,64



0,019



!"ri#i"



P7



7,58



0,64



0,019



!"ri#i"



P8



9,68



0,49



0,015



!"ri#i"



P9



0,68



0,15



0,004



!"ri#i"



P10



5,15



0,1



0,003



!"ri#i"



P11



3,2



0,16



0,004



!"ri#i"



P12



0,645



0,075



0,002



!"ri#i"



P13



0,7



0,075



0,002



!"ri#i"



P14



0,32



0,09



0,002



!"ri#i"



P15



0,16



0,09



0,002



!"ri#i"



P16



1



0,087



0,002



!"ri#i"



P17



1



0,087



0,002



!"ri#i"



Tableau 42 : vérification vis-vis de la sous-pression pour chaque appui



•  Ferraillage du radier : Le calcul de ferraillage peut être effectué en considérant le radier comme un plancher renversé et ce à l’aide de la cartographie donnée par le logiciel Robot. Pour cela, il s’avère nécessaire de comprendre minutieusement les notations et les conventions utilisées par ROBOT.  a)  Notation Robot : Comme montré sur la figure ci-dessus le moment Mxx est le moment autour de l’axe y, et Myy le moment autour de l’axe x. Le ferraillage comporte quatre lits d’armatures disposes dans les directions Ox et Oy.
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Ax [+] : nappe supérieure suivant X. Ay [+] : nappe supérieure suivant Y. Ax [-] : nappe inferieure suivant X. Ay [-] : nappe inferieure suivant Y.  b)  Résultats de cartographie : Les aciers supérieurs sur appuis selon X et Y sont dimensionnés en fonction des moments Myy et Mxx positifs maximums dans la combinaison la plus défavorable ACC-. Les valeurs de ces moments sont mentionnées au sommet de l’échelle de couleurs de la cartographie étudiée. Les aciers inférieurs en travée Ay [-] et Ax [-] sont dimensionnés en fonction des moments Myy et Mxx négatifs maximum dans le cas ACC-. Les cartographies obtenues dans les deux directions selon les combinaisons ACC+ et ACCsont les suivants :



•  Mxx ACC+ :



•  Mxx ACC- :
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•  Myy ACC+ :



•  Myy ACC- :



 c)  Ferraillage théorique : En se basant sur la cartographie des moments, on divise le radier en 8 panneaux qui seront ensuite ferraillés selon qu’ils portent dans un sens ou dans deux sens sachant que : -



Si



-



Si



WD 0,w U D U 1



 < 0,4 : Le panneau porte dans un seul sens, il se comporte comme une poutre



W



 : Le panneau porte dans deux sens.



Dans notre cas, nous avons pour tous les panneaux comme une poutre.
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Sens X :



Les moments de ferraillage de chaque zone sont :



Zone7 Zone1



+0,848



Zone6 -1,339



+0 ,62



Zone 8 Zone5



+ 0,495 +0,251



Zone3



-1,38



Zone4



-0,449



Zone2



+0 889



 Figure 13 : Valeurs des moments dans les différentes zones dans le sens X



D’où : Zone



M (MN.m/ml)



μ



α



z



A



Barres/m



Espacement (cm)



Zone 1



0,62



0,0!



0,12



0,6"6



22,##



12$16







Zone 2



0,!!



0,1#0



0,1!



0,61



"",02



11$20







Zone "



1,!"!



0,2!



0,#"!



0,%%"



&6,%1



2%$20



#



Zone #



0,##



0,0&1



0,02



0,6#%



16,00



11$1#



10



Zone %



0,#%



0,0&!



0,101



0,6#"



1&,&1



12$1#







Zone 6



1,""



0,211



0,2



0,%0



%2,21



1&$20



6



Zone &



0,!#!



0,1""



0,1!0



0,622



"1,"6



10$20



10



Zone !



0,2%1



0,0"



0,0%0



0,6%6



!,&



6$1#



1&



Tableau 43: Ferraillage de chaque zone dans le sens X



•



Sens Y :



Les moments de ferraillage de chaque zone sont :



 Figure 14 : valeurs des moments dans les différentes zones dans le sens Y



Zone7 Zone1



+0,184



Zone6 -1,436



+0 ,929



Zone 8 Zone5



+ 0 ,164 +0,451



Zone3 -1,78



Zone4



-0,509



Zone2
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D’où : Zone



M (MN.m/ml)



μ



α



z



A



Barres/m



Espacement (cm) 



Zone 1



0,2



0,1#6



0,1!



0,61&



"#,6#



11$20



Zone 2



0,"2&



0,0%1#



0,066



0,6%2



11,%"



!$1#



1"



Zone "



1,&!"



0,2!



0,#22



0,%%&



&",6"



2#$20



#



Zone #



0,%0



0,0!



0,10#



0,6#2



1!,2"



10$16



11



Zone %



0,16#



0,02%!



0,0"2



0,661



%,&0



%$12



20



Zone 6



1,#"6



0,226



0,"2#



0,%!"



%6,6%



1!$20



%



Zone &



0,1!#



0,02



0,0"6



0,660



6,#1



6$12



1&



Zone !



0,#%1



0,0&1



0,02



0,6#%



16,0&



!$16



12



Tableau 45: Ferraillage de chaque zone dans le sens Y



Les plans de ferraillage dans les sens X et Y établies sur la base de calcul sont les suivants :



 Figure 15: lit des armatures inférieures dans le sens X
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 Figure 16 : lit des armatures supérieures dans le sens X



 Figure 17 : lit des armatures inférieures dans le sens Y
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 Figure 18: lit des armatures supérieures dans le sens Y



 4)  Poutre du sous sol 1 supportant un poteau :



•  Données : -



-



Poutre de largeur 0,5 m, de hauteur 1m et de portée 10,6m, Poteau de section 0,5*0,3 m² débutant au plancher haut du sous-sol 1 et allant jusqu’au ème 10  étage, Béton : fc28= 25 MPa, Acier : f e=500MPa, Fissuration peu préjudiciable



• -



Calcul de l’effort axial appliqué sur la poutre par le poteau :



A partir du plancher mezzanine nous avons la conception suivante :



Escalier



20 N 25*45



3,6 m



N 25*50



6,4 m



20



5 m
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Les charges sur le poteau sont présentées dans le tableau suivant : pp(Kg/m²) DALLE 20



  e   s   s   a   r   r   e    t



dalle étanchéité



Enduit DALLE 20



forme de pente



828



250



720



350



198



complexe étanche



12



Protection



88



enduit



30 500



revêtement en carrelage



140



cloison légère



plaques de plâtre



CE (kg/m²)



500



dalle



   R   T    E   N    H   A    C   R    N   U    A   O    L   C    P



CP (kg/m²)



50



30



Tableau 45: Charges des différents planchers supportés par le poteau



-



-



Les rectangles de charges sont : Escaliers : 9,05 m² DP 20 : 16,77 m² D’où la charge supportée par : Plancher Terrasse : GT= 20,4T ; QT = 6,45 T Plancher courant :



-



Gc= 18,59 T ; Qc= 8,13 T Plancher Mezzanine : G M= 8,8 T ; QM = 3,37 T Donc le poteau supporte en totalité (en considérant la dégression de surcharge sur le poteau): G= 210 T ; Q = 60,98 T En ajoutant son poids propre on trouve l’effort normal ultime



Nu= 374 T •



Calcul de la charge linéaire appliquée sur la poutre :



La poutre a trois appuis, elle supporte la dalle pleine d’épaisseur 20 cm du sous-sol 1 , donc les charges suivantes : -



Charges permanentes : G= 720 kg/m² Charges d’exploitation : Q= 350kg/m²



La répartition des charges se fait de façon trapézoïdale, sachant que la poutre est parallèle à la plus grande portée de la dalle, la charge linéaire est donc :



 A.Rizki & S.Kraibaa



Page 89



 EHTP



2012



P= (1,35 G +1,5 Q)* Avec :



0TC Ingénierie



jjhØÐ ° GD



20



3,6m



Lx : la plus petite portée de la dalle



6,4 m



Ly= la plus grande portée de la dalle ρ=



WD



10,6 m



P= 4,5 T/ml •



Calcul du moment sur appuis intermédiaire :



La poutre est chargée comme suit :



Nu



P



4,5 m



5m



Pour le calcul du moment sur appui intermédiaire nous allons utiliser la méthode des trois moments :  bi M i-1+( C i+ ai+1 )* Mi+bi+1 *Mi+1= ω’i+1 – ω’’i On obtient alors :



 M1 = -109,3 T.m



•  Moment sur travée : Les moments sur travées sont donnés par la formule :  M T (x)= µ(x)+ M0* Ce qui donne pour la première travée :



( - eb)



 + M1*



eb



 M T1(x)= 0,562*x² - 21,86*x  M T1 max= -109,3 T.m Et pour la deuxième travée :  M T2 max= 332,5 T.m
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•  Ferraillage de la travée 1 : D’après les règles du BAEL on trouve la section de ferraillage :   Ferraillage principale supérieur :



A= 26,87 cm² soit 9 HA 20 avec e= 12cm



•  Ferraillage de la travée 2 : La section de ferraillage pour la deuxième travée :   Ferraillage principale inférieur :



A= 87 cm² soit 28 HA 20 avec e= 8cm



•  Ferraillage appui gauche : Pour le ferraillage on prendra  M 0 = 0,15 Mt1= -16,39 T.m   Ferraillage principale supérieur :



A= 3,94 cm² soit 4 HA 12 avec e=30 cm



•  Ferraillage appui intermédiaire : Comme déjà calculé le moment sur appui est : M1 = -109,3 T.m   Ferraillage principale supérieur :



A= 28,39 cm² soit 9 HA 20 avec e= 12cm



•  Ferraillage appui droit : On prendra



 M  2=0,15 Mt 2= -49,875 T.M



  Ferraillage principale supérieur :



•



A= 12,31 cm² soit 8 HA 14 avec e= 13cm



Calcul des armatures transversales :



On prendra At= 4 HA8 ce qui donne un espacement de :   Pour la première travée : St=40cm   Pour la deuxième travée :



 X


•



Vérification de la flèche à l’ELS :



On refait le même calcul que pour l’ELU, en considérant une fissuration peu préjudiciable on trouve : Ps=3,2T /ml, MT1= -77,72T.m, M T2= 236,44 T.m On doit vérifier que : ft







×µSS



si L≤ 5m ou
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Avec



ft =



Nous avons :



}Ù10 °ÚCÛ Ü



Ei= 11000



Å 1,1°©ŸTA Ý.



 = 33202 MPa



D’où à long terme nous avons : ET :



0TC Ingénierie



E=



£



= 11067 MPa



I : moment d’inertie de la travée considérée o



 Moment d’inertie de la première travée :



 Aire homogène :



B=B0+nA Avec : -



B0 : section de la poutre A : section de ferraillage de la poutre n = 15



D’où



B= 1,14m²



 Moment d’inertie par rapport à G :



X



X d



vx



G



h



b0



ET : Sxx = b0*h*h/2+ n*A*d



avec d : l’enrobage =2cm 3



D’où :



Sxx=0,55m



Donc



vx= Sxx/B0= 0,482 m



Nous avons :



3



Ixx= b0*h  /3+n*A*d² = 0,366 m



D’où:
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 Moment d’inertie de la deuxième travée :



De la même façon on trouve pour la deuxième travée : I= 0,146 m o



4



Vérification de la flèche de la première travée :



On trouve alors : ft= 0,54 cm < L/500=450/500=0,9 cm o



O.K



Vérification de la flèche de la deuxième travée :



On trouve pour la deuxième travée : ft= 0,54cm < 0,5 cm+ L/500= 0,5 cm+ 610/1000=1,11 cm



O.K



 5) Calcul d’un mur périphérique du bâtiment : Les murs de soutènement sont des ouvrages permettant de retenir une masse de terre avec une paroi verticale ou voisine de la verticale par une masse stabilisatrice. On distingue les murs de soutènement selon leur mode de travail :



i.



• •



Murs-consoles qui travaillent comme des poutres consoles ;



•



Murs appuyés qui travaillent comme des poutres sur deux appuis ou plus.



Murs ancrés, à ancrage passif ou actif (précontraint) qui travaillent comme des poutres sur deux appuis ou plus, avec ou sans consoles ;



Calcul des efforts de poussée :



•  Poussée et butée : Un sol situé derrière un mur de soutènement, exerce sur celui-ci une poussée qui dépend de sa consistance, de sa mise en place (par exemple mur coulé au contact du sol, mur coffré avec remblayage plus ou moins tassé) et de ses caractéristiques physiques. En supposant le mur infiniment rigide, c'est-à-dire ne pouvant subir aucun déplacement horizontal, la poussée réelle, dite poussée au repos F 0, n’est pas déterminable par le calcul (même si certains auteurs ont proposé un coefficient de poussée au repos  ).



Þ³z1-sŠˆß



Mais si le mur peut se déplacer très légèrement sous l’action de la poussée, de quelques mm ou quelques cm (de l’ordre de h/1000 à h/10000),la poussée diminue jusqu’à une valeur minimale constante Fa que l’on appelle « poussée active »,à laquelle correspond un coefficient de poussée active   .C’est cette poussée que l’on peut déterminer par des formules et que l’on prendra en compte, car, sauf cas tout à fait exceptionnel, un mur de soutènement peut très bien subir un léger déplacement sans nuire à son environnement.



Þ³
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Inversement, si on exerce une force sur le mur de façon à comprimer le sol,la force à exercer augmente avec le déplacement jusqu’à une limite F p que l’on appelle « poussée passive » avec un coefficient de poussée passive K p .Le déplacement est de l’ordre de quelques cm, de h/10 à h/50.



Mouvement mobilisant la butée



Mouvement mobilisant la poussée



h



 Figure 19 : Poussée active et poussée passive (butée)



ii.



Coefficients de poussée :



Þ³



On utilisera par la suite le coefficient de poussée  qui représente la pression exercée par le terrain sur l’écran à une distance unité du sommet de l’écran pour un sol de poids volumique unité (nous appelons écran la face du mur au contact du terrain). La poussée exercée par le terrain est due : -Au poids propre du terrain de poids volumique ϒ -Aux charges appliquées sur la surface du terrain, q pour une charge répartie uniforme sur toute la surface libre. -à la cohésion c du terrain. Les efforts agissant sur les parois de soutènement sont déterminés par toute méthode scientifiquement établie et validée par l’expérience. A défaut, les méthodes statiques simplifiées présentées ci-dessous peuvent être utilisées. L’utilisation des méthodes simplifiées tient compte des forces d’inertie résultantes de l’action dynamique du séisme par application de coefficients sismiques uniformes à l’ouvrage et au massif de terre retenu y compris les charges qui lui sont appliquées. Ces forces ont pour valeur: Dans le sens horizontal : Dans le sens vertical



Avec :
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Où : A: accélération nominale.  : Coefficient de correction topographique du site au droit du mur pris égal à 1.2 K= 1 dans le cas de poussé e active et 1.2 dans le cas de poussé e passive. Q : poids des parties de l’infrastructure et du massif retenu y compris les charges d’exploitation présentes sur ce dernier.



2



iii.



 Méthode de calcul simplifiée



80â



Nous sommes en présence d’un sol rocheux de cohésion nulle et d’angle de frottement  . •  Poussée Dynamique Active :







Les données géométriques et géotechniques prises en compte dans les calculs sont précisés ci dessous. La poussée dynamique active est donnée par la méthode dite de Mononobe-Okabe et s’exprime comme :



* = :(1ãÑu)Þ³ ϒ 



Kad est le coefficient de poussée dynamique active donné par la relation:



Ÿä¯ ( ß -å -Ñ) Þ³ = Ÿä¯åŸä¯ÑŒ‡s (æ +Ñ +å)é sŠˆ(ß-I)Œ‡s +æ)sŠˆ(ß (æ-I+Ñ-å) ç 1 +è Œ‡s(Ñ +å)



Avec :



γ poids spécifique du sol humide non déjaugé ϕ angle de frottement interne du terrain soutenu H hauteur du mur α : fruit interne du mur β : angle du terre plein avec l’horizontale αH : coefficient sismique horizontal. αV : coefficient sismique vertical. ∆ : angle de frottement terrain-écran du mur. θ = arctg [αH /(1±αV )] est l’angle que fait avec la verticale, la résultante des forces massiques appliquées au terrain situé derrière l’écran. Pour notre cas, nous avons :    



α=0 On présuppose l’utilisation d’un coffrage métallique ; δ=0 cet angle est très faible en dynamique voire nul ; αv = 0,029 ; αH =0,096 ; θ=5,33° α=2% fruit minimal



Donc on trouve



Þ³  0,
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Notre mur est considéré comme une poutre (100x25) appuyée sur 3 appuis : au niveau du radier et au niveau des planchers hauts SS2 et SS2 et soumis à la charge du sol et de la nappe phréatique.



0



1



2,3



2 3.2



 Figure 20 : Mur périphérique chargé



•  La pression de calcul : Nous avons considéré une charge triangulaire vu que l a pression appliquée est maximale au pied du mur variant avec la hauteur.



*  Þ³* = !1A,!(11A +Ñë'vu)!" + ê" ϒ 



On trouve o



ϒ 



 Détermination des moments sollicitants :



Par la règle des trois moments, on trouve le moment sur appui intermédiaire suivant: Mapp= -70,38KN.m o



 Détermination des sections d’acier en travée :  Travée n°1 :



}(o)  Â(o) +}S E1- ovH+}j(ov)



Alors :



Â(o) = -8,


Le moment atteint sa valeur maximale en x=1,44m, et on trouve ainsi : ELU : ELS:
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Cette travée est sollicitée aussi par un effort normal dû au poids propre du mur : Alors :



';  1


La section d’acier la plus défavorable est obtenue avec l’état limite de service : On trouve



 ˜; = 11,JT Ÿv



 Travée n°2 :



6HA 16



avec e = 17 cm



}(o)  Â(o) +}S E1- ovH+}j(ov) Â(o) = -8,Jo£ + 8


Alors :



Le moment atteint sa valeur maximale en x=1,17 m, et on trouve ainsi : ELU : ELS:



La section d’acier la plus défavorable est obtenue avec l’état limite de service : On trouve o



 ˜;  8 Ÿv



4 HA 12



avec e = 28 cm



 Détermination des sections d’acier sur appuis :



 Appui n°0 :



}S  5 ë'’v



La section la plus défavorable est obtenue avec l’ELS : On trouve donc :  Appui n°1 :



 ˜³ììS  1,


3 HA 12 avec e= 40 cm



La section la plus défavorable est obtenue avec l’ELS : On trouve donc :  Appui n°2 :



13 HA 16 avec e= 8 cm



La section la plus défavorable est obtenue avec l’ELS : On trouve donc :
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6)  Dalles : Dans cette partie, nous allons dimensionner une dalle de l’étage courant qu’on considère rectangulaire articulée sur son contour.



•  Notations : -lx : Portée entre nus des appuis du petit coté -ly : Portée entre nus des appuis du grand côté coté -ρ =



îí



 : Rapport du petit côté au grand côté.



-MX : Moment au centre du panneau pour une bande de dalle de largeur unité dans la direction lX. -My : Moment au centre du panneau pour une bande de dalle de largeur unité dans la direction ly. -q : Charge uniformément répartie par unité de surface. -h0 : épaisseur de la dalle.



l  x lll l Y



 h0 l  x



•  Méthode : Pour le calcul de ces dalles, on distingue deux cas selon que ρ


Dans ce cas, les moments dans le sens de la plus grande portée sont faibles, on peut les négliger et admettre dans le cas d’une charge répartie que la dalle ne porte que dans une seule direction, celle de la plus petite portée l X. Le moment maximum Mx et l’effort tranchant Tx sont alors calculés comme s’il s’agit d’une poutre de largeur unité et de portée l X.
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1m



lx  Cas où 0,40≤  ρ≤ 1 :



En ce cas, il faut tenir compte du fait que la dalle porte dans les deux directions et calculer les moments Mx et My qui agissent par bande de largeur unité dans les deux directions lx et ly au centre du panneau. Les moments fléchissant développés au centre du panneau ont pour expression : a) Dans le sens de la petite portée l X :  M  x= µ X *q*l  X ² b) Dans le sens de la grande portée l y :  M  x= µY *M  x Les valeurs des coefficients µX et µY sont données en fonction du rapport ρ = tableau donné par les règles du BAEL 91.



•



îí



par un



Calcul :



On prendra comme exemple de calcule la dalle aux plus grandes dimensions du premier étage : o



 Données : D2



D4



0 ,8m



30



7m



D1



D3 0,8m



10,2m



0,25m



 Sollicitations :



-Charges permanentes (y compris poids propre) : G=970 kg/m² -Charges d’exploitations : Q=350 kg/m²
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 Fissuration peu préjudiciable



Calcul de q à l’ELU :



o



q = 1 ,35*G+1,5*Q =1,83T/m²



Calcul du rapport  ρ :



o



 Dalle n°  D1  D2  D3  D4



Lx 4,05 4,05 7 5,8



Ly 6,6 5,95 10,2 6,2



 ρ 0,61 0,68 0,677 0,93



Tableau 48 : Rapport ρ des différentes dalles o



Calcul des coefficients  µ X et µY :



Par interpolation et en fonction des valeurs du rapport ρ on trouve le tableau des valeurs suivant :  Dalle n°



 ρ



 µ x



 µ y



 D1



0,61



0,61



0,318



 D2



0,68



0,68



0,409



 D3



0,677



0,0719



0,396



 D4



0,93



0,043



0,843



Tableau 49 : Coefficients  µ X et µY pour les différentes dalles o



Calcul des moments Mx et My :



On trouve alors les valeurs des moments suivant :  Dalle n°  D1  D2  D3  D4



Mx (T.m/l) 18,35 20 ,45 5,66 2,65



My(T.m/l) 5 ,83 8,36 2,23 2,23



Tableau 50 : Moments Mx et My pour les différentes dalles o



Calcul des moments en travées :



Lorsqu’il s’agit de la portée principale, si on désigne par M 0 le moment maximal calculés dans l’hypothèse de l’articulation, par Mw et Me les valeurs absolues prises en compte pour l
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Les moments sur appuis (de gauche et de droite) et par Mt l e moment maximal considéré en travée, on a :  Mt= 1,25 M 0 +



ïðhï\ 



On prend en général : M 0=Mx et Mappui=0,6 max (Mxw , Mxe) Nous avons au sens X:  D3



D4



 Mw=0; Me=0 ,6*5,66=3,4 T.m/ml ; M 0=5,66T.m/ml   Mxt=



8,77 T.m/ml et Mappuix =0,6 max (Mx3, Mx4)=3,4 T.m/ml



Pour la portée secondaire, le moment maximal considéré en travée Mt est donné en réduisant de 15% à 25% le moment de flexion maximal My calculé de la dalle considéré selon les conditions d’encastrement. Nous avons alors au sens Y :



 D1



D3



Le moment My va être réduit de 15% puisqu’il s’agit d’une travée de rive, d’où :



 Myt= (1-0,15)*My   Myt= 1,72 T.m/ml  Et :  Mappuiy=0,6 max(My1, My3)=3,5T.m/ml o



 Ferraillage de la dalle :



Il s’agit d’une dalle d’épaisseur 30 cm, nous prendrons alors comme enrobage dans les deux sens les valeurs suivant : dx= 27,5 cm dy =26,5 cm



•  sens X :  Ferraillage inférieur



Nous avons : Mu=8,77 T.m/ml ; b =1m, d=27,5 cm
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Donc : Ax = 7,66 cm²



On choisit des tores 7 HA 12 avec un espacement e = 15 cm



 Ferraillage supérieur :



Nous avons Mu=3,4 T.m/ml ; b =1m, d=27,5 cm Donc : Ax = 2,92 cm²



•



On choisit des tores 6 HA 8 avec un espacement e = 18 cm



Sens Y :  Ferraillage inférieur :



Nous avons : Mu=1,72 T.m/ml ; b=1m, d = 26,5 cm Donc : Ay = 1,5 cm²



On choisit des tores 4HA8 avec un espacement e=27cm



 Ferraillage supérieur :



Nous avons : Mu=2,91 T.m/ml ; b=1m, d = 26,5 cm Donc : Ay = 4,9 cm²



•



On choisit des tores 7HA10 avec un espacement e=16cm



Vérification de la flèche :



Vérification non nécessaire si :



 D



3/80 ≥ Max



Avec :



jGS ° ™D™Q



h : épaisseur de la dalle Mt : moment fléchissant en travée Cette condition n’étant pas vérifiée pour notre dalle D3, donc on procède à la vérification de la flèche. o



 Données :



 j (t/m)



0,92



Charges permanentes avant mise en place des cloisons



 g (t/m)



0,97



Charges permanentes après mise en place des cloisons



 p (t/m)



1,32



Charges totales (G+Q)
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 Lx (m)



7



Portée de la dalle selon Lx



 Ly (m)



10,2



Portée de la dalle selon Ly



 Ax (cm²)



7,66



Section des armatures tendues suivant Lx



 Ay (cm²)



1,5



Section des armatures tendues suivant Ly



 b (m)



1



Largeur de la dalle



 h (m)



0,3



Hauteur de la poutre



 c (m)



0,02



Enrobage des aciers tendus



 Fc28 (Mpa)  µ x



 25



Résistance caractéristique du béton à 28 jours



0,0779



Coefficient pour le moment



 µ y



0,396



Coefficient pour le moment



•  sens X : o



 Moments fléchissants dans les différentes phases :



Moment fléchissant avant cloisons : Mj = 2,98 T.m, Moment fléchissant après cloisons : Mg= 3,14 T.m, Moment fléchissant dû à la charge totale : Mp= 5,93 T.m o



Calcul de ρ et λ :



ρ = λ i =



 –0°%˜ S,Sµ“QG



EGh£À¨À H°



λ v = o



 = 0,0037



Gµ °



ρ



= 5 ,55



Š



λ   = 2,22



Calcul de y et I



La position de l’axe neutre est donnée par l’équation des moments statiques :
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WG



b0  – n A(d-y)=0 Avec : n =15 D’où



y = 0,079 m



Donc : I= b0 Ce qui donne : o



W£Ü +$˜ (% -p) f¤



I= 8,05.



10



Calcul des contraintes sur les sections droites :



Elles sont obtenues à partir des relations : σs =



™; Ã’(fîÜ)



Ce qui donne pour les différentes phases : σsj = 111,32 MPa σsg =117,37 MPa σsp =221,44 MPa o



Calcul de µ : 0



µ = Max 1-



“QG j¤’ò,ñ’óµ’7hôõG



Ce qui donne pour chacune des phases considérées :



o



Phase 1 :



µ j = 0,028



Phase 2 :



µg = 0,051



Phase 3 :



µp = 0,325



Calcul de I 0 :



Moment d’inertie par rapport au centre d’inertie G est donnée par:



jGÜ



I0= b.  +n Ax(0,5.h-c)²
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D’où :



I0= 0,0025 o



Calcul de I  f  :



0TC Ingénierie



¤



Le moment d’inertie à prendre en compte pour chaque phase est donnée par : If = 1,1



öjhÇ¨’÷



¤



•



Phase j :



Ifi=0,00239



•



Phase g:



Ifi = 0,00215



•



Phase p:



Ifi = 0,00098



o



Calcul de E:



 ;



 ¤¤



Ifv=0,0026



; Ifv = 0,00248 ; Ifv=0,0016



¤



¤¤



Le module de déformation longitudinal du béton est donnée par :



•



Sous charges instantanées :



Ei=11000



Ý.£



Å  ©ŸTA



Ü



= 33202 MPa



•



A long terme : o



Ev =



Calcul de la flèche nuisible :



 = 11067 MPa



La flèche nuisible a pour valeur :



Avec :



fz=



D’où :



™ø°  D jSÝD’öD



∆ft = f gv-f  ji+f pi-f gi



fgv= 5,73mm ; fji =1,88 mm ; fpi= 9,08 mm, fgi = 2,20 mm ∆ft = 10,73 mm



Donc : o



Vérification de l’E.L.S de déformation



Nous avons : D’où
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  car L >5m
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Sens Y :



Même calcul pour le sens Y : On trouve :



∆ft= 4,42 mm < f admissible=15,2 mm
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C&apitre  : Estimation u cot e la structure L’estimation du prix se fera sur la base du tableau récapitulatif de quantités données par le logiciel ROBOT, et les ratios de calcul. 1)  Les ratios de calcul : Les ratios d’acier représentent le rapport du poids des armatures sur le volume du béton pour chaque élément de la structure. Les valeurs prises sont les suivantes :  Eléments  Dalle de bâtiment Voile  Poteau  Poutre  Radier de fondation



Ratios d’acier Kg/m3 80 87 95 90 120



Tableau 49 : tableau des ratios



 2) Coût estimatif de la structure : Le prix des matériaux de construction connait des fluctuations .Donc nous allons prendre des valeurs moyennes qui intègrent la mise en œuvre :  Matériaux  Béton par m3  Armatures HA500 par Kg



Prix HT(DH) 1400 17



Tableau 50 :prix des matériaux de construction(mise en œuvre)



En considérant les quantitatives données par le logiciel, on trouve les résultats du tableau suivant. Ces résultats sont donnés seulement pour la structure porteuse sans prendre en considération le prix de la maçonnerie :
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Type  d’objet



Coût du béton  Prix Quantité unitaire Total(DH) (m3)  HT(DH)



0TC Ingénierie



Quantité (Kg)



Coût des aciers  Prix unitaire Total(DH)  HT(DH)



 Dalle de  bâtiment Voile  Poteau



760,4



1400



1064560



60832



17



1034144



226,24 131,1



1400 1400



316736 183540



19682,88 12454,5



17 17



334608 211726



 Poutre



300



1400



420000



27000



17



459000



 Radier de  fondation



 262,5



1400



367500



31500



17



535500



Coût total du béton



 2352336



Coût total des aciers



Coût total



 2574978  4927314



Tableau 51 : Tableau du coût estimatif 



D’après le tableau, le coût de la structure porteuse s’élève à 4927314.00 DH.D’une manière générale, le prix de la structure porteuse représente 30% du montant total du bâtiment. Donc on peut dire que ce projet aura un coût global de presque 16424380.00DH.
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Conclusion : L’objectif de notre travail de fin d’étude était de mener une analyse parasismique d’un immeuble de grande hauteur à usage de bureaux. Nous avons donc commencé par choisir le type de contreventement le mieux adapté à la structure, collecter les données relatives aux charges permanentes et surcharges ainsi que celles du séisme dans la région de Casablanca et pré-dimensionner les éléments structuraux . La structure ne satisfaisant pas aux critères de régularité requis par le RPS 2000 , une analyse modale à l’aide du logiciel de calcul aux éléments finis s’est avérée donc nécessaire afin de déterminer les effets maximaux d’un séisme (défini selon le RPS2000) sur la structure. Après avoir effectué un calcul au vent conforme aux règles de la NV65,et déduit que l’action du séisme reste la plus prépondérante, nous avons fait les vérifications réglementaires relatives aux règles RPS 2000 notamment ceux concernant les déplacements et les déformations. Ces derniers étaient inférieurs aux limites prescrites par les dits règlements. Nous avons aussi mené une série de calcul de dimensionnement et de ferraillage des différents éléments structuraux afin d’établir les plans de ferraillage y associés. Toutefois, notre travail de fin d’études fut l’occasion à ne pas rater pour d’une part : approfondir nos connaissances dans notre métier, soit sur le volet calcul manuel des structures en améliorant nos connaissances concernant le calcul des structures en génie parasismique et la prise en considération des règles parasismiques, ou bien sur la familiarisation avec les logiciels de calcul des structures de bâtiments : CBS PRO et ROBOT MILLENIUM.
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Anne%es



 Annexe 1 : Plans de coffrage  Annexe 2 : Ouvertures dans les dalles  Annexe 3 : Calcul du tirant de la mezzanine  Annexe 4 : Ferraillage des éléments de la structure
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Annexe 1 : Plans de coffrage



 A.Rizki & S.Kraibaa



Page 111



 EHTP



2012



0TC Ingénierie



Annexe 2 : Ouvertures dans les dalles
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• Ouvertures dans les dalles : Dans cette partie nous allons calculer les armatures nécessaires aux bandes de renfort au droit des ouvertures de grande dimension dans les dalles permettant le passage de canalisations ou gaines. Pour ce faire, on définit deux bandes latérales, dans le sens porteur, de largeur l/6. On calcule alors le ferraillage de ces bandes comme pour une poutre de portée l et de l argeur l/6.



l/  d



Bandes de renfort



l/ 



a



b



c



l P1



P2



a



P3



b



l



o



Calcul :



Nous allons calculer l’ouverture de dimension 1X2 m qui se trouve au premier étage qui a pour données les valeurs suivantes : -Epaisseur dalle : 0,20 m, enrobage d=0,18cm -Charges permanentes :



g=9,7 KN/m²,



-Charges d’exploitation :



q=3,5 KN/m²,



- Rebouchage+gaines+Cloisons : 6KN/m², - Portée : l= 7m ; Béton : fc28 = 25 MPA,



 A.Rizki & S.Kraibaa



Page 113



 EHTP



2012



0TC Ingénierie



-Largeur de bande : 7 /6=1,17m -a= 1,2m ; b=2m ; c=3,8m



1,17



1 ,2



2



3,8



7



Charges KN/m² g q



•



Zone Courante 9,7 3,5



Trémie 6 0



EN ELU : P1 = (1,17+1 /2)*(1,35*9,7+1,5*3 ,5)= 30,18KN/m² P2 = 1,17*(1,35*9,7+1,5*3,5)+(1 /2)*1,35*6= 25,51 KN/m² Mu=p1l²/8-(p1-p2)*(l²-4a²)/8= 159,61KNm D’où : Au= 19,81cm²  pour 1,17m de largeur Soit :



7 HA 20 avec un espacement de 16 cm



•



En ELS : fissuration peu préjudiciable P1 = (1,17+1 /2)*(9,7+3,5)= 22,04 KN/m² P2 = 1,17*(9,7+3,5) + (1 /2)*6= 18,44 KN/m² Ms=p1l²/8-(p1-p2)*(l²-4a²)/8= 115, 55 KN.m
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=500MPa  on trouve σb = 17,09 MPa >



D’où la nécessité des armatures comprimées :
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ù¸¹



 =15MPa



A’= 7,67 cm² A = 12 cm² A+A’ < Au Donc: l’ELU est le cas le plus défavorable, on adopte alors sa section d’armature.
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Annexe 3 : Calcul du tirant de la mezzanine
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• Calcul du tirant « escalier mezzanine » : Dans cette partie nous allons dimensionner le tirant qui supporte les escaliers de la mezzanine



  s   e    é   n   n   o    D  .    1



¸`ù



 Effort de traction à reprendre :  Ng= 0,034MN  Nq= 0,097MN 



 Béton : f c28=25Mpa -Fissuration considérée comme peu  f t28= 2,1 Mpa  préjudiciable : =400Mpa -Tirant dans un local couvert non exposés aux  Acier : f e= 500 Mpa condensations : enrobage minimum de 10mm -Granulat 5/20 : Cg= 20mm



 ¸ù `



 2.1 Acier :



N g + N q= 0,131 MN    A s= N  s /  =  3,27 cm²    ELS : N s=  N u .ϒ S /f e= 4,2 cm²    4HA12   ELU: N u=1,35N g+1,5N q= 0,182 MN    A s ≥ 



 2.2 Béton : - Dimensionnement minimum : Satisfaire aux conditions d’enrobage et de distances entre aciers dans la zone de recouvrement.  Horizontalement : b ≥ 2 (Max (1 + 1 ;1,2)+ 1,2*2)+Max(1,5*2 ;2* 1,2)= 11,2 cm



   t   n   e   m   e   n   n   o    i   s   n   e   m    i    D  .    2



enrobag



Cg On prendra une section de 25*25



Φ Φ12 



Verticalement :



h≥ 2 (Max(1 + 1 ;1,2)+ 1,2*2+Max (2 ;1,2))



= 12,8 cm



Cg



25



25



  e   l   g   a   a   s    l    l    i   r   e   a   v   r   r   s   e   n    F  a   r  .    t    3



- Dans la zone de recouvrement de longueur 40 Φ= 0,48m, l’ensemble des aciers transversaux doit reprendre l’effort d’une barre : HA12 =1,13cm²



Fu=S*Nu /AU= 1,13*0,182/4,2= 0,05MN  n*At*f e / ϒ S= Fu



10¤



 D’où: n*At = 0,05* st=0,25m
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Annexe 4 : Ferraillage des éléments de la structure
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