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Le Génie Civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de constructions.
Les Ingénieurs civils s’occupent de la conception et la réalisation, des réhabilitations
d’ouvrages de constructions, d’infrastructures et de superstructures urbaines, dont ils assurent
la sécurité et la durabilité afin de répondre aux besoins de la société.
L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoi souvent aux mêmes
causes, dont les principales sont dues à de mauvaises dispositions constructives ou des
malfaçons d’exécutions.

Pour cela, nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais comprendre
impérativement les facteurs déterminant le comportement dynamique de la structure afin de
mieux prévoir sa réponse sismique.
Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement
visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsions tout en assurant une
bonne dissipation des efforts.

Le choix d’un système de contreventement est fonction de certaines considérations à savoir ;la
hauteur du bâtiment, son usage, ainsi que la capacité portante du sol.
Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de calculs
rapides et précis permettant la maitrise de la technique des éléments finis adoptée au Génie
Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un moindre temps.
Dans notre projet d’étude d’une tour (R+6+2SS) en portique et voile, en plus du calcul
statique qui fait l’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise au spectre de
calcul du règlement parasismique algérien RPA99 /VERSION 2003, et sa réponse est calculée
en utilisant le logiciel ETABS.

C’est dans cette voie-là qu’on a essayé de mener ce travail en mettant l’accent sur les
différentes étapes qui caractérisent cette étude.
Nous commençons par la description et la présentation de l’ouvrage et des matériaux utilisés
notamment le béton et l’acier. Nous nous intéressons ensuite au calcul de quelques éléments
spécifiques (planchers, escaliers …).

Un intérêt particulier a été porté sur le logiciel ETABS qui est un outil assez performant pour
la modélisation, l’analyse et le dimensionnement des différentes structures.
Apres avoir suivi les différentes étapes de modélisation, nous passerons à l’exploitation des
résultats obtenus qui nous permettrons de procéder au ferraillage des différents éléments. Par
la suite nous passerons à l’élaboration des plans d’exécution.

En final, nous terminerons par une conclusion qui dressera une synthèse des connaissances
acquises ouvrant à des perspectives.
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Introduction :
L’étude des ouvrages en Génie Civil se fait de telle manière à assurer la stabilité et la
durabilité des ouvrages étudiés, tout en assurant un maximum de sécurité des personnes
pendant et après leurs réalisations, et tout en minimisant le coût.
Pour cela, nos calculs seront conformes aux préconisations des règlements en vigueurs, à
savoir le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 2003) et le règlement du béton
aux états limites BAEL 91 modifié 99.

I.1.Description de l’ouvrage :
Ce projet consiste en l’étude d’un bâtiment(R+6+2S-S) à usage d’habitation et commercial.
Ce bâtiment sera implanté à la ville du TIZIOUZOU Wilaya de TIZIOUZOU ; classée selon
le RPA 2003 en zone de moyenne sismicité; zone IIa. Et il est classé comme ouvrage
d’importance moyenne (groupe d’usage 2)
Le bâtiment est constitué de :

 02 sous-sols
 06étages à usage d’habitation

L’accès aux différents étages sera assuré par cages d’escalier et un ascenseur.

Les matériaux utilisés pour la réalisation de cet ouvrage sont le béton et l'acier.
L'utilisation de leurs caractéristiques mécaniques est reliée à l'application des normes en
vigueur.

I.2.Caractéristiques géométriques :

a)Dimensions en élévation :
- Hauteur totale du bâtiment…………………………..........28.47m
- Hauteur du sous sol 2………….……………………………2.86m
- Hauteur du sous-sol1………………………………………2.89m
- Hauteur du rez-de-chaussée……………………………........3.74m
- Hauteur de l'étage courant ……………………………………2.86m

b) Dimensions en plan :

ETAGE COURANT :

- Longueur totale………………………..……………………25.60m
- Largeur totale ………………………………………………21.60m

RDC :

- Longueur totale ………………………………………………24.40m
- Largeur totale ……………………………………………......21.60m

LES SOUS SOLS :

- Longueur total des sous-sols………………………………….24.60m
- Largeur totale …………………………………………………21.60m
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I.3.Éléments de l’ouvrage :

I.3.a. Ossature :
Le bâtiment est à ossature mixte, composé de poteaux et de poutres formant un
Système de portique et un ensemble de voiles disposés dans les deux sens
Longitudinal et transversal formant ainsi un système de contreventement rigide
Assurant la stabilité de l’ouvrage

I.3.b. Les planchers
Les planchers sont des éléments horizontaux limitant les différents niveaux d’un bâtiment,
capable de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs horizontaux et
verticaux.
Ils doivent être conçus d’une façon à :

 Fonction de résistance mécanique :

Les planchers supposés infiniment rigide dans le plan horizontal supportent et transmettent

aux éléments porteurs de la structure les charges et les surcharges.

 Fonction d’isolation :
Les planchers isolent thermiquement et acoustiquement les étages.

Il y a deux types de planchers :

Planchers en corps creux :

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles

préfabriquées.

Figure I.1. : Plancher à corps creux
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Dalle pleine en béton armé :

Des dalles pleines en béton armé sont prévues là où il n’est pas possible de réaliser des

planchers en corps creux en particulier, pour la cage d’ascenseur et les balcons.

I.3.c. Les escaliers :

Les escaliers sont des parties communes dans l’habitation collective ; ils sont des ouvrages

qui permettent de monter ou de descendre d’un niveau à un autre. L’escalier Est composé

d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place. Le coulage s’effectuera

par étage.

Il y a plusieurs type d’escalier en béton armé tel que :

 Les escaliers droits.

 Les escaliers balancés.

 Les escaliers circulaires.

Le choix du type d’escalier dépend de l’architecture et de la hauteur à franchir.

I.3.d .Maçonnerie :
La maçonnerie est l’ouvrage obtenue par juxtaposition de bloc (briques, agglomérés,…..)

généralement assemblé par un mortier, le plus souvent dans le but de construire un mur.

Il y’a deux types de murs dans la structure :

Figure I.2 : Briques creuses
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 Murs extérieurs: Ils sont réalisés en double cloisons de briques creuses de 10cm
d’épaisseur avec une lame d’air de 5cm (10+5+10).

Figure I.3 : mur extérieur.

 Mur intérieur : c’est un mur de séparation réalisés en briques creuses de 10cm
d’épaisseur.

I.3.e .Revêtements :

Les revêtements utilisés sont comme suit :

 Carrelage pour les planchers et les escaliers.

 Céramique pour les salles d’eaux et cuisines.

 Mortier de ciment pour les murs de façades, cages d’escaliers et les locaux humides.

 Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

I.3.f. Acrotère :

La terrasse sera entourée d’un acrotère de 0.60(m) de hauteur, réalisé en béton armé coulé sur

place, il joue un rôle de sécurité et de garde de corps.

I.3.g. Coffrage :

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles de façon à limiter le temps d’exécution

par ailleurs, ce type de coffrage offre d’autres avantages à savoir :

 Réduction des opérations manuelles.

 Réalisation rapide des travaux.

 Sécurité de la main d’oeuvre.

 Rentabilité du chantier.

Et Pour les portiques, on opte pour un coffrage classique en bois.
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I.3.k. Enduits :

Un produit pâteux destiné à recouvrir une surface d’une manière uniforme pour réaliser les

actions suivantes :

 Imperméabilité.

 Étanchéité.

 Finition.

La composition du l’enduit dépend de la nature de la paroi à traiter.

I.3.m .Fondations :

La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure, elle constitue une partie

importante de l’ouvrage. Elle assure la transmission des charges et surcharges au sol par sa

liaison directe avec ce dernier.

Leur choix dépend du type de sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage.

Cage d’ascenseur :

La tour comporte une cage d’ascenseur en béton armé coulé sur place.

Règlements utilisés :

L’étude du présent ouvrage sera menée suivant les règles :

 BAEL 91 modifié en 99 (règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et

 constructions en béton armé suivants la méthode des états limites).

 RPA 99 modifié 2003(règles parasismiques algériennes).

 DTR.BC-22 (charges et surcharges d’exploitations
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I.4.Caractéristiques mécaniques des matériaux :

Les matériaux sont l’ensemble des matières et produits consommables mis en œuvre sur les

chantiers de construction.

Notre bâtiment sera réalisé avec une multitude de matériaux, dont le béton et l’acier sont les

plus essentiels du point de vue de leur bonne résistance.

I.4.a .Béton :

Le béton est un mélange bien équilibré de ciment, granulats et de l’eau, il est

Définit de point de vue mécanique par sa résistance à la compression qui varie avec la

granulométrie, le dosage et l’âge du béton.

Le ciment utilisé est de classe 32.5(CPA325) dosé à 350kg/m3 de béton.

Dans la pratique, on doit s’approcher du rapport eau/ciment = 0,5.

I.4.a.1-Resistance caractéristique du béton à la compression : (Art A2.1, 11 BAEL 91

modifié 99):

Le béton est définit de point de vue mécanique par sa résistance à la compression à l’âge de

28 jours (fc28), obtenue par un essai sur éprouvettes normalisées (Φ=16 cm ,h=32cm) elle est 

notéefc28 .

Sa résistance caractéristique à la compression à j≤ 28 jours est définie par :

fcj =j /4.76+0.83j ƒc28 (MPA) pour fc28 ≤ 40Mpa.

fcj =j/1.4+0.95jƒc28 (MPA) pour fc28 > 40Mpa.

Pour j > 28 jours :

fcj = 1.1 fc28 pour fc28 ≤ 40Mpa.

fcj = fc28 pour fc28 > 40Mpa.

Pour cette étude on adoptera une valeur de fc28 = 25 MPa.
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I.4.a.2-Resistance caractéristiques à la traction (Art.2.1.12/BAEL91,CBA93) :

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours (ftj) est conventionnellement
définie par ces relations :

ftj = 0,6 + 0,06 fcj si fc28 ≤ 60 Mpa.

ftj = 0,275 (fcj) 2/3 si fc28 > 60 Mpa.

Pour j = 28 j

Pour cette étude on prend la valeur : ft28 = 0,6 + 0,06 (25) = 2,1 Mpa.

I.4.a.3-Contraintes limites du béton:

-Les états limitent :

On définit les états limites comme des états qui correspondent aux diverses conditions de
sécurité et du bon comportement en service, pour lesquels une structure est calculée.

a)État limite ultime : (Art A.4.3, 41 BAEL99)

La contrainte limite du béton à l’ELU correspond à l’état limite de compression
Du béton. Elle est donnée par la formule suivante :

          εbc = 2‰ et f bc =
଴.଼ହ

θγୠ
fcj

avec :

γb: Coefficient de sécurité

pour :

γb = 1,15 si la situation est accidentelle.  → fbc= 18,50 MPa

γb= 1,5 si la situation est courante.          →fbc= 14,20 MPa

Ɵ= Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions

Ɵ = 1 lorsque la durée d’application est supérieur à 24 heures

Ɵ = 0,9 lorsque la durée d’application est entre 1heur et 24heurs

Ɵ = 0,85 lorsque la durée d’application est inférieur à 1heure.

b) État limite de service :

C’est l’état au-delà duquel les conditions normales d’exploitation et de durabilité des

structures ne sont pas vérifiées, il correspond à :

 États limites de service vis-à-vis de la compression du béton.
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 États limites d’ouvertures des fissures.

 États limites de service de déformation.

-La contrainte limite de service à la compression :

�ɐܾܿ �തതതതതത=0.6 fc28

Avec :

 σbc : contrainte admissible à l’ELS

Pour notre cas à 28 jours:

ɐܾܿതതതതത=0.6 X 25=15Mpa [ART/A.4.5.2. BAEL91]

c)Diagramme contraintes déformations :

Dans le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont remplacés par
les diagrammes conventionnels suivants :

a)A L’ELU :

Figure I.4 : Diagramme contrainte-déformation du béton à L’ELU
(BAEL91/Art4.3, 31)

Le raccourcissement maximal du béton est limité à 3,5‰

Avec :

ࢉ࢈࣌ : Contrainte de calcul du béton en compression

૛ૡࢉ܎ : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28 jours

ࢉ࢈ࢿ : Déformation du béton en compression

Pour ߝܾ ܿ< 2 ‰on applique la loi de Hooke qui dit : ܾܿߪ = Eb. ߝܾ ܿ

Eb: Module de Young.
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b) A l’ELS :

Figure I.5 : Diagramme contrainte-déformation du béton à L’ELS
(BAEL91/ART.A.4.5.2)

εbc : déformation relative de service du béton en compression.
tgα =Eb= module d’élasticité

I.4.a.4-Contrainte limite ultime de cisaillement : [ART/A.5.1.21 BAEL91]

Elle correspond à la contrainte tangentielle du béton ; elle est donnée pour une section

rectangulaire comme suite :

࢛࣎ =
ܝ܄

܌��ൈ܊

Avec :

Vu : Valeur de l’effort tranchant dans la section étudiée (calculée à ELU)

b: Valeur de la longueur de la section cisaillée

d: Valeur de la hauteur utile (d = h-c).

Fissuration peu nuisible : ݉ ≥ഥ࢛࢚ ݅݊ (
଴ǡଶൈ୤ୡଶ଼

γୠ
; 5 ܯ ܽ݌ )

Fissuration préjudiciable : ݉ ≥ഥ࢛࢚ ݅݊ (
ଵǡହൈ୤ୡଶ଼

γୠ
; 4 ܯ ܽ݌ )

Fissuration très préjudiciable : ݉ ≥ഥ࢛࢚ (
ሺ଴ǡଵହൈ୤ୡଶ଼

γୠ
; 4 ܯ ܽ݌ )
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I.4.a.5.Le module d’élasticité :

Par définition, le module d’élasticité est le rapport entre la contrainte normale et la

déformation engendrée.

I.4.a.6- Déformations longitudinales du béton :

Elles peuvent être calculées à l’aide de deux Types de module de déformation longitudinale

selon la durée d’application de la contrainte normale.

Module de déformation longitudinale instantanée :

La durée d’application de la contrainte normale est inférieure à 24h à l’âge de j (jours)

݆݅ܧ = 11000 ∛݂ܿ .݆.................. (BAEL91/Art2.1, 21)

Pour fc28 =25Mpa …………Ei28 = 32164, 2 Mpa

Module de déformation longitudinale différée :(art A-2.1.22 BAEL91).

Lorsque la contrainte normale appliquée est en longue durée, et afin de tenir compte de

l’effort de fluage de béton on prend un module égal :

Evj=3700 ∛݂ܿ ݆Pour fc28 = 25MPa →Ev28 = 10819MPa

I.4.a.7Déformations transversales du béton : (Art A 2.1.3 BAEL 91)

Calculés à l’aide du module d’élasticité transversal noté « G » qui est donné par la relation

suivante :

ࡳ =
ࡱ

૛(૚ା࢜)

Avec :

E : module de YOUNG.

ݒ : Coefficient de POISSON

Coefficient de poisson :

C’est le rapport entre les déformations relatives

Transversales et les déformations relatives longitudinales du béton.
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:ݒ Coefficient de poisson = déformation transversale/ déformation longitudinale

ν = 0 pour des justifications à ELU 

ν = 0,2 pour des justifications à ELS 

I.4.b .Aciers :

Les aciers sont des matériaux qui résistent très bien à la traction qu’a la compression associés

au béton ils constituent le béton armé qui allie la résistance à la compression du béton à la

résistance à la traction de l’acier.

Les aciers se distinguent par leurs nuances et leurs états de surfaces.

I.4.b. 1. Caractéristiques des aciers utilisés :

Tableau I.6 : Caractéristiques des aciers utilisés

I.4.b .2 .Module d’élasticité longitudinal :

Le module d’élasticité longitudinale (Es), a une valeur constante quelle que soit la nuance de

l’acier. Es = 200000 MPa (Art A.2.2.1/ BAEL91, CBA 93)

I.4.b .3. Coefficient de poisson des aciers :

Le coefficient de poisson υ pour les aciers est pris égal à 0,3 (ν=0.3). 

Types
d’acier

Nomination Symbole Limite
d’élasticité
fe (Mpa)

Coefficient
de
fissuration
(ߟ)

Coefficient
de
scellement
ߖ) )

Aciers en
barres

Haute
adhérence
FeE 400

HA 400 1,6 1,5

Aciers en
Triellis

Treillis
soudés
TL520∅ < 6

TS 520 1 ,3 1
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I.4.b .4. Diagramme contrainte déformation de l’acier :

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l’acier se fait à partir de l’essai de

traction, qui consiste à rompre une tige en acier sous l’effet de la traction simple.

Le diagramme contrainte déformation et illustrée par la figure ci-dessous :

Figure I.7 : Diagramme contrainte déformation de l’acier

Les paramètres représentés sur la figure sont définis comme suit :

fr : Résistance à la rupture,

fe : Limite d’élasticité,

esࢿ : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier,

rࢿ : Allongement à la rupture.

On distingue du diagramme précédent 04 parties :

Zone 0A : Domaine élastique linéaire

Zone AB : Domaine plastique

Zone BC : Domaine de raffermissement

Zone CD : Domaine de striction

Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant :
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Figure I.8 : Diagramme contrainte déformation de calcul

I.4.b.5. Contraintes limites de l’acier :

A l'État limite ultime (ELU) : La contrainte limite de déformation de l’acier est donnée par

(art A 4.3.2 BAEL91).

σ̅௦௧=
௙௘

ఊ௦
………………………… (Art A.2.1.2, BAEL91modifié99)

:࢚࢙̅࣌ Contrainte admissible d’élasticité de l’acier.

:ࢋ܎ Limite d’élasticité garantie.

:࢙ࢽ Coefficient de sécurité.

Avec :

=ݏߛ 1,15 situation courante.

=ݏߛ 1,00 situation accidentelle

A l’État limite de service (ELS) :

Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures) et ce

en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action des sollicitations de service

d’après les règles BAEL91. On distingue trois cas de fissurations.

1. Fissuration peu nuisible : (BAEL91, CBA 93/Art. A. 4.5.32)

Cas des éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications à

effectuer.
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2. Fissuration préjudiciable : (BAEL91, CBA 93/Art. A. 4.5.33)

C’est le cas des éléments exposés aux intempéries.

σst ≤σstതതതത= min (
ଶ

ଷ
fe ; 110 √݂݊ tj)en MPa

fe: désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés.

Ft28:résistance caractéristique à la traction du béton.

n:coefficient de fissuration tel que :

-n=1 →pour les aciers ronds lisses et treillis soudés.

-n=1,3 →pour les aciers de haute adhérence de diamètre Q<6mm.

-n=1,6 →pour les aciers de haute adhérence de diamètre Q≥ 6mm.

La valeur de  oσstതതതതobtenu pour ft28=2.1MPa et n=1.6 est : σstതതതത=201.63MPa

3. Fissuration très préjudiciable :

C’est le cas des milieux agressifs.

σst≤σstതതതത = min (0,5 fe, 90ඥή t݂j) en MPa( BAEL91, CBA 93 / Art 4.5.34)

La valeur deσstതതതത obtenue pour ft28=2.1MPa et n=1.6 est : σstതതതത=165MPa

I.4.b.6. Protection des armatures :(Art .A.7.2. 4 /BAEL91, CBA 93)

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets d’intempéries

et d’agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (C) des armatures soit conforme aux

prescriptions suivantes :

 C ≥ 5cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins 

Ainsi que pour ceux exposés aux atmosphères très agressives.

 C ≥ 3cm : Pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations). 

 C ≥ 1cm : pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations. 

Dans notre cas, on prend C= 3cm.
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I.5.c. Hypothèse de calcul :

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

C-1 / État limite ultime (ELU) :

 Les sections planes restent planes après déformation

 Il n’y a pas de glissement entre le béton et les armatures.

 Le béton tendu est négligé dans le calcul de résistance, à cause de sa faible résistance

en traction

 Le raccourcissement unitaire du béton est limité à 3,5 ‰ en flexion simple ou

composée et à 2 ‰ dans le cas de compression simple.

 L’allongement unitaire dans les aciers est limité à 10 ‰.

C-2 / État limite de service (ELS) :

A l’état limite de service, les calculs sont faits en cas de fissuration préjudiciable

Ou très préjudiciable, les hypothèses sont les suivantes :

 Conservation des sections planes.

 Par convention, le coefficient d’équivalence est :n=
ாೞ

ா್
=15

 La résistance du béton à la traction est négligeable.

 Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

Conclusion :

Après la présentation générale de l'ouvrage et la description des caractéristiques

Mécaniques du béton et de l'acier, on passe dans le chapitre suivant au pré- dimensionnement

des éléments structuraux à savoir : plancher, poteaux, poutres et voiles.
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Introduction

Le pré dimensionnement des éléments permet d’avoir de façon générale l’ordre de

Grandeur des sections des éléments de la structure. (Plancher, poutres, poteaux, voiles.

Ce pré dimensionnement se fait en respectant les recommandations en vigueur à savoir :

• Le RPA 99.

• Le CBA 93.

• Le BAEL 91.

II.1.Pré dimensionnement des planchers :

II.1.1 Les planchers :

Les planchers sont des aires horizontales limitant les différents niveaux d’un bâtiment, Ils doivent être

conçus de manière a:

 Transmettre les efforts aux différents éléments de contreventement et la répartition des charges et

surcharges sur les éléments porteurs.

 Participer a la résistance des murs et des ossatures aux efforts horizontaux.

 Offrir une isolation thermique et acoustique entre les différents étages.

Dans notre ouvrage les planchers seront en corps creux.

a) plancher a corps creux :

Ils sont constitués d’une dalle de compression ferraillée avec un treillis soudé de corps creux reposant

sur des poutrelles préfabriqués disposées suivant la petite portée. Afin de limiter la flèche, l’épaisseur

minimale des planchers doit satisfaire la condition suivante :

h t=
௅௠ ௔௫

ଶଶ.ହ

Avec :

ht : Épaisseur du plancher

Lmax : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.

Dans notre cas nous avons

-Lmax =470-25=445 ht=
445
22.5

=19.78cm.

Donc : ht=19.78cm
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Épaisseur adoptée :

Plancher de 20 cm d’épaisseur (corps creux de 16cm et dalle de Compression de 4 cm).

Figure N°1 : Coupe verticale du plancher en corp creux .

1:Dalle de compression

2:Corps creux

3:Poutrelle

b) Plancher en dalles pleines :

Ce sont des plaques minces dont l’épaisseur est moins importante comparé aux autres

dimensions et qui peuvent reposer sur 2,3ou 4 appuis. Ce type d’élément travaille

essentiellement en flexion .Leurs épaisseurs sont déterminées selon leurs portées ainsi que les

Conditions suivantes :

 La résistance au feu.

 La résistance à la flexion.

 L’isolation acoustique
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1) Condition de la résistance à la flexion :

L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule :

                                     e ≥Lo/10  

Avec :

L0 : portée libre.

e : épaisseur de la dalle.

Dans notre cas : Lo=1.15m e1 ≥1.15/10=0.15m 

On adoptera une épaisseur e1=15cm

2) Résistance au feu :

Pour deux heures de coupe feu, l’épaisseur minimale de la dalle pleine doit être égale à 11cm

Soit e2 =11 cm .

3) Isolation acoustique :

D’après la loi de la masse, L’isolation acoustique(L) est proportionnelle au logarithme de

la Masse(M)

L=13.3 log (10M) si M 200Kg /m2

L=15log(M) +9 si M 200Kg/m2

Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé d’avoir une masse surfacique

minimale de 350Kg/m2 .D’ou l’épaisseur minimale de la dalle est :

e= M/ߩ =350/2500=0.14m e3= 14 cm.

Tel que :ߩ poids volumique du béton armé qui égale à =2500daN / m3.

Donc : e=max (15, 11,14)= 15cm

On adoptera une épaisseur de :e= 15 cm.
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II.2. Pré dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armée ; qui assurent

transmission des charge et surcharge des plancher aux éléments verticaux (poteaux, voiles) elle

assure aussi la fonction de chainage des éléments.

Les dimensions transversales de la section rectangulaire de la poutre à savoir la hauteur

totale ht et la longueur b doivent répondre aux conditions suivantes :

௅

ଵହ
≤ ht ≤ 

௅

ଵ଴
…………………..(1) (Art : A-14 ; BAEL 91 )

0.3h <b <0.7h ……………….. (2)

Avec:

- L : portée de la poutre

- H : hauteur de la section

- b: largeur de la section

Les dimensions des poutres doivent respecter l’article 7.5.1 du RPA99/version 2003 suivant:

- b ≥ 20cm 

- h ≥ 30cm 

-
௕

௛
≤ 4 

- bmax = 1,5h+b

II.2. a. Poutre principale :

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles constituant ainsi un appui à celles-

ci. Leur dimensionnement ce fera on considérants la portée maximale.

Lmax = 470 - 25 = 445cm

ସସହ

ଵହ
≤   ht ≤ 

ସସହ

ଵ଴

                                                   → 29.66cm ≤ ht ≤ 44.5cm 

On prend: ht = 40 cm

0.3(40) ≤b ≤ 0.7(40)                   →                12 ≤   b ≤  28 

On prend : b=30 cm
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II.2. b. Poutre secondaire :

Elles sont parallèles aux poutrelles. Elles assurent le chaînage et la transmissions des

efforts aux poutres porteuses.

Lmax = 325-25 = 300c m

ଷ଴଴

ଵହ
≤ ht ≤ 

ଷ଴଴

ଵ଴

            → 20cm< ht<30cm 

On prend: ht = 30 cm.

0.3(30) ≤ b ≤ 0.7(30) → 12 ≤  b ≤ 21 

On prend: b=25 cm.

II.2.c. Poutres Palière :

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

ࡸ

૚૞
≤ h t≤

ࡸ

૚૙

Avec:

L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.

ht : hauteur de la poutre

1. Poutres Palière1 :

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

L = 325cm.

325

15
≤ ℎݐ≤

325

10

  →21.67ܿ݉ ≤ ht ≤ 32.5 ܿ݉       →ht=30cm

Selon le RPA 99 (modifiée en 2003) ht doit être supérieur ou égale à 30 cm.

Soit : ht = 30cm.
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Largeur:

La largeur de la poutre est donnée par la formule suivante:

0,4ht ≤b≤0,7ht 

0,4x(30)≤b ≤0,7x(30) 12 ≤b ≤21 

Selon le RPA 99 (modifier en 2003) b doit être supérieur ou égale à 20cm.

Soit : b=20 cm

Poutre Palière (30,20) cm

2. Poutre Palière2 :

L = 310cm.

ଷଵ଴

ଵହ
≤  ht  ≤

ଷଵ଴

ଵ଴

→ 20.67ܿ݉ ≤ht≤31cm

Selon le RPA 99 (modifiée en 2003) ht doit être supérieur ou égale à 30 cm.

Soit : ht= 30cm

Largeur:

La largeur de la poutre est donnée par la formule suivante:

0,4ht ≤     b     ≤     0,7ht 

0,4x(30)≤b ≤0,7x(30)                        12cm ≤b ≤21cm 

Selon le RPA 99 (modifier en 2003) b doit être supérieur ou égale à 20cm.

Soit : b=20 cm

Poutre Palière (30,20) cm
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VERIFICATION :

Condition de l’RPA Poutres principales Poutres secondaires Vérification
h≥30cm 40 30 Vérifiée
b≥20cm 30 25 Vérifiée
h/b≤ 4 1.17 1 Vérifiée

Tableau II.1 : Vérification des conditions exigées par le RPA.

Conclusion : On optera pour des poutres de dimensions suivantes :

 Poutre principale

Ht=40cm b=30cm

Ht =40cm

b=30cm

 Poutre secondaire

Ht = 30 cm b =25cm

Ht=30cm

b=25cm

Figure II-2 : Poutre Principales et Secondaires
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III. Détermination des charges et surcharges :

Les poids volumique des éléments constituants les planchers et les murs ainsi que les
surcharge d’exploitation sont donnés par le DTR B.C.2.2.

Charges permanentes :
On a la charge G =ρ.e 

ρ : C’est le poids volumique

e : L’épaisseur de l’élément

Plancher terrasse :

-1-Charges permanentes :

Figure II.3 : Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible

N° Eléments
Poids volumique
γ (KN /m3) 

Epaisseur (m)
Charge Gi

/m2)

01 Couche de gravier 20 0.05 1

02 Etanchéité
multicouche

6 0.02 0.12

03 Béton en forme de
pente

22 0.06 1.32

04 Feuille de polyane 1 0.01 0.01

05 Isolation thermique 4 0.04 0.16

06 Plancher en corps
creux (16+4)

14 0.2 2.8

07 Enduit sous plafond 10 0.02 0.2

Total Gt = 5.61KN/m2

Tableau II-4 : Caractéristiques des éléments du plancher terrasse

inaccessible .
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2) Plancher d’étage courant:

Figure II-5 : Coupe verticale du plancher d’étage courant

N° Éléments Poids volumique γ (KN/m3) Épaisseur e (m) Charge Gi (KN/m2)

01 Revêtement en carrelage 20 0.02 0.4

02 Mortier de pose 20 0.02 0.4

03 Couche de sable 18 0.02 0.36

04 Plancher en corps creux
(Hourdis et table de
compression)

14 0.2 2.8

05 Enduit en plâtre 10 0.02 0.2

06 Cloison en briques
creuses (y compris enduit
en plâtre)

9+10 0.1+0.04 0.9+0.4=1.30

Total Gt = 5.46KN/m2

Tableau II-6: Caractéristiques des éléments du plancher d’étage courant
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Maçonnerie

 Mur extérieur

Tableau II-7: Charges revenant aux murs extérieurs

Figure II-8 : Coupe verticale d’un mur extérieur

N° Éléments
Poids volumique
 γ (daN/m3) 

Épaisseur e (m) Charge G (daN/m2)

01 Mortier de ciment 18 0.02 0.036

02 Brique creuse 9 0.1 0.90

03 lame d’aire / 0.05 /

04
Cloison en briques
creuse
(12 trous)

8.67 0.15 1.3

05 Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Total G
2.76 KN/m2
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 Mur intérieur :

N° Éléments Poids volumique     γ (KN/m3) Épaisseur e (m) 
Charge G

/m2)

01 Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

02 Brique creuse 9 0.1 0.9

Enduit en pâtre 10 0.02 0.2

total G = 1.3 KN/m2

Tableau II-9 : Charges revenant aux murs intérieur.

Figure II-10 : Coupe verticale d’un mur intérieur
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-2-Surcharges d’exploitation :

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR B.C. 2.2 dans le tableau

Suivant :

Élément : Surcharge (Q) [KN/m2] :
Acrotère 1.00

Plancher terrasse inaccessible 1.00
Plancher étage courant à usage

d’habitation
1.50

Plancher 2éme sous-sol 2.50
Console 3.50

Escalier 2.50

RDC 2.5
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IV. Les poteaux :

Les poteaux sont pré-dimensionnés à ELS ; en compression simple avec un effort normal de

compression Ns= (Q+G)

N : effort normal

G : charge permanente

Q : Charge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges

On suppose que le béton seul reprend l’effort normal ; on effectuera le calcul de la section pour

le poteau le plus sollicité.

La section de poteau et obtenue par la formule suivante: B≥ 
୒ୱ

଴.ଷ௙௖ଶ଼
(Art 7.4.3.RPA 99 )

B : La section du poteau

Ns : effort normal

b : Contrainte admissible du béton à la compression simple.

Avec 0,3×fc28= 0,3 ×25= 7,5 MPA selon l’article (B.8.4.1) de CBA 93, tous en vérifiant les

exigences du RPA. Pour un poteau Rectangulaire de la zone II a, on :

Min (b1 , h1) ≥ 25 cm 

Min (b1, h1) ≥ he /20 

¼≤ (b1/h1) ≤ 4 

A) Les charges et les surcharges revenant au poteau

Surface d’influence

1.5 0.25 1.375

2.225

4.65

0.25

2.175 s3

Figure II-11: Surface d’influence

S1 S2

S3 s4

PP

pp
PS PS
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Section nette :

=ࡿ +૚ࡿ) +૛ࡿ +૜ࡿ (૝ࡿ

S 1=(1.50×2.225)= 3.34m2

S2 =(1.375×2.225)=3.06 m2

S3=(1.50×2.175)=3.26 m2

S4=(1.375×2.175)=2.99 m2

Sn = 12.65m2

section brute :

Sb=3.125×4.65=14.53m2

Poids propre des éléments :

Plancher : G pc x S=5.46 ×12.65=69.07KN

Plancher terrasse : pt G x S = 5.61 x 12.65 = 70.97 KN

▪ Poutres :

Poutres principales :

×ߩ ܾ× ℎ(2.225+2.175)=25×0.40×0.30×(2.225+2.175)=13.2KN

Poutres secondaire :

×ߩ ܾ× ℎ ×(1.5+2.375)=25×0.30×0.25×(1.5+2.375)=7.265kN

Poids poutres principales + poids poutres secondaires =13.2+7.265=20.465KN

Poids des poteaux :

 Poteau du 2eme sous-sol,:

Gpss=25 × 0.25×0.25 × 2.86 =4.47 kN

 Poteau du 1er Sous-sol :
GPSS=25 × 0.25×0.25 × 2.89 = 4.52 kN

 Poteau du RDC :

Gp RDC=25× 0.25 × 0.25 × 3.74=5.84KN

 Poteau de l étage courant :

Gp=25× 0.25 × 0.25 × 2.86=4.47KN
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Surcharge d’exploitation :

RDC: QRDC = Q x S = 4× 12.65 =50.6KN

Sous-sols1et 2: QS-SOL= Q x S=2.5× 12.65 =31.625KN

Étages courants :Qetg cor= Q x S=1.5 x12.65=18.975KN

Terrasse :Q0= Qter x S=1 x12.65=12.65KN

Dégression de surcharge d’exploitation :

Principe de calcul :

Avant de commencer le calcul de la décente de charge, il est nécessaire d’établir un

principe de structure niveau par niveau, des plancher, des balcons, des poteaux, des

poutres ….ect ensuite, on détermine les caractéristiques des éléments porteurs : type de

plancher, Revêtement de sol (épaisseur, nature), cloisons, type et épaisseur de murs (brique,

parpaing béton). Ce sont les charges permanente (en daN/m ou daN/m²) puis, on définie le type

d’utilisation des pièces (logement, circulation, bureaux…) pour choisir les surcharge

d’exploitation à appliquer au plancher (en daN/m ou daN/m²). Ce sont des charges qui prennent

en compte les mobiliers, des personnes et autre Object. On peut y conclure des cloisons qui

peuvent être enlevé ou déplacées.

Les règles du BAEL 99 exigent l’application de la dégressions de surcharge d’exploitation.

Cette dernière s’applique au bâtiment a grand nombre d’étage ou de niveaux, ou les occupations

des divers niveaux peuvent être considéré comme indépendante.

La loi de dégressions est :

Sn=Q0+ (
3ା௡

2௡
)Σn

i pour n ≥ 5 

Q0 : surcharge d’exploitation sur la terrasse.

Qi :(i = 1 à 4) : charge d’exploitation du plancher de l’étages i (i de 1 a 4)

n: numéro de l’étage du haut vers le bas.

Sn : surcharge d’exploitation a l’étage « n » en tenant compte de la dégression des

Surcharges.
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Coefficients de dégression des charges :

Niveau 6 5 4 3 2 1 RDC 1S-Sol 2S-Sol
Coefficient 1 1 0.9 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714 0.688

Tableau II-6 : Les valeurs du coefficient (3+n / 2n)

Surcharges cumulées d’après la loi de dégression des charges :

06ème Q0= Qo = 12.65KN

05ème Q1= Qo + Q1 = 12.65+18.975= 31.625KN

04ème Q2= Qo + 0, 95 (Q1 + Q2)

= 12.65+0.95 x (18.975x2) =48.70KN

03ème Q3= Qo + 0, 90 (Q1 + Q2 + Q3)

=12.65+0.90 x (18.975x3) = 63.88KN

02ème Q4= Qo + 0, 85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4)

= 12.65+ 0.85 x (18.975x4) = 77.165KN

01ère Q5= Qo + 0, 80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5)

= 12.65+0.80 x (18.975×5) =88.55 KN

RDC Q6 = Qo + 0, 75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6)

= 12.65+0.75 x (18.975×5+50.6) =121.76KN

S.Soul Q7= Qo + 0,714(Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 + Q6+Q7)

= 12.65+0.714 (18.975x 5+50.6×2) = 152.65KN
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2- S.Soul Q7= Qo + 0,688(Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 + Q6+Q7+Q8)

= 12.65+0.688 (18.975x 5+ 50.6×2+31.625) = 169.31KN

Vérification des sections selon le RPA99 (Art7.4.1) :

Pour conférer aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations

Sismiques, il est recommandé de donner à ceux d’angles et de rives des sections comparables à

celles des poteaux centraux (RPA/A.7.4.1)

Vérification des exigences du RPA (Art 7.4.1):

Min (b , h ) ≥ 25 cm …………………..1 

Min (b , h ) ≥ he/20 …………………...2

1⁄4 < b/ h……………………………....3

NIV Charges permanentes (KN) Surcharge
d’exploitation (KN)

Effort normal
N=Q+G
(KN)

Section du poteau (cm2)

Planche Poutre Pot GTot GCumulé Qi QCumul N/0.3FC28 Section
adoptée

06 70.97 20.47 4.4 95.91 95.91 12.65 12.65 108.56 144.75 30×35

05 69.07 20.47 4.4 94.01 189.92 18.975 31.62 221.545 295.39 30×35

04 69.07 20.47 4.4 94.01 283.93 18.975 48.70 334.53 446.04 30×35

03 69.07 20.47 4.4 94.01 377.94 18.975 63.88 447.515 596.69 35×40

02 69.07 20.47 4.4 94.01 471.95 18.975 77.16 560.5 747.33 35×40

01 69.07 20.47 4.4 94.01 565.96 18.975 88.55 673.485 897.98 35×40

RDC 69.07 20.47 5.8 95.38 661.34 50.6
121.7
6

819.465 1092.62 40×45

1-S-
SOL

69.07 20.47 4.6 94.16 755.5 50.6 152.6
5

964.225 1285.63 40×45

2-S-
SOL

69.07 20.47 4.4 94.01 849.51 31.625 169.3 1089.86 1453.28 40×45
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 Étages 6.5.4

▪ Min (b, h) = min (30cm ,35 cm) =30 cm > 25 ……….. . Condition verifier 

▪ Min (b, h) = 30 cm > he/20 = 286/20 = 14.3 ………….. Condition verifier

▪ 1⁄4 < b1 /h1= 30/35 = 0.86 < 4 ………………………….Condition verifier

 Étage 3.2.1 :

 ▪ Min (b, h) = min (40cm ,35 cm) = 35 cm > 25 cm ……. . Condition vérifiée 

 ▪ Min (b, h) = 35cm > he /20 = 286/20 =14.3………. . ……Condition verifier

 ▪1⁄4 < b/ h= 35/40 = 0.86 < 4 ……………..………. . ……..Condition verifier

 RDC :

▪ Min (b, h) = min (40cm, 45cm) = 40 cm > 25 cm ……….. Condition verifier  

▪ Min (b, h) = 40cm > he /20 =374/20 =18.7………. . ………Condition verifier

 1⁄4 < b/ h= 40/45 = 0.89 < 4 ; ……………….… . Condition verifier

 Sous sol 1 :

▪ Min (b, h) = min (40cm ,45 cm) =40 cm > 25 ……….. ….. Condition verifier  

 ▪ Min (b, h) = 40 cm > he/20 = 289/20 = 14.45…….. . Condition verifier

      ▪ 1⁄4 < b1 /h1= 40/45 = 0.89 < 4 ……………………. Condition verifier

 Sous sol 2 :

▪ Min (b, h) = min (40cm ,45 cm) =40 cm > 25 ……….. ..... Condition verifier 

▪ Min (b, h) = 40 cm > he/20 = 286/20 = 14.3………….. .… Condition vérifié

▪ 1⁄4 < b1 /h1= 40/45 = 1 0.88< 4 ……………………………. Condition vérifié

Conclusion : Le coffrage des poteaux est conforme aux exigences du RPA.

b) Vérification au flambement (BAEL 99. Art 8.4.1):

Lorsque une pièce élancée (poteau) est soumise à un effort de compression ; il se produit

un phénomène d’instabilité transversale (comportement analogue à celui d’une poutre fléchie);

c’est le flambement.

Cette instabilité dépend de :

- La longueur de flambement.

- La section (caractéristique géométriques).

- La nature des appuis.

Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier les conditions suivantes :
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૞૙ ≥࢏/ࢌࡸ=ࣅ

:ࣅ ݈݁ ܽ݊ܿ݁ ݉ ݁݊ ݐ݁݋݌ݑ݀ݐ .ݑܽ

:ࢌࡸ ݈݊݋ ݑ݃ ݈݂݁݀ݎݎݑ݁ ܽ݉ ܾ݁ ݉ ݁݊ ݐ݁݋݌ݑ݀ݐ ݑܽ ܮ݂) = 0,7 × .(0ܮ

૙ࡸ = :ࢋࢎ ݈݊݋ ݑ݃ ݈݅ݎݑ݁ ݎܾ݁ ݐ݁݋݌ݑ݀ .ݑܽ

:࢏ ݎܽ ݊݋ݕ ݀݁݃ ݎ݅ܽ ݊݋ݐ݅ (  ݅= √I/ܤ)

:ࡵ ݉ ݉݋ ݁݊ ݐ ’݀݅݊ ݐ݁݋݌ݑ݀݁ݐ݅ݎ݁ ݑܽ : =ܫ  ܾ× ℎଷ/12

:࡮ ݏ݁ ݊݋ݐܿ݅ ݎܽݐ ݒ݁ݏ݊ ݏܽݎ ݈݀ ݐ݁݋݌ݑ ݑܽ ܤ) =  ܾ× ℎ) = 2ܾ

ܮ݂=ߣ / =݅ (0,7 × ܾ/(12√ × 0ܮ

= 2,42 /0ܮ× b

Tableau II-12 : Vérification au flambement

La résistance de tous les poteaux est vérifiée Vis-à-vis du flambement

II.3. Pré dimensionnement des voiles: (l’Article 7.7.1. du RPA99 version 2003)

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place qui ont

Pour fonction principale est d’assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des

Efforts horizontaux.

Le pré dimensionnement des voiles se fera en satisfaisant la condition suivante :

L ≥ 4 ep 

Avec : ep : épaisseur des voiles.

L : longueur min des voiles.

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des

Conditions de rigidité aux extrémités, avec un minimum de 15cm .

Condition Niveau Poteau L0(m)              Λ            Vérification 

λ=2.425 
L0/b

2éme sous-sol 40×45 2.86 17.34 Condition vérifie

λ=2.425 
L0/b

1er sous-sol 40×45 2.89 17.52 Condition vérifie

λ=2.425 
L0/b

RDC 40×45 3.74 22.67 Condition vérifie

λ=2.425 
L0/b

1eret2 et 3
Etage

35×40 2.86 19.82 Condition vérifie

λ=2.425 
L0/b

4et5et6 étage 30×35 2.86 23.12 Condition vérifie
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1er cas :

2éme cas :

3ème cas :

Figure II-13 : b- Coupe de voile en plan
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Coupe du voile en élévation :

Figure II-14 : a- Coupe de voile en élévation

Nous opterons pour le 3éme cas puisqu’il est le plus défavorable Dans notre cas :

Au niveau d rez-de-chaussée :
He=374cm

a ≥ he/20=374/20= 18.7 → Nous optons pour une épaisseur a=20cm 

amin ≥ 15 cm → a=20cm ≥ 15 cm 

L ≥ 4×a → L ≥ 80 cm 

Donc on opte pour des voiles d’une épaisseur : =20 cm
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Conclusion :

Pré dimensionnement des planchers (corps creux) : ht = 20 cm.

Pré dimensionnement des planchers (dalle pleine) : ht = 15 cm.

Pré dimensionnement des voiles : ht = 20 cm.

Pré dimensionnement des poutres :

- ݎ݁ݐݑ݋ܲ :ݏ݈݁ܽ݌݅ܿ݊ݎ݅݌ݏ (૜0 × 40).

- ݎ݁ݐݑ݋ܲ ݏ݁ݏ ݊ܿ݋ ݀ܽ ݎ݅݁ :ݏ (25 × 30).

Pré dimensionnement des poteaux :

-4݁݉ ,݁ 5݁݉ , 6݁݉ , ݐܽܧ ݐ݁݋ܲ݁݃ ݔݑܽ (40 × 45).

- 1 ,݁ 2݁݉ , 3݁݉ ݁ ݐ݁ ݐܽܧ ݐ݁݋ܲ݁݃ ݔݑܽ (35 × 40).

- 2݁݉ ݁ ,ܵ ݈݋ݏ , 1 ݎ݁ ,ܵ ݈݋ݏ ݐ݁݋ܲܥܦܴݐ݁ ݔݑܽ (30 × 35).

Ces résultats nous serviront de base dans la suite de nos calculs dans les chapitres qui suivent.
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Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux

1- Introduction :

Ce chapitre, portera sur l’étude complète et spécifique pour chaque élément structural

secondaire qui ne fait pas partie du système de contreventement ; ces éléments ont une

influence plus ou moins directe sur la structure globale ; l’étude sera basée sur le

dimensionnement, le ferraillage des éléments (plancher, acrotère, salle machine, escalier) et le

calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifié 99) et le RPA99V2003.

A-Calcul des planchers :

Les planchers sont des aires généralement planes, destinés à limiter les étages, leurs fonctions

principales peuvent être résumées en :

 Une fonction de résistance mécanique : ils doivent supporter les charges permanente

set les surcharges d’exploitations.

 Une fonction d’isolation acoustique et thermique qui peut être assurée conjointement

avec un faux plafond ou un revêtement de sol approprié.

Il existe plusieurs types de planchers en béton armé :

 Plancher à corps creux.

 Plancher à dalle pleine.

Notre structure comporte des dalles à corps creux et des dalles pleines.

1) Plancher à corps creux :

Figure N°1: Coupe verticale d’un plancher à corps creux.
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Les planchers à corps creux sont constitués:

 De poutrelles préfabriquées qui sont disposées suivant la petite portée, elles

assurent une fonction de portance, la distance entre axes de deux poutrelles

voisines est de 65 cm.

 De Corps creux qui est utilisés comme coffrage perdu et qui sert aussi à

l’isolation thermique et phonique.

 D’une dalle de compression en béton armé.

2) Étude de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4cm d’épaisseur. Armée d’un

quadrillage de treillis soudé (TLE 520) qui doit satisfaire les conditions suivantes : (BAEL

91/B.6.8,423).

 Les dimensions des mailles du treillis soudé ne doivent pas dépasser :

 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures.

 33 cm pour les armatures parallèles aux nervures.

 Les sections d’armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :

a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A⟘≥
ସ×௅

௙௘

Avec :

 A⟘:cm2 par mètre linéaire.

 L : Entre axes des poutrelles en (cm).

 fe : Limite d’élasticité de l’acier utilisé (MPa).

AN :

A⟘≥  
ସ×௅

௙௘
=
ସ×଺ହ

ହଶ଴
=0,5cm2

Avec :

e =
ଵ଴଴

ହ
=20cm

On prend : At=5T 5=0,98cm² avec un espacement de 20cm.
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b) Armatures parallèles aux poutrelles (A //):

A//=
༗࡭

૛
=

଴ǡଽ଼

ଶ
= 0,49cm²

On prendre A//= 5T5 = 0,98cm2

On optera pour un treillis soudé TLE 520 (5x200x5x200).

Figure N°2 : Treillis soudé.

Conclusion :

On adoptera un treillis soudé Φ5, de nuance FeE520, dont la dimension des mailles est égale a 

20cm suivant les deux sens (TLE 520 (5X200X5X200).

II. Calcul des poutrelles :

A) Calcul avant coulage de la dalle de compression :

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire (12 x 4) cm² reposant

sur deux appuis. Elle est sollicitée par une charge uniformément répartie représentant son

poids propre, le poids du corps creux et la surcharge de l’ouvrier.

 Poids propre de la poutrelle :

1ܩ = 0,12 × 0,04 × 25 = ܰܭ0,12 ⁄݉ .݈

 Poids du corps creux :

2ܩ = 0,65 × 0,95 = ܰܭ0,62 ⁄݉ .݈

⇒ ܩ = 1ܩ + 2ܩ = 0,12 + 0,62 = ܰܭ0,74 ⁄݉ .݈
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 Surcharge de l’ouvrier : Q=1KN/ml.

 Ferraillage à l’ELU :

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.

 Combinaison de charge :

ݑݍ = 1,35 × ܩ + 1,5 × ܳ = (1,35 × 0,74) + (1,5 × 1) = 2,5 ݉/ܰܭ .݈

Figure N° 3 : Schéma statique de la poutrelle.

 Moment max:

ܯ ݑ = ݑݍ ×
௟²

଼
= 2,5×

ହ²

଼
= 7,8125 .ܰܭ ݉

ߤܾ =
ࡹ ࢛

ࢉ࢈ࢌ×²ࢊ×࢈

d = h − c =  4 − 2 =  2 (cm)

Avec =sߪ
୤ୣ

γୱ
=
ସ଴଴

ଵ,ଵହ
= 348MPa

fbc=
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ×ଵ,ହ
=14,2Mpa

ߤܾ =
଻,଼ଵଶହ×ଵ଴య

ଵଶ×ଶమ×ଵସ,ଶ
= 11,46     >>> 0,392                 ⇒ ܣܦܵ

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer des

armatures de compression et de traction, ce qui nous oblige à prévoir des étais intermédiaire à
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fin d’aider les poutrelles à supporter les charges et surcharges aux quelles elles sont soumises

avant coulage.

 Détermination de la longueur d’étaiement :

Le moment limite correspondant a une S.S.A est égale à :

M L ୐ߤ= x b × d 2× f bu=0,392x 120 × 20² ×14, 2=0,267 KN.m

Donc, La longueur max entre appui pour avoir une S.S.A est égale à :

L max=ට
଼ெ ௟

௤
=ට

଼×଴,ଶ଺଻

ଶ,ହ
=0,92m =92,47cm.

Et on a : 80 ≤ L ≤120 (cm) donc on prend L = 90(cm).

B) Calcul après coulage de la dalle de compression :

Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Té reposant sur des appuis

intermédiaires, partiellement encastrée à ses deux extrémités. Elle supporte son poids

propre ainsi que les charges et surcharges revenant au plancher.

1) Dimensions de la poutrelle : (B.A.E.L /Art A.4.1, 3)

La largeur des hourdis à prendre en compte de chaque côté d’ une nervure à partir de

son parement est limité par les plus restrictive des conditions ci-après :

b1  ≤   Min (
௅భ

ଵ଴
;
௅ି௕బ

ଶ
; 8h0).
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Figure N°4: Détermination des paramètres de la poutrelle.

Avec :

L: distance entre faces voisines de deux poutrelles (L=65cm).

b0 : largeur de la poutrelle (b0 =12 cm).

h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0 = 4cm).

L1 : Longueur entre nus de la plus grande travée (L1 = 500cm).

b1 : La largeur de l’hourdis tel que :

b1 =Min (
ହ଴଴

ଵ଴
;
଺ହିଵଶ

ଶ
; 8×5).

b1 = Min (50 ; 26,5 ; 40) =26,5cm.

b : Largeur de la table de compression

avec : b =2b1+b0= (2x26, 5) +12=65cm.

Choix de la méthode de calcul:

Les efforts internes sont déterminés, selon le type du plancher ; à l’aide des méthodes

suivantes (BAEL 99):

- Méthode forfaitaire.

- Méthode de Caquot.

- Méthode des trois moments.
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a) Méthode forfaitaire :

1) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : (Art B.6.2 ,210/

BAEL99).

H1 : La valeur de la surcharge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge

permanente ou 5 KN/ml.

ܩ2}ݔܽ݉ ≥ 1,5 = ܳ ; 5 ݉/ܰܭ }݈.

ܳ = 1,5 ≤ 5,37}ݔܽ݉ ; 5} =5,37KN/ml ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

H2 : Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes

travées ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

H3 : Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25

૙, ૡ ≤
୐୧

୐୧ାଵ
 ≤ ૚, ૛૞

୐୧

୐୧ାଵ
=

ଷ଴ହ

ଷ଴଴
= 1,01 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

୐୧

୐୧ାଵ
=
ଷ଴଴

ଷଶହ
=0,92 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

୐୧

୐୧ାଵ
=
ଷଶହ

ଷ଴଴
=1,08 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

୐୧

୐୧ାଵ
=
ଷ଴଴

ଷଵ଴
=0 ,96 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

୐୧

୐୧ାଵ
=
ଷଵ଴

ଷ଴ହ
=1,01 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

H4 : La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable pour nos

calculs .

2) Principe de la méthode :

Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des moments sur

appuis à une fraction fixée de manière forfaitaire de la valeur maximale du moment « M0 »

dans la travée dite de comparaison, c’est – à – dire dans la travée isostatique indépendante de

même portée et soumise aux même charge que la travée considérée.
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3) Exposé de la méthode :

Les valeurs Mt, Mw et Me doivent vérifier les coefficients suivants tel que:

 M0 : Valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison

ܯ 0 =
௤௟²

଼
; dont « ℓ» portée de la travée.

 Mw et Me : moments en valeurs absolues sur appuis de gauche et de droite de la travée

considérée respectivement.

 Mt : moment Max EN travées pris en compte dans les calculs de la travée considérée.

∴∴ ݔܽ݉ ≤ ݐܯ (1,05 × ܯ 0 ; (1 + 0,3α) × ܯ 0) −
୑ ܟ ା ୑ ୣ

ଶ

∴∴ ≤ ݐܯ
ଵା ଴,ଷα

ଶ
× ܯ 0 ݎܽݐ݁݊ݑݏ݊ܽ݀ é݁݅݊ݒ ݐ݁ ݎ݉ é݀݅ܽ ݎ݅݁ .

∴∴ ≤ ݐܯ
ଵ,ଶା ଴,ଷα

ଶ
× ܯ 0 ݎܽݐ݁݊ݑݏ݊ܽ݀ ݎé݁݀݁݅ݒ ݒ݁ .

La valeur de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moins égale à :

૙, ૟ࡹ ૙ → ݎ݁ݐݑ݋݌݁݊ݑݎݑ݋݌ ݀݁݀ ݎܽݐݔݑ݁ éݒ .݁

૙, ૞ࡹ ૙ → ݑ݌݌ܽݏ݈݁ݎݑ݋݌ ݅݋ݒݏ݅ ݀݊ݏ݅ ݑ݌݌ܽݏ݁ ݎ݅݁݀ݏ݅ ݒ݁ ݎ݁ݐݑ݋݌݁݊ݑ݀′ à ݌ ݀݁݀ݏݑ݈ ݔݑ݁

ݎܽݐ éݒ .ݏ݁

૙, ૝ࡹ ૙ → ݎ݁ݐݑܽݏ݈݁ݎݑ݋݌ ݑ݌݌ܽݏ ݊݅ݏ݅ ݐ݁ ݎ݉ é݀݅ܽ ݎ݅݁ ݎ݁ݐݑ݋݌݁݊ݑ݀′ à ݌ ݅݋ݎݐ݁݀ݏݑ݈ ݏ

ݎܽݐ éݒ .ݏ݁

૙, 3 ࡹ ૙ → ݑ݌݌ܽݏ݈݁ݎݑ݋݌ .rive݁݀ݏ݅

Dans notre cas, on a une poutre reposant sur sept (07) appuis, on aura le diagramme suivant :

6,25KN.m

0,3M0 0,5M0 0,4M0 0,4M0 0,4M0 0, 5 M0 0,3M0

A 3,05m B 3,00m C 3,25m D 3,00m E 3,10m F 3,05m G

Figure N°5 : Schéma statique d’une poutrelle.
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4) Application :

À L’ELU :

 Combinaison de charge :

ܩ = 5 ,46× 0,65 =3 ݉/ܰܭ549, .݈

ܳ = 1,5× 0,65 = 0,975 ݉/ܰܭ .݈

:ࢁࡸࡱ ݑݍ = ܩ1,35 + 1,5ܳ = 6,25 ݉/ܰܭ .݈

 Calcul du rapport des charges α :

ߙ =
ொ

୕ ା ୋ
=

ଵ,ହ

ଵ,ହା ଷ.ହସଽ
= 0,297

1 + 0,3α=1,08              ;               Max (1,05 ;  1,08) = 1,08 

ଵା ଴,ଷα

ଶ
=0,544

ଵ,ଶା ଴,ଷα

ଶ
=0,644

 Calcul des moments isostatiques :

ࡹ ૙ =
୯ ℓమ

଼

∴∴ =ܮ 3,05݉ : ܯ 0 (ܤ−ܣ) =
଺,ଶହ×(ଷ,଴ହ)²

଼
=7,26 .ܰܭ ݉ .

M01=ܯ 0 (ܤ−ܣ) = 7,26KN .m.

∴∴ =ܮ 3,00݉ : ܯ 0(B−C) =
଺,ଶହ×(ଷ,଴଴)²

଼
=7 .ܰܭ03, ݉ .

ܯ 02=max (MA-B ; MB-C)=7,26KN .m

∴∴ =ܮ 3,25݉ : ܯ 0(C−D) = 
଺,ଶହ×(ଷ,ଶହ)²

଼
= 8 .ܰܭ25, ݉

M03=max (MB-C ; MC-D)=8,25KN.m
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∴∴ =ܮ 3,00݉ ܯ: 0 (ܧ−ܦ) =
଺,ଶହ×(ଷ,଴଴)²

଼
=7 .ܰܭ03, ݉

M04=max (MC-D ; MD-E)=8,25KN.m

∴∴ =ܮ 3,10݉ : ܯ 0(E−F) =
଺ ,ଶହ×(ଷ,ଵ଴)²

଼
=7,50KN .m

M05=max (MD-E ; ME-F )=7,50KN .m

∴∴ =ܮ 3,05݉ : ܯ 0 (ܩ−ܨ) =
଺,ଶହ×(ଷ,଴ହ)²

଼
=7,26 .ܰܭ ݉

M06=max (M E-F ; MF-G )=7,50KN.m

 Calcul des moments fléchissant sur appuis :

ܯ ܣܽ = 0,3 × ܯ 01= 0,3 × 7,26 = .ܰܭ2,18 ݉

ܯ ܤܽ = 0,5 × ܯ 02 = 0,5 ×7,26 = 3 .ܰܭ63, ݉

ܯ ܥܽ = 0,4 × ܯ 03 = 0,4 ×8 ,25 = 3, .ܰܭ3 ݉

ܯ ܦܽ = 0,4 × ܯ 04 = 0,4 ×8,25 = 3 .ܰܭ3, ݉

ܯ ܧܽ = 0,5× ܯ 05= 0,5× 7,50=3 ,75 .ܰܭ ݉

ܯ ܨܽ = 0, 3 × ܯ 06 = 0,3 × .ܰܭ2,25=7,50 ݉

 Moments en travée :

Travée (A-B) : travée de rive

(ܤ−ܣ) ≥ (1,08 ×7,26) − (
ଶ,ଵ଼ାଷ ,଺ଷ

ଶ
) =4,94 m.ܰܭ

Et (࡮−࡭) ≥
ߙ1,2+0,3

2
M0(A-B) =0,644×7,26=4,67 .ܰܭ ݉ .

ܯ (ܤ−ܣ)ݐ =4,94 .ܰܭ ݉

Travée (B-C) : travée intermédiaire

(ܥ−ܤ) ≥ (1,08×7,26) − (
ଷ ,଺ଷା ଷ,ଷ

ଶ
) = .ܰܭ4,38 ݉

Et ࡹ (B−C) ≥  
ߙ1+0,3

2
M0 (B-C)=0,544×7,26= .ܰܭ3,95 ݉

(࡯−࡮) = 4, ࡺࡷ38 . ࢓
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Travée (C-D) : travée intermédiaire

) − ( 25, 8× 1,08) ≤ (ܦ−ܥ)
ଷ,ଷାଷ,ଷ

ଶ
) = 5,61 .ܰܭ ݉ .

M t(C−D) ≥
ߙ1+0,3

2
M0(C-D) =0,544×8,25=4,49KN.m.

Mt(C-D) = 5,61 KN.m.

Travée (D-E) : travée intermédiaire

Mt(D−E) ≥ (1,08 ×8,25) –ቀ
ଷ,ଷାଷ,଻ହ

ଶ
ቁ=4,58KN .m

Mt(D−E) ≥
ߙ1+0,3

2
M0 (D-E) = 0,544×8,25=4,49KN.m.

Mt(D−E) =4,58 KN.m.

Travée (E-F) : travée intermédiaire

Mt(E−F) ≥ (1,08×7,50 ) − (
ଷ,଻ହାଶ,ଶହ

ଶ
)=5,1 KN.m.

Mt(E−F) ≥
ߙ1+0,3

2
M0(E-F)=0,544×7,50=4,08KN.m.

Mt(E−F) = 5,1 KN.m.

Travée (F-G) : travée de rive

Mt(F−G) ≥ (1,08×7,50 ) − (
ଶ,ଶହାଶ,ଵ଼

ଶ
)=5,88 KN.m.

Mt(F−G) ≥
ߙ1,2+0,3

2
M0 (F-G) = 0,644×7,50 =4 ,08 KN.m.

Mt (F−G) = 5, 88 KN.m.

2, 18 3, 63 3,3 3,3 3,75 2,25 2,18

A B C D E F G

4,94 4,38 5,61 4,58 5,1 5,88

Figure N°6 : Diagramme des moments à l’ELU
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Calcul des efforts tranchants :

Tw =
ெ wି୑ ୣ

௅
−

௤౫ ℓ

ଶ

Te =Tw +qu L

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées.

Travées A-B B-C C-D D-E E-F F-G

Mw 2,18 3,63 3,3 3,3 3,75 2,25

Me 3,63 3,3 3,3 3,75 2,25 2,18

Tw 9,05 9,48 10,16 9,54 9,68 9,55

Te -10,00 -9,26 -10,16 -9,53 -9,92 -9,51

9,05 9,48 10,16 9,54 9,68 9,55

+ + + +

+ +

- - - - - -

10, 0 9,26 10,16 9,53 9,92 9,51

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU

5) Ferraillage de la poutrelle :

Le ferraillage va se faire avec les moments max à l’ELU.

Mt max = 5 ,88KN.m

Ma max = 3,75 KN.m

 En travée :
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Le moment max en travée est : Mt max = 5,88 KN.m

 Position de l’axe neutre :

Si : Mtab < Mt max  ⟹ l’A.N est dans la table de compression.

Si : Mtab > M t max ⟹l’A. N est dans la nervure.

65

18 20

Figure N°7: dimension de section en Té.

Mtab : le moment équilibré par la table de compression.

M tab= fbu ×b ×h0×(
ୢି୦బ

ଶ
)

M tab=14 ,2 × 100 ×65 ×
18−4

2
=59 ,072 KN.m

M max <Mtab l’axe neutre est dans la table de compression.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, le calcul se fera en

considérant une section rectangulaire de (65x20).

Pour le calcul des armatures, on utilise les formules suivantes :

ߤ =
ெ ௨

ୠ× ୢమ × ୤ౘౙ

− ඥ1−1) × 1,25 = ߙ  2 ×  μ )

ܼ = (ߙ × 0,4 − 1) ×݀ 

=࢙࡭
୑ ౫

୞×σ౩
; ࢓࡭ ࢔࢏ =

଴,ଶଷ× ୠ× ୢ× ୤౪మఴ

୤౛

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci dessous:

=ࢉ࢈ࢌ
଴,଼ହ× ୤ౙమఴ

γ×ୠ
⇒ ݂ܾ ܿ= 14,17 ݌ܯ .ܽ

૛ૡ࢚ࢌ = 0,6 + 0,06 × 25 = 2,1 ܽ݌ܯ
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Tableau N°8 : ferraillage en travées et aux appuis.

Appuis et

travées

Mu

(KN.m)

b

(cm)

D

(cm) ࣆ
ࢻ

Z

(m)
As(cm2) Amin

(cm2)

A

adopté(cm2)

A 2,18 12 18 0,033 0,041 0,177 0,354 0,2608
1T12=1,13

A-B 4,99 65 18 0,274 0,409 0,150 0,956 1,1412
3T10=2,36

B 3,51 12 18 0,053 0,054 0,176 0,573 0,2608
1T12=1,13

BC 4,52 65 18 0,248 0,362 0,153 0,849 1,1412
3T10=2,36

C 3,3 12 18 0,050 0,064 0,175 0,542 0,2608 1T12=1,13

CD 5,85 65 18 0,322 0,504 0,143 1,176 1,1412
3T10=2,36

D 2,81 12 18 0,033 0,041 0,177 0,456 0,2608
1T12=1,13

DE 4,52 65 18 0,248 0,362 0,153 0,849 1,1412
3T10=2,36

E 3,75 12 18 0,057 0,073 0,174 0,619 0,2608
1T12=1,13

EF 5,14 65 18 0,282 0,424 0,149 0,991 1,1412
3T10=2,36

F 2,17 12 18 0,033 0,041 0,177 0,352 0,2608
1T12=1,13
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Figure N° 9 : Ferraillage de la poutrelle.

6) Vérification à l’ELU

 Condition de non fragilité (BAEL91 : Art A.4.2, 1) :

 En travée

݉ܣ ݅݊ =
଴,ଶଷ× ୠ× ୢ× ୤౪మఴ

୤ୣ
=
଴,ଶଷ× ଺ହ× × ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 1 ,4127cm²

=ܜܛۯ ૜۶ۯ૚૙= ૛,૜૟ ܕ܋] ૛] > ܕ܋]1,4127 ૛]                                         ⇒condition vérifiée

 Sur appui :

݉ܣ ݅݊ =
଴,ଶଷ× ୠ× ୢ× ୤౪మఴ

୤ୣ
=
଴,ଶଷ× ଵଶ× ଵ଼× ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 0, 2608 cm²

ܕ܋]1HA12=1,13=(Appuis)ܜܛۯ ૛] > 0,2૟ܕ܋ ²                                         ⇒condition vérifiée

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91/99 : Art A.5.1, 211) :

Fissuration préjudiciable :

On doit vérifier que : ࢛࣎ =
୘୳୫ ୟ୶

ୠ× ୢ
 ̅࣎ ≥ 

ݑ߬ =
୘୳୫ ୟ୶

ୠ× ୢ
=
ଵ଴,ଵ଺×ଵ଴య

ଵଶ଴×ଵ଼଴
ܽ݌ܯ0,47= ݒ݁ܽ :ܿ ݉ݑܶ ݔܽ = ܰܭ10,16
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࢓࢛ࢀ :࢞ࢇ f݁fort tranchant max.

࢛̅࣎ = ࢓ ࢔࢏ ൝

଴,ଶ× ୤ୡ୨

γୠ

5 Mpa

=ݑ̅߬ ݉ ݅݊ ቊ
଴,ଶ× ଶହ

ଵ,ହ
= 3,33 Mpa

ܽܲܯ5

ݑ߬ = ݌ܯ0,47 =ݑ̅߬ ≥ܽ  3,33 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

 Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton :(BAEL91 : Art A.6.1, 3) :

ࢋ࢙̅࣎ ≥ࢋ࢙࣎ = ࢸ f࢚૛ૡ

ࢸ = 1,5 ݅ܿܽݏ݈݁ݎݑ݋݌ ݏݎ݁ ܣܪ

ࢋ࢙̅࣎ = 1,5 × 2,1 = 3,15 ܽ݌ܯ

=ࢋ࢙࣎
୘୳

଴,ଽ× ୢ× Σμ

:ࣆࢳ ݉ݎé݅݌ èݎ݁ݐ ݈݁ݐ݅ݑ ݀ ݅ܿܽݏ݁ ݏݎ݁

:ࣆࢳ ݊× ∅ × ߨ = 1 × 10 × 3,14 = 94,2

ࢋ࢙࣎ =
଻,ଽଶ×ଵ଴య

଴,ଽ× ଵ଼଴×ଽସ,ଶ
= ܽ݌ܯ0,518

=ࢋ࢙࣎ >ܽ݌ܯ0,518 ࢋ࢙̅࣎ = 3,15 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

 Longueur du scellement droit : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de traction ou de

compression demandée à la barre puisse être mobilisé.

Ls =
φ × fe
4 × τ

 Calcul de τsu :

τsu= 0 ,6 ψ² ft28 = 0,6 ×(1,5)² × 2,1 = 2,835 Mpa

Ls =
ଵ,ଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
= 42,32cm on prend Ls=45 cm

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un

crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins

égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A ; Donc : Lc = 18cm
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Nous avons une fissuration préjudiciable                  → St =20 cm ˂ Min (2h;25cm)=25 cm

7) Calcul des armatures transversales :

 Diamètre des armatures transversales :(Art A.7.2 / BAEL91)

߮୲=min (
௛

ଷହ
;߮ଵ ;

௕బ

ଵ଴
)

φt=min (
ଶ଴଴

ଷହ
;10 ;

ଵଶ଴

ଵ଴
) = 5 ,71mm soit φ

୲
=6mm.

On opte pour 1 étrier en Φ6 ; Donc : At=0,56cm2

Espacement max des armatures transversales (BAEL 91 : Art A.5, 122) :

࢓ ≥ ࢚ࡿ ࢔࢏ {૙, ૢ × ࢊ ; ૝૙࢓ࢉ }

⇒ ݉ ݅݊ {0,9 × 18 ; 40 ܿ݉ }

⇒ ݉ ݅݊ {16,2 ܿ݉ ; 40 ܿ݉ }

⇒ =ݐܵ 16,2 ܿ݉ On opte pour un espacement : St = 15 cm.

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures :

Appuis de rive : (Art 5.1.1, 312 / BAEL91)

On doit prolonger au delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures

suffisante pour équilibrer l’effort tranchant Tu.

A st min à ancrer ≥
ೠ் ೘ ೌೣ

௙ೞೠ
=
ଵ଴,ଵ଺×ଵ଴య

ଷସ଼×ଵ଴଴
=0,29cm2; A st adopté =2,36cm2

A st adopté > A st min à ancrer

⟹Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes.

 Appuis intermédiaire: (Art A.5.1, 321 / BAEL91).

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-vis de

l´état ultime Mu est inférieure à 0,9Tu , on doit prolonger les armatures en travée au-delà des

appuis et y ancrer une section d´armatures suffisante pour équilibrer un effort égal à :

Mu max>0,9×d× Tu max

0,9×d×Tu max = 1,2x 106N.mm

Mu max=3,75×106 N.mm

M > 0,9×d×Tu max                            ⟹Les armatures inférieures ne sont pas nécessaire.
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Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 313 / BAEL91)

On doit vérifier =bcߪ
ଶ୘୳

ୠ× ଴,ଽ×ୢ
   ≤

଴,଼௙௖ଶ଼

ఊ௕

bcߪ =
ଶ×ଵ଴,ଵ଺×ଵ଴య

ଵଶ଴×଴,ଽ×ଵ଼଴
=1 ,05MPa

଴,଼௙ೞೠ

ఊ×௕
=

଴,଼×ଶହ

ଵ,ହ
=13,33 Mpa

=bcߪ
ଶ୘୳

ୠ× ଴,ଽୢ
≤

଴,଼௙௖ଶ଼

ఊ௕
⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire :

(Art A.5.1, 322) :

On doit vérifier σbc=
ୖ౫

ୠబ×ୟ
 ≤   

ଵ,ଷ×௙௖ଶ଼

ఊ௕

St≤
஺ೌ೏×଴,ଽ×௙௘

(τ౫ି଴,ଷ×୤౪మఴ)௕௢×ఊೄ

Ru = Tug + Tud =10,16+10,16=20,32KN.

ଵ,ଷ௙೎మఴ

ఊ್
=

ଵ,ଷ×25

ଵ,ହ
=21,67MPa

σ bc=
ୖ୳

ୠ௢×ୟ
=

ଶ଴,ଷଶ×ଵ଴య

ଵଶ଴୶଴,ଽ୶ଵ଼଴
=1,05 MPa.

σbc=
ୖ౫

ୠబ×ୟ
 ≤    

ଵ,ଷ௙೎మఴ

ఊ௕
⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

· Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction

table nervure: (Art. A.5.3,2 /BAEL91)

On doit vérifier que

τu =
்௨ (௕ି௕௢)

ଵ,଼×ୠ×ୢ×୦୭
< u̅࣎

τu=
଻,ଽଶ×ଵ଴య(650ି120)

ଵ,଼×଺ହ଴×ଵଶ଴×ସ଴
=0,74MPa
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τu =0,74MPa< u̅࣎ =3,33 Mpa ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

Pourcentage minimum des armatures transversales: :(Art 5.1,22 /BAEL91)

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

At adoptee >
଴,ସ×௕×ఙೞ೟

௙௘

Amin=
0,4×15×12

235
=0,30cm²

A t adoptee > Amin ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

5. Vérification à l’ELS :

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la

construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont :

- État limite d’ouverture des fissures.

- État limite de résistance de béton en compression.

- État limite de déformation.

Combinaison de charge a l’ELS:

ܩ = 5 ,46× 0,65 =3 ݈݉/ܰܭ549,

ܳ = 1,5× 0,65 = 0,975 ݈݉/ܰܭ

:ࡿࡸࡱ =ݏݍ ܩ + ܳ =4 ݉/ܰܭ524, .݈

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des moments à

l’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’E.L.U par le coefficient
୯౩

୯౫

୯౩

୯౫
=

ସ,ହଶ

଺,ଶହ
=0 ,724
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Calcul de la poutrelle

4,52KN

3.05 m 3.00m 3,25 m 3,00m 3,10m 3,05m

A B C D E F G

Figure N°10 :Schéma statique de la poutre continue reposant sur sept appuis à l’ELS.

État limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3, 2 /BAEL91)

Pour notre bâtiment la fissuration est considérée comme étant non préjudiciable, donc aucune

vérification n’est nécessaire.

Calcul des moments isostatiques

ࡹ ૙ =
୯ୱ×୪²

଼

∴∴ =ܮ 3,05݉ : ܯ (ܤ−ܣ)0 =
ସ,ହଶ×(ଷ,଴ହ)²

଼
=5,25 .ܰܭ ݉

ܯ (ܤ−ܣ)0 = ܯ (ܩ−ܨ)0 = .ܰܭ5,25 ݉ Car les longueurs des travées sont égales

∴∴ =ܮ 3,00݉ : ܯ 0(B−C) = ܯ (ܧ−ܦ)0 =
ସ,ହଶ×(ଷ,଴଴)²

଼
=5 .ܰܭ08, ݉

∴∴ =ܮ 3,25݉ : ܯ 0(C−D) =
ସ,ହଶ×(ଷ,ଶହ)²

଼
= 5 .ܰܭ96, ݉

∴∴ =ܮ 3,10݉ : ܯ 0(E−F) =
ସ,ହଶ×(ଷ,ଵ଴)²

଼
=5,42KN .m

Calcul des moments fléchissant sur appuis :

ܯ ܣܽ = 0,3 × ܯ (ܤ−ܣ)0 = 0,3 × 5,25 = .ܰܭ1,57 ݉

ܯ ܤܽ = 0,5 × ܯ (ܥ−ܤ)0 = 0,5 ×5,08 = 2 .ܰܭ54, ݉

ܯ =ܥܽ 0,4 × ܯ (ܦ−ܥ)0 = 0,4 ×5 ,96 = 4, .ܰܭ92 ݉

ܯ ܦܽ = 0,4 × ܯ (ܧ−ܦ)0 = 0,4 ×5,08 = .ܰܭ2,03 ݉

ܯ =ܧܽ 0,5 × ܯ (ܨ−ܧ)0 = 0,5× 5,42=2 ,71 .ܰܭ ݉

ܯ ܨܽ = 0,3 × ܯ (ܩ−ܨ)0 = 0,3 × .ܰܭ1,57=5,25 ݉
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Moments en travée :

Travée (A-B) : travée de rive

(ܤ−ܣ) = (1,08×5,25) − (
ଵ,ହ଻ାଶ ,ହସ

ଶ
) =3,61 .ܰܭ

(࡮−࡭) =
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
M0(A-B) =0,644×5,25=3,38 .ܰܭ ݉

(ܤ−ܣ) =3,61 .ܰܭ ݉

Travée (B-C) : travée intermédiaire

(ܥ−ܤ) = (1,08 ×5 ,08) − (
ଶ ,ହସା ସ,ଽଶ

ଶ
) = .ܰܭ1,75 ݉

ࡹ = (B−C)࢚
ଵା଴,ଷఈ

ଶ
M0(B-C) =0,544×5,08= 2 .ܰܭ76, ݉

(࡯−࡮) = 2, ࡺࡷ76 . ࢓

Travée (C-D) : travée intermédiaire

(ܦ−ܥ) = (1,08 × 5,96) − (
ସ,ଽଶାଶ,଴ଷ

ଶ
) = .ܰܭ2,96 ݉

ࡹ = (C−D)࢚
ଵା଴,ଷఈ

ଶ
M0(C-D)=0,544×5,96=3,24ܰܭ. ݉

ࡰ−࡯) ) = 3,24 ࡺࡷ . ࢓

Travée (D-E) : travée intermédiaire

(ࡱ−ࡰ) =(1,08 ×5,08)−ቀ
ଶ,଴ଷାଶ,଻ଵ

ଶ
ቁ=3,11KN .m

ࡹ = (D−E)࢚
ଵା଴,ଷఈ

ଶ
M 0(D-E) = .ܰܭ3,27=5,08×0,544 ݉

ࡹ = (D−E)࢚ 2,76 ࡺࡷ . ࢓

Travée (E-F) : travée intermédiaire

(ࡲ−ࡱ) =(1,08×5,42 ) − (
ଶ,଻ଵାଵ,ହ଻

ଶ
)=3,71 .ܰܭ ݉

ࡹ = (E−F)࢚
ଵା଴,ଷఈ

ଶ
M0(E-F)=0,544×5,42=2 .ܰܭ95, ݉

ࡹ = (E−F)࢚ ࡺࡷ3,71 . ࢓

Travée (F-G) : travée de rive

ࡹ (F−G)࢚ = (1,08×5,25 ) − (
ଵ,ହ଻ାଵ,ହ଻

ଶ
)=4, 1 .ܰܭ ݉

ࡹ = (F−G)࢚
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
M 0(F-G)=0,644×5,25=3 .ܰܭ38, ݉

ࡹ = (E−F)࢚ 4, ࡺࡷ1 . ࢓
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1,57 2,54 4,92 2,03 2,71 2,54 1,54

3,61 2,76 3,24 2,76 3,71 4,1

Diagramme des moments à l’ELS

Calcul des efforts tranchants :

Tw =
ெ ୵ ି୑ ୣ

௅
−

௤௦௅

ଶ

Te =Tw -qs

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées :

Travées A-B B-C C-D D-E E-F F-G

Mw 1,57 2 ,54 4,92 2,03 2,71 1,57

Me 2,54 4,92 2,03 2,71 1,57 1.57

Te -7,21 -7,57 -6,46 -7,01 -6,63 -6,89

Tw 6,58 5,99 8,23 6,55 7,38 6,89

6,58 5,99 8,23 6,55 7,38 6,8

+ + + + + +

- - - - - -

7,21 7,57 6,46 7,01 6,63 6,89

Diagramme des efforts tranchants à l’ELS
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Vérifications à l’ELS :

État limite de compression de béton : (BAEL 91 : Art A.4.5, 2)

- En travée :

Contrainte d’acier :

On dit vérifier ࢚࢙̅࣌ ≥ ࢚࢙࣌

1ߩ =
ଵ଴଴ ஺௦௧

௕×ௗ
=
ଵ଴଴× ଶ,ଷ଺

ଵଶ× ଵ଼
=1,092 ⇒ ൜

kଵ = 19,75
ଵߚ = 0,8561

=ݐݏߪ
ܯ ݏ

ݐܣ×݀×1ߚ
=

4,1×106

0,8561×180×236
=112,74MPa

=ݐݏߪ 112,74 >ܽ݌ܯ =ݐݏߪ̅ 348 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

Contrainte Dans le béton :

La contrainte dans le béton doit vérifier : ࢉ࢈̅࣌ ≥ ࢉ࢈࣌

=ࢉ࢈̅࣌ 0,6 × ݂ܿ 28 = 0,6 × 25 = 15 ܽ݌ܯ

ܾܿߪ =
ఙ௦

௞ଵ
=
ଵଵଶ,଻ସ

ଵଽ,଻ହ
=5,71MPa < ܾܿߪ̅ = 15 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

- Aux appuis :

 Contrainte d’acier :

On doit vérifier ࢚࢙̅࣌ ≥ ࢚࢙࣌

1ߩ =
ଵ଴଴× ஺௦

௕×ௗ
=
ଵ଴଴× ଵ,ଽଶ

ଵଶ×18
= 0,888 ⇒൜ ଵ݇ = 22,35

ଵߚ = 0,8661

=ݐݏߪ
ெ ௦

ఉଵ×ௗ×஺௧
=

ସ,ଵ×ଵ଴ల

଴,଼଺଺ଵ×180×192
= 136,97 MPa



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux

=ݐݏߪ >ܽ݌ܯ136,97 =ݐݏߪ̅ 348 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

Contrainte Dans le béton :

La contrainte dans le béton doit vérifier : .ࢉ࢈̅࣌ ≥ࢉ࢈࣌

×0,6=ࢉ࢈̅࣌ ݂ܿ 28 = 0,6 × 25 = 15 ݌ܯ .ܽ

ܾܿߪ =
ఙೞ

௞భ
=
ଵଷ଺,ଽ଻

ଶଶ,ଷହ
=6,12MPa< ܾܿߪ̅ = 15 ܽ݌ܯ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

État limite de déformation : (BAEL91 : Art B.6.8, 424)

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la

flèche admissible pour ne pas nuire l’aspect et l’utilisation de la construction.

Les règles de BAEL 91 précisent qu’on peut se disposer de vérifier à l’ELS les poutres

associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

୦

௅
≥

ଵ

ଶଶ,ହ
       ⇒

ଶ଴

ଷ଴ହ
=0,0655 >0,0444 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

୦

௅
≤  

୑ ୲

ଵହ×ெ ఖ
⇒

ଶ଴

ଷ଴ହ
=0,0655 >

ଷ,଼ଷ

ଵହ×8,25
=0,031 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ non ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

஺௟

௕×ௗ
 ≤

ଷ,଺

௙௘
⇒

ଶ,ଷ଺

ଵଶ×18
=0,0109 >

ଷ,଺

ସ଴଴
= 0,009 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ non ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

l : longueur libre de la poutrelle.

h : hauteur totale de la poutrelle.

Mt : moment fléchissant Max en travée (ELS).

M0 : moment fléchissant Max en travée de la poutrelle considérée isostatique.

bo : largeur de la nervure.

d : hauteur utile.

Condition non vérifiée donc la vérification de la flèche est obligatoire.
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a)Calcul de la flèche :

=܎
ۻ ܜ
૛ۺ×ܛ

૚૙×۳ܞ܎۷×ܞ
≤ =܎

ۺ

૞૙૙
=

f : La flèche admissible.

E୴ : Module de déformation différée.

E୴ = 3700ඥfୡଶ଼
య = 3700√25

య
= 10818,87MPa

I୤୴ : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée

I୤୴ =
1,1 × I଴

1 + μ + λ୴

I଴ : Moment d’inertie totale de la section homogène.

μ = max൜1 −
1,75 × f୲ଶ଼

(4 × ρ × σୱ) + f୲ଶ଼
; 0ൠ

λ୴ =
0,02 × f୲ଶ଼

(2 +
ଷ×ୠబ

ୠ
) × ρ

ρ : Le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure 

b) Calcul des différents paramètres :

I଴ =
b଴(yଵ

ଷ + yଶ
ଷ)

3
+ (b − b଴)h଴ቆ

h଴
ଶ

12
+ ൬yଵ −

h଴
2
൰
ଶ

ቇ+ n × Aୱ୲(yଶ − c)ଶ

yଵ =
ୗ౮౮

୆బ
. Avec B଴ : section homogénéisée.

yଵ =
b଴ ×

୦మ

ଶ
+ (b − b଴) ×

୦బ
మ

ଶ
+ 15 × Aୱ୲× d

b଴h + (b − b଴)h଴ + 15Aୱ୲

yଵ =
12 ×

ଶ଴మ

ଶ
+ (65 − 12) ×

ସమ

ଶ
+ 15 × 2,36 × 18

12 × 20 + (65 − 12) × 4 + 15 × 2,36
=

3461,2

487.4
= 7.10[cm].

yଶ = h − yଵ = 20 − 7,10 = 12.90[cm].
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I଴ =
12(7,10ଷ + 12,9ଷ)

3
+ (65 − 12) × 4 × ቆ

4ଶ

12
+ ൬7,10 −

4

2
൰
ଶ

ቇ+ 15 × 2,36

× (12,9 − 2)ଶ

۷૙ = ૛૙૙૛૚,૙૟[ܕ܋ ૝]

Figure N°11 :Schéma statique de calcul

 Calcul des coefficients :

ρ =
୅౩౪

ୠబ×ୢ
x100 =

ଶ,ଷ଺

ଵଶ×ଵ଼
x100=1,09 ⇒        β = 0,896

σୱ୲=
Mୱୣ ୰

β
ଵ

× d × Aୱ
=

4,1 × 10ଷ

0,896 × 18 × 2,36
= 107,72MPa

λυ
଴,଴ଶ×୤౪మఴ

(ଶା
యౘబ
ౘ

)ρ

଴,଴ଶ×ଶ,ଵ

ቀଶା
య×భమ

లఱ
ቁ×ଵ,଴ଽ

0,015
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µ = 1 −
1,75 × f୲ଶ଼

4ρ × σୱ+ f୲ଶ଼
= 1 −

1,75 × 2,1

4 × 0,01 × 107,72 + 2,1
= 0,4266

I୤υ =
1,1 × I଴

1 + (µ × λυ)
=

1,1 × 20021,06

1 + (0,4266 × 0,015)
= 21883.13[cmସ]

D’où la flèche :

f =
M୲୅୆ × lଶ

10 × Eυ × I୤υ
=

4,1 × (3,25)ଶ × 10ହ

10 × 10818,87 × 21883.13
= 0,001829[m].

f = 0,18[ cm] < f = 6,5[cm]. ⇒ Condition vérifiée.

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

TL8 (St=20cm) 1∅12

3 ∅ 10 65cm ∅8

Figure III.11 : plan de ferraillage du plancher en corps creux.
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2-Acrotère

Définition :
L’acrotère est un élément secondaire de la structure contournant le bâtiment, conçu pour

assurer la sécurité totale au niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre la
poussée du vent. La forme de pente de l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des
eaux pluviales.

L’acrotère est réalisé en béton arme assimilé à une console encastrée au niveau du
plancher terrasse, il est soumis à son poids propre (G) donnant un effort normal (N) et une
charge d’exploitation horizontale (Q=1KN/ml) non pondérée due à l’application de la main
courante qui engendre un moment de flexion (M) dans la section d’encastrement.

Le calcul de l’acrotère se fait en flexion composée à L’ELU et L’ELS pour une bande
de (1m) de largeur.
Caractéristiques géométriques de l’acrotère :

La hauteur : h = 70cm.
L’épaisseur : h0 = 10 cm.
L’enrobage : c = c’ = 3 cm.

La surface : 0,0785 m².

Figure III.13 : Schéma statique

Figure III.12: Coupe transversale de l’acrotère.
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A-/Calcul des sollicitations :
A-1/Chargement :

G=ߩx S
Avec:

S= [
଴,଴ଷ୶଴,ଵ

ଶ
] + (0, 07 x 0, 1) + (0, 1 x 0, 7)] =0,0785m²

G=25x 0, 0785 =1,96KN/ml.

:ߩ Masse volumique du béton.
S : Section transversale de l’acrotère.

Surcharge d’exploitation : Q= 1,00 KN/ml.

A-2/Effort normal dû au poids propre :

NG= G×1m = 1.96 KN.

A-3/Moment de renversement dû à l’effort horizontal :

M=Q×H×1m=1×0,7×1=0,7KN.m.

A-4/Effort tranchant :

T=Q×1m=1x1=1KN T=1KN

Figure III.14: Diagramme des efforts internes
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B-/Combinaison de charge :

 A l’ELU:

-La combinaison de charge est: 1,35×G+1,5×Q

-Effort dû au poids propre G : Nu=1, 35×G=1,35x1, 96=2,646KN Nu=2 ,646KN

-Effort tranchant : T =1,5×T =1,5 ×1= 1,5KN T=1,5KN

-Moment de flexion dû à Q : Mu=1,5×M=1,5×0, 7=1,05KN.m Mu=1,05KN.m

 A l’ELS :

-La combinaison de charge est : Q+G

-Effort normal dû au poids propre G: Ns=1,96KN.

-Effort tranchant T : TS=1KN.

-Moment de flexion dû a Q : Ms=0,7KN.m

C-/ Ferraillage de l’acrotère :

a) A l’ELU :

Le calcul sera déterminé en flexion composée à L’ELU, en considérant une section

rectangulaire (bxh), sous un effort normal ‟Nu″ et un moment de flexion ‟Mu″.

b

Figure III.15 : Schéma statique de la section de l’acrotère.

 h″ : épaisseur de la section =10cm.

 b″:largeur de la section=100cm.

 c″ ‟ć″: enrobage=3cm. 

 d″ : la hauteur utile = h-c=7cm.
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C-1/Calcul de l’excentricité :

.ቐ
ܝ܍ =

୑ ౫

୒౫
=

ଵ,଴ହ

ଶ,଺ସ଺
= 0,39݉ ≈ 40ܿ݉

௛

ଶ
−  c =  

ଵ଴

ଶ
 −  3 =  2cm.

⟹      eu>
௛

ଶ
− .ܿ

Le centre de pression se trouve en dehors de zone délimitée par les armatures,

nous avons donc une section partiellement comprimée.

Le calcul des armatures se fera en deux étapes : l’acrotère sera étudié en flexion simple sous

l’effet d’un moment fictif Mf, puis on se ramènera à la flexion composée ou la section

d’armatures déterminée sera en fonction de celle déjà calculée.

D-/Calcul d’armatures en flexion simple :

A-Moment fictif :

Mf =Mu+Nu (
௛

ଶ
–c)

Mf = 1,05 + 2,646(
଴,ଵ଴

ଶ
− 0,03)

Mf=1,10KN.m

(
ࢎ

૛
-c) : la distance entre le CDG de la section et le CDG des armatures tendues.

B - Moment réduit :

μf =
ெ ೑

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫

Avec:

fbu =
଴,଼ହ×௙೎మఴ

Ɵ× ஓౘ
=
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ,ହ
=14 ,2Mpa

μf=
ଵ,ଵ଴×ଵ଴య

ଵ଴଴×଻మ×ଵସ,ଶ
=0,016<0,392 la section est simplement armée (S.S.A).

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

D’après le tableau :

μu = 0,016     →       ß =0,992 

·
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Les armatures fictives :

Astf =
ࡹ ࢌ

ࢊ×ࢌࢼ×࢚࢙࣌

Avec =࢚࢙࣌:
ࢋࢌ

࢙ࢽ
=

૝૙૙

૚,૚૞
=348Mpa

Astf=
ଵ,ଵ଴×ଵ଴య

ଷସ଼×଴,ଽଽଶ×଻
=0,46cm2⟹ ࢌ࢚࢙࡭ = 0,46ܿ݉ ².

E-/ Calcul en flexion composée :

Les armatures réelles :

Astr= Astf  −
࢛ࡺ

࢚࢙࣌
= 0,46−

૛,૟૝૟

૜૝,ૡ
=0,384cm².

F-/Vérification à l’ELU:

F-1/Condition de non fragilité (BAEL 99 Art A.4.2.1) :

 Armatures principales :

Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues

qui travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première fissuration

de la section droite d’armature. Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF : Astr ≥ Amin.

Astr ≥ Amin =0,23×
௙೟మఴ

௙௘
ቂ
௘ೠି଴,ସହହௗ

௘ೠି଴,ଵ଼ହௗ
ቃb×d

ft28 = 0,06×fc28 + 0,6 = 0,06× (25) + 0,6= 2,1MPa

Amin=0,23×
ଶ,ଵ

ସ଴଴
ቂ
ସ଴ି଴,ସହହ×଻

ସ଴ି଴,ଵ଼ହ×଻
ቃ7×100=0,804cm2

Astr=0,384cm²˂ Amin=0,804cm² la section n’est pas vérifiée.

Donc on adopte une section: Astr ≥Amin=0,804cm².

Soit : Astr=2,01cm².
Soit : 4HA8

Avec un espacement : St=
ଵ଴଴

ସ
=25cm
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 Armatures de répartition :

Ar =
࢚࢙࢘࡭

૝
=

૛,૙૚

૝
= ૙,૞cm2/ml

Astr=0,5cm²˂ Amin=0,804 cm² la section n’est pas vérifiée.

Donc on adopte une section: Ar≥Amin=0,804cm².

On opte pour Ar=2,01cm²/ml soit 4HA8.

Avec un espacement : St=
ଵ଴଴

ସ
=25cm.

F-2/Vérification de l’écartement dans les barres :

 Armatures verticales :

A=2,01cm2.
St≤ min {3h, 33cm} =min {30,33cm} =30cm donc St ≤30cm 
Soit : St=25cm <30cm. → Condition vérifié

 Armatures de répartition :

St ≤ min {4h, 45cm}=min {40,45cm}=40cm. Donc  St ≤ 40cm. 

Soit : St=25cm<40cm. → Condition vérifiée.

F-3/Vérification au cisaillement : [BAEL 91 Art 5.1.1] :

La fissuration est préjudiciable, on doit vérifier que :

τu=
௏ೠ

௕×ௗ
≤ ૌuതതത=min (

଴,ଵହ×௙೎మఴ

ఊ×௕
, 4MPa)

Avec : Vu=1,5×Q=1,5KN (Vu : effort tranchant max à l’ELU).

τu=
ଵ,ହ×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×଻଴
=0,0214Mpa.

ૌuതതത=min (
଴,ଵହ×௙೎మఴ

ఊ×௕
, 4MPa)=min (2,5Mpa ; 4MPa)=2,5MPa

τu= 0,0214MPa ≤  τu = 2,5Mpa condition vérifiée

(Pas de risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires).
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F-4/Vérification de l’adhérence des barres :

Le béton armé est composé de béton et d’acier. Il est donc nécessaire de connaitre le
comportement de l’interface entre ces deux matériaux. Pour cela, on doit vérifier que :
τse< τୱୣതതതത

Avec :

ɀ௘௦=
௏ೠ

଴,ଽ×ௗ×∑௎௜

.Vu=1,5×Q=1,5KN

.Σ Ui : somme des périmètres utiles des barres. 

.Σ Ui =n ×Φ ×π = 4x 0,8 x 3,14 = 10,05 cm =100,5 mm

τse =
૚,૞×૚૙૜

૙,ૢ×ૠ૙×૚૙૙,૞
= 0,236MPa

τୱୣതതതത = Ψs ×ft28

.Ψs : le coefficient de scellement =1,5 pour les aciers hauts adhérences (HA).

.ft28 = 0,06×fc28+ 0,6 = 0,06× (25) + 0,6= 2,1MPa

 τୱୣതതതത= Ψs×ft28=1,5x2, 1=3,15MPa.

τse=0,236MPa < τୱୣതതതത=3,15MPa Condition vérifiée.

Il ya pas risque d'entrainement des barres donc les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.

F-5/Ancrage des barres : (Art A.6.1, 22 / BAEL91) :

Pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est défini par sa

longueur de scellement droit(Ls).

tel que : Ls=
θ×୤౛

ସ×ૌೞೠ

τsu = 0,6× (Ψs)2 ×ft28 =0,6× (1,5)² × (2,1)=2,835MPa.

Ls=
଴,଼×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
=28,22cm.

On adoptera : Ls=30cm.



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux

72

F-6/vérification au séisme :

Pour que l’acrotère résiste a la force horizontale Fp, elle doit être conçue de telle façon que

cette force soit inférieure ou égale à la surcharge Q

Donne [૛૙૙૜ۯ۾܀/૟.૛,૜.ܜܚۯ]:

Fp=4ACP Wp

Avec :

A : coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau ۯ۾܀](4,1) [૛૙૙૜ܖܗܛܑ܍ܚܞ dans

notre cas, il est pris égal à 0,15 (zone IIa, groupe 2).

Cp : facteur de force horizontale tiré de tableau (6,1) ,[૛૙૙૜ܖܗܛܑ܍ܚܞૢૢۯ۾܀] Il est pris égal

à 0,8

Wp : poids de l’acrotère, égale à 1,4625 KN /ml

Fp=4×0,15× 0,8 × 1,4625 = ܰܭ0,702 < ܳ = ݈݉/ܰܭ1 condition vérifie.

G-/Vérification des contraintes à l’ELS :

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.

G-1/Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

σst< =തതതത࢚࢙ߪ min (
ଶ

ଷ
fe, 110ඥ݊× ௧݂ଶ଼ .

On a des aciers HA : Ø≥6mm 

FeE400 n=1,6

σst= min (
ଶ

ଷ
×400 ; 110√1,6 × 2,1 ) =min (266,66 ; 201,63) =201,63MPa

 σst=201,63MPa

σst=
ࡹ ࢙

ࢊ×૚ࢼ×࢙࡭

β1 : est fonction de ρ . 

ρ=
ଵ଴଴஺ೞ

௕×ௗ
=
ଵ଴଴×ଶ,଴ଵ

ଵ଴଴×଻
=0,287 β1=0,914.

σs=
଴,଻×ଵ଴య

ଶ,଴ଵ×଴,ଽଵସ×଻
=54,43MPa

σst = 54,43MPa < ௦௧തതതത=201,63MPaߪ la section est vérifiée vis à vis de l’ouverture des fissures.
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G-2/Vérification des contraintes dans le béton [Art A 4.5.2 du BAEL 91] :

Pour une section rectangulaire (b×h), acier FeE400 en flexion simple, si la relation suivante

est satisfaite:

ܻ− 1

2
+

௖݂ଶ଼

100
> ߙ ݒܽ݁ :ܻܿ =

௨ܯ

௦ܯ

Y=
ଵ,଴ହ

଴,଻
=1,5

Uu =0,0136            Tableau           αu =0,0171

α≤ 
ଵ,଴ହିଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0,25 + 0,25=0,50>0,0171 →Condition vérifiée.

La section est justifiée vis-à-vis de la compression.

Nous devons vérifier que തbcߪ ≥  bcߪ

ത௕௖ߪ =0,6xfc28=0,6x25=15MPa

bcߪ =
ଵ

௄భ
× ௦௧ߪ =

1

47,89
×46 ,656=0,974

=௕௖ߪ 0,974MPa < ௕௖തതതത=15MPaߪ → Condition vérifiée.

Résumé :

Le Ferraillage adopté par rapport a la section minimal est :

· Armatures principales : 4HA8/ml = 2,01cm² et St= 25 cm.

· Armatures de répartition : 4 HA8/ml = 2,01 cm² et St= 25 cm.
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Schéma de ferraillage :

Figure III.16: Schéma de Ferraillage de l’acrotère.



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux

75

3-Etude De La Salle Machine

L’ascenseur est un appareil élévateur desservant des niveaux définis.

Il manifeste l’accès des personnes, se déplaçant le long de guide verticale. L’ascenseur est

composé de trois composantes essentielles :

 Le treuil de levage et sa poulie.

 La cabine ou la benne.

 Le contre poids.

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur en béton armé avec une dalle pleine de

dimensions (1,70×1 ,45) m² appuyée sur ses 4 cotés.

En plus de son poids propre, la dalle est soumise à un chargement localisé au centre du

panneau estimée à 9 tonnes, repartie sur une surface de (0,8 × 0,8) m² transmise par le

système de levage de l’ascenseur.
L’étude du panneau de dalle se fera à l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des

coefficients permettant de calculer les moments engendrés par les charges localisées, suivant

la petite et la grande portée.

Les moments de flexion du panneau de dalle dans les deux sens sont donnés par la

superposition des moments dus au poids propre et à la charge localisée.

Figure III .17: Coupe verticale de la cage d’ascenseur.
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1.
851
.4

5

1.70

Figure III. 18: Coupe horizontal de la cage d’ascenseur.

A-/Calcul des sollicitations :

 Calcul de Mx et My :

M x=q (M1 + n. M2). Moment suivant la petite portée.

M y=q (M2 + n. M1). Moment suivant la grande portée.

q : charge totale appliquée sur un rectangle centré.

n : Coefficient de Poisson (n =0 à l’ELU)

M1, M2 : valeurs données par les abaques de PIGEAUD en fonction des rapports suivants:

=ߩ)
௅ೣ

௅೤
) , (

௎

௅ೣ
) , (

௏

௅೤
)

U, V : dimensions du rectangle sur lequel s’applique la charge q contenue de la diffusion à

45° dans le revêtement et la dalle de béton.

 Dimensionnement :

=ߩ
௅௫

௅௬
=
ଵ,ସହ

ଵ,଻଴
=0,85.

0,4 ≤ρ=0,85 ≤1 Dans ce cas le panneau de dalle travail suivant les deux sens.

h0>
௅ೣ

ଷ଴
=

ଵସହ

ଷ଴
= 4,83ܿ݉

h0 : Épaisseur de la dalle, selon le RPA99 version 2003 doit être au moins égale à 15cm.

Donc on prend h0=15cm.
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U=U0+K×e+h0

V=V0+K×e+h0

Avec :

h0: Épaisseur de la dalle.

e : épaisseur du revêtement.

U0, V0: coté du rectangle dans lequel la charge est centrée.

Avec: K =2 pour un revêtement en béton.

e0 =5cm étant l’épaisseur du revêtement.

h0=15cm épaisseur de la dalle.

U0 =V0 =80 cm : Cotés du rectangle sur lequel agit la charge P.

U=80+ (2x5) +15=105cm.

V=80+ (2x5) +15=105cm.

Figure III .19: Diffusion de charge au niveau de feuillet moyen.
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B-/ Calcul des efforts:

=࣋
࢞ࡸ

࢟ࡸ
=
૚,૝૞

૚,ૠ૙
=0 ,85

ࢁ

࢞ࡸ
=
૚૙૞

૚૝૞
=0,7

M1= 0 ,0795 et M2=0,0585

ࢂ

࢟ࡸ
=
૚૙૞

૚ૠ૙
=0,6

B-1/ A’L’ELU :

Calcul des moments Mx1, My1 dus au système de levage :

uߩ =1,35×G =1,35×G=1,35x90=121,5KN/ml.

Poids propre de la dalle : G = 0,15×1×25 = 3,75kN/ml

La surcharge d’exploitation : Q est prise égale à 1kN/ml.

Mx1=ߩ u (M1+ ×ߥ M2) = qu ×M1 = 121,5 x0 ,0795 =9,659 KN.m.

My1=ߩ u (M2+ (M1×ߥ = qu ×M2 = 121, 5 x 0, 0585=7,108KN.m.

ߥ : Coefficient de Poisson 0=ߥ) à l’ELU)

Évaluation des moments Mx2, My2 dus au poids propre de la dalle :

Mx2 = μx ×q×lx
2

M y2= μy ×Mx2

Avec μx, μy : coefficients donnés en fonction de ρ. 

μx =0,0509

=࣋
࢞ࡸ

࢟ࡸ
=
૚,૝૞

૚,ૠ૙
=0,85         ⟹                  

                                                                           μy= 0,685
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B-2/Poids de la dalle :

qu =1,35xG +1,5xQ =1,35x (3 ,75)+1,5x1=6,56kN/ml.

Mx2 =0,0509×6 ,56×1,452=0,70KN.m

M y2=0,685×0,70=0,48KN .m

B-3/Superposition des moments :

M x=Mx1+Mx2=9,659+0,70 =10,359 KN.m

M y=My1+My2=7,108+0,48 = 7,588 KN.m

Remarque :

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments

calculés seront minorés de 15%(0,85) en travée et 70%(0,3) aux appuis.

 Moment en travée : Mt =0,85 M :

Mt
x =0, 85Mx=0, 85x10, 359=8,805KN.m

My
t =0, 85My=0, 85x7, 588=6,449KN.m

 Moment aux appuis : Ma =0,3 M :

Ma
x =-0,3Mx= -0,3x10, 359=−3,107 KN.m

Ma
y =-0,3My= -0,3x7, 588= −2,276KN.m
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Sens XX

3,107 KN.m 3,107 KN.m

8,805KN.m

Sens YY

2,276KN.m 2,276KN.m

6,449KN.m

Figure III .20: Les moments corrigés dans les deux sens à l’ELU
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C-/ Calcul de la section d’armature :

Le calcul se fera à l’ELU pour une bande de 1m de largeur.

a) Sens x-x:

 En travée :

b= 100 cm

dx = h0 – c= 15 – 2 = 13 cm

µ=
୑ ౪౮

௕ൈௗమൈ௙್ೠ
=

଼ǡ଼ ଴ହൈଵ଴య

ଵ଴଴ൈଵଷଶൈଵସǡଶ
=0,036

µ= 0,036 < 0,392 ⟹S.S.A

µ = 0,036 ⟹ β = 0,982 

At=
୑ ౪౮

βൈୢൈσ౩౪
=

ǡ଼଼ ଴ହൈଵ଴଴଴

଴ǡଽ଼ ଶൈଵଷൈଷସ଼
=1,98cm2

On opte pour: 4HA10=3,14cm² avec St=25cm.

 Aux Appuis:

µ=
୑ ౗౮

௕ൈௗమൈ௙್ೠ
=

ଷǡଵ଴଻ൈଵ଴య

ଵ଴଴ൈଵଷଶൈଵସǡଶ
=0,012

µ= 0 ,012< 0 ,392 ⟹S.S.A

µ = 0 ,012 ⟹ β = 0,994 

At=
୑ ౗౮

βൈୢൈσ౩౪
=

ଷǡଵ଴଻ൈଵ଴య

଴ǡଽଽସൈଵଷൈଷସ଼
=0,69cm2
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On opte pour : 4HA10=3,14cm² avec St=25cm.

b) Sens y-y :

 En travée :

µ=
୑ ౪౯

௕×ௗమ×௙್ೠ
=

଺,ସସଽ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵଷଶ×ଵସ,ଶ
=0,026

µ= 0,026< 0,392 ⇒ S.S.A

µ =0,026 ⇒ β = 0,987 

At=
୑ ౪౯

β×ୢ×σୱ୲
=

଺,ସସଽ×ଵ଴య

଴,ଽ଼ ଻×ଵଷ×ଷସ଼
=1, 44

On opte pour : 4HA10=3,14cm² avec St=25cm.

 Aux Appuis:

µ=
୑ ౗౯

௕ௗమ௙௕௨
=

ଶ,ଶ଻଺×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵଷଶ×ଵସ,ଶ
=0,009

µ= 0,009 < 0,392 ⟹S.S.A

µ = 0,009 ⟹ β =0,995  

At=
୑ ౗౯

β. .ୢσୱ୲
=

ଶ,ଶ଻଺×ଵ଴య

଴,ଽଽହ×ଵଷ×ଷସ଼
= 0,50.

On opte pour : 4HA10= 3,14cm² avec St=25cm.
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D-/Vérification à L’ELU :

D-1/Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL91) :

La condition de non fragilité est déterminé à partir d’un pourcentage de référence ଴ߩ = 0 ,8‰

qui dépend de la nuance des aciers (FeE400=0,0008), de leurs diamètres et de la résistance à

la compression du béton

A>Amin=0࣋ቆ
૜ି

ࢄࡸ
ࢅࡸ

૛
ቇbh

Amin = Section minimale d’armatures.

0ߩ = taux d’acier minimal = 0,0008 (pour l’acier HA FeE400)

Amin = 0.0008ቀ
ଷି଴,଼ହ

ଶ
ቁ×100×15 = 1,29cm2

A = 3 ,14cm2 > 1,29cm2 ⟶condition vérifiée.

D-2/Diamètre maximal des barres : (art A-7.21 BAEL91) :

∅max = 12mm <
௛

ଵ଴
=

ଵହ଴

ଵ଴
=15mm                  ⟶ condition vérifiée.

D-3/Écartement des barres : (Art A.8.2.42 BAEL 91) :

L'écartement des barres d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

 Armatures Ax //Lx :

St = 25cm < min (3h ; 33cm) =33cm   ⟶Condition vérifiée.

St = 25cm < min (3h ; 33cm) =33cm                    ⟶Condition vérifiée.

 Armatures Ay//Ly :

St =25 cm < min (4h ; 45cm) =45cm                    ⟶ Condition vérifiée.

St = 25cm < min (4h ; 45cm) =45cm                   ⟶Condition vérifiée.

d) Condition de non poinçonnement :(Art A.5.2.42 BAEL91) :

À l’état limite ultime, la force résistante au poinçonnement Qu est déterminée par les formules

suivantes qui tiennent compte de l’effet favorable du à la présence d’un ferraillage horizontal.

Qu ≤ 0,045 x μc x h
௙೎మఴ

ఊ×௕

h : Épaisseur total de la dalle.

μc : Périmètre du contour de l’aire sur lequel agit la charge dans le plan du feuillet moyen.

μc =2 (U+V)=2(105+105)=420cm=4,2m.

Qu: Charge de calcul à l’ELU.
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Qu = 1,35G = 1,35x90 = 121,5 KN

A.N: 0,045x4, 2x0,15x
ଶହ×ଵ଴య

ଵ,ହ
=472,5 Kn

Donc : Qu= 121,5 < 472,5 KN                         ⟶condition vérifiée.

e) Contrainte tangentielle :

=u࣎
࢓࢛ࢀ ࢞ࢇ

ࢊ.࢈
≤  0,07

࢐ࢉࡲ

࢈ࢽ
.

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge.

Au milieu de U TMAX=
ொ௨

ଷ×௏
=

ଵଶଵ,ହ

ଷ×ଵ,଴ହ
= 38,57KN

Au milieu de V TMAX=
ொ௨

ଶ௎ା௏
=

ଵଶଵ,ହ

ଶ×ଵ,଴ହାଵ,଴ହ
=38 ,57KN

tu=
்ಾ ಲ೉

௕×ௗ
=

ଷ ,଼ହ଻

ଵ×଴,ଵଷ
=296,69KN/݉ 2=0,296Mpa

tu=0 ,296≤0,07
ி௖ଶ଼

ఊ௕
=1,167Mpa ⟶ Condition vérifiée.

2) Calcul à l’ELS

 Calcul des moments MX1, MY1 dus au système de levage :

Qs = G = 90 KN/m.

Mx1 =qs ×(M1 (M2ߴ+

MY1 = qs× (M2 + (M1ߴ

Avec: ࣖ = 0,2 ; M1= 0,0795 et M2=0,0585.

MX1 = 90(0, 0795+ 0, 2x0, 0585) = 8,208KN.m.

MY1 = 90(0, 0585 + 0, 2x0, 0795) = 6,696KN.m.
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 Évaluation des moments MX2 , MY2 dus au poids propre de la dalle :

=࣋
࢞ࡸ

࢟ࡸ
=
૚,૝૞

૚,ૠ૙
=0,85        μx =0,0509

                                                                          μy= 0,685

 Poids de la dalle :

qs =G +Q =(25x0,15)+1=4 ,75KN/ml.

MX2 = μX×qs× ଶݔ݈

MX2=0, 0509 x 4,75x (1, 45)²=0,508 KN.m.

My2 = μy×MX2=0,685x 0,508=0,348 KN.m.

 Superposition des moments :

MX = MX1 + MX2 = 8, 208+ 0,508 = 8,716 KN.m

MY = MY1 + MY2 = 6,696+ 0,348 = 7,044 KN.m.

Remarque:

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments

calculés seront munis en leurs effectuant le coefficient 0,85 en travée et (-0,3) aux appuis.

 Moment en travée : Mt =0,85 M :

Mt
x =0, 85 Mx=0,85x 8, 716=7,408KN.m

My
t =0, 85 My=0,85x 7, 044=5,987KN.m

 Moment aux appuis : Ma =0,3 M :

Ma
x =-0,3Mx= -0,3x 8, 716=−2,614KN.m

Ma
y =-0,3My= -0,3x 7, 044= −૛,૚૚૜KN.m
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Correction des moments:

Sens X X:

2,614KN.m 2,614KN.m

7,408KN.m

Sons YY:

૛ǡ૚૚૜KN.m ૛ǡ૚૚૜KN.m

5,987KN.m

Figure III .21: Diagramme des moments fléchissant réduits dans les deux

sens.
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 Vérification à L’ELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton :

Sens (x-x) :

 Aux appuis :( Ma
x=2,614KN.m)

On doit vérifier : σbc < ୠୡതതതതߪ = 0,6 fC28 = 15MPa.

=1ߩ
ଵ଴଴×஺ೌ

௕ௗ
=
ଵ଴଴×ଶ,଴ଵ

ଵ଴଴×ଵଷ
=0,155 K1= 62,40 et ß = 0,9355

D’où la contrainte dans les aciers est :

=Sߪ
ெೣ
ೌ

ఉௗ஺ೌ
=

ଶ,଺ଵସ×ଵ଴య

଴,ଽଷହହ×ଵଷ×ଶ,଴ଵ
=106,93Mpa

σs = 106,93< =௦ഥߪ 348MPa

La contrainte dans le béton est :

=bcߪ
ఙ௦

௄ଵ
=

ଵ଴଺,ଽଷ

଺ଶ,ସ଴
=1,71σS = 1,71MPa < =௕௖തതതതߪ 15MPa Condition vérifiée.

En travée :( Mt
x=7,408KN.m)

On doit vérifier : σbc< ௕௖തതതതߪ 0,6 fC28 = 15MPa

=1ߩ
ଵ଴଴×஺೟

௕ௗ
=

ଵ଴଴×ଷ,ଵସ

ଵ଴଴×ଵଷ
=0,24 K1= 48,29 et ß = 0,921

D’où la contrainte dans les aciers est :

=Sߪ
ெೣ
೟

ఉௗ஺ೌ
=

଻,ସ଴଼×ଵ଴య

଴,ଽଶଵ×ଵଷ×ଷ,ଵସ
=197,046Mpa

 σs=197,046MPa<σs = 348MPa                           condition vérifiée.

La contrainte dans le béton est :

=bcߪ
ఙ௦

௄ଵ
=
ଵଽ଻,଴ସ଺

଼ସ,ଶଽ
=2,34    σbc = 2, 34MPa < =௕௖തതതതߪ 15MPa. Condition vérifiée

Remarque :

Aussi bien que dans le sens x-x ou y-y les conditions sont vérifiée.
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b) Vérification de la flèche :(B.6.5.2BEAL91) :

Dans le cas d’une dalle rectangulaire appuyé sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul

de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.

௛೟

௅ೣ
≥  

ெೠ
ೣ

ଶ଴ெ ௫
et

஺ೣ

௕×ௗ
≤

ଶ

௙௘

௛೟

௅ೣ
=

ଵହ

ଵସହ
=0,103≥

ெ೟
ೣ

ଶ଴ெ೟
ೣ =

,଼଼଴ହ

ଶ଴×଻,ସ଴଼
=0,059 Condition vérifiée.

஺೉

௕ௗ
=

ଷ,ଵସ

ଵ଴଴×ଵଷ
=0,0024≤

ଶ

௙௘
=0,005 Condition vérifiée

Conclusion :

Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la flèche.
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Figure III .22: Schéma de ferraillage de la dalle de la salle machine dans les

deux sens.
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4- Dalle Du Balcon

Le balcon est considère comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive. Son

épaisseur est donnée par la formule suivante :

ep=
ࡸ

૚૙
(cm)

ep=
ଵଶ଴

ଵ଴
= 12cm

On prend ep=15 cm

Charges et surcharges revenant à la dalle :

Figure III.23 : schéma statique du balcon

Charges permanentes :

Carrelage (2cm)……………………………… …… .0,02x22=0,44KN/m2

Mortier de pose (2cm)……………………… ………0,02x22=0,44KN/m²

Couche de sable (2cm)……………………………… 0,02x18=0,36KN/m²

Enduit de ciment (1,5cm………….………………… 0,01x15=0,15KN/m²

La dalle pleine (15cm)……………………… 0,15x25x1 = 3 ,75KN / m²

Gt=5,14KN/m²

Le poids du garde corps en briques creuses :

Briques creuses (10cm)……………………………………… 0,1x9=0,9KN/m²

Enduit extérieur (2cm)……………………………………0, 02x18=0,36KN/m²

Enduit intérieur (2cm)……………………………………. 0,02x10=0,2 KN/m²

g=1,46 KN/m²
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Surcharges d’exploitations :

Surcharge d’exploitation de la dalle : Qd=3,5KN/m²

 Combinaisons des charges :

a) Combinaisons de charge à l’E L U :

_ Pour la dalle :

qu = (1,35Gt +1,5Qb) x1m

qu =1,35x5,14+1,5x3,5=12,19KN/ml

qu = 12 ,19KN/ml

Garde corps :gu= (1,35xg) x1m = (1,35x1,46) = 1,971KN/m.

Calcul à l’ ELU:

Calcul des moments :

Le balcon sera calculé comme une section rectangulaire (100x15) cm² soumise à la flexion

simple. Le calcul est fait pour une bande de 1ml.

Mu= (
ି୯౫×୪మ

ଶ
) - guxl

Mu=−
ଵଶ,ଵଽ×ଵ,ଶ଴మ

ଶ
− 1,971 × 1,0 = ܰܭ11,142− .݉

Le signe moins (-) désigne que la fibre supérieure est tendue.

L’effort tranchant :

Vu=qu.l+gu

Vu=12,19x1, 20+1,971=16,60KN

· Ferraillage :

Il consiste à l’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion simple.

3cm

h=15cm

12cm

b=100cm
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Armatures principales :

=uߤ
ெೠ

௕ௗమ௙್ೠ
=

ଵଵ,ଵସଶ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵଶమ×ଵସ,ଶ
   = 0,055   ≤ Iߤ =0,392

S.S.A

uߤ =0,055                       β =0,998 

AS =
ெೠ

ఉௗఙೞ
=

ଵଵ,ଵସଶ×ଵ଴య

଴,ଽଽ଼ ×ଵଶ×ଷସ଼
=2,67cm2

On opte : 5HA10=3,92 cm2 avec un espacement S =20cm

Armature de répartition :

Ar=
࢛࡭

૝
=
૜,ૢ૛

૝
=0,98cm2

On opte Ar : 5HA8= 2,51cm2 avec un espacement S=20 cm

Vérification à L’ELU :

a) Condition de non fragilité :

le BAEL91 modifiée 99 prévoit qu’on peut dispenser de l’application de cette condition pour

autant que l’on majore de 20% les aciers calcules en flexion ainsi que les armatures de

répartitions, comme indique dans (Art B.7.4/BAEL99).

0n doit vérifier que Au >Amin

Amin =0,23.b.d.(ft28/fe) = 0,23.100.12.(0,21/40) = 1,45cm2

Au>Amin (condition vérifiée).
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b) Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211) :

tu=
࢛ࢂ

ࢊ࢈
ഥ࢛࢚≥

௨ഥ=minݐ
଴,ଶହி಴మఴ

ఊ௕
,4Mpa =min 2,5 ,4Mpa =2,5Mpa (fissuration préjudiciable)

tu=
ଵ଺,଺଴×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×ଵଶ଴
= ௨ഥ=2,5Mpaݐ≥ܽ݌ܯ0,138 ……………………… Condition vérifiée.

il n’ya pas de risque de cisaillement.
Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

c)L’espacement :

Pour les armatures principales :

St ≤ min (3h , 33cm) = 33cm. 

On a St = 20cm < 33cm ……..condition vérifiée.

Pour les armatures de répartition :

St ≤ min (4h , 45cm) = 45cm 

On a St = 20cm < 45cm …………….condition vérifiée.

d) Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres :
On a :

௦௨തതതത=߮s×ft28=1,5×2,1=3,15Mpaݐ

tsu=
௏ೠ

଴,ଽ×ௗ×∑௎೔
=

ଵ଺,଺଴ଵ଴య

଴,ଽ×ଵଶ଴×ଵହ,଻
= Avec:( ∑ܷ௜=nπ∅=5× 3,14 × 1 = 15,7cm)

Ce que donne tu≤࢛࢚ഥ …………….condition vérifiée.

e)La longueur de scellement droit :

ls=
∅×௙௘

ସ×௧௦
=
ଵ଴×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
= 352mm ls=36cm

Avec :

ts=0,6 . ߮ௌ
ଶft28 = 0,6x(1,5)2x2,1 = 2,835 MPa
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III.4.3. Calcul a l’E.L.S :

Pour la dalle : qs = (Gt+Qb).1m = (5,14+3,5) =8,64 KN/m

Garde corps : gs = 1,46KN/m

Calcul des moments :

Ms= (qs.l2/2) +gs.l

Ms=
,଼଺ସ×ଵ,ଶమ

ଶ
+ 1,46 × 1,2 = ܰܭ7,97 .݉

Vérification des contraintes à l’E.L.S :

Dans l’acier :

La fissuration étant préjudiciable, on vérifie :

=௦௧തതതതߪ ݉ ݅݊ ൜
2

3
݂݁ ; 110 ඥ݂ߟ ௧ଶ଼ൠ

Avec : η=1,6 pour HA ∅≥6mm 

=௦௧തതതതߪ ݉ ݅݊ ቄ
ଶ

ଷ
× 400; 110√1,6 × 2,1ቅ= ݉ ݅݊ {266,6; 201,63}=201,63Mpa.

1ߩ = 100A/b.d = (100x3.92)/(100x12) = 0, 327 ߚ = 0,910 K1 =40,56

=ௌߪ
ெ ೄ

஺ఉଵௗ
=

଻,ଽ଻×ଵ଴ల

ଷଽଶ×ଵଶ଴×଴,ଽଵ଴
= 186 ,187 < ௦௧തതതത=201,63Mpaߪ …… condition vérifiée

Dans le béton :

௕௖തതതത=0,6ߪ × ௖݂ଶ଼ =0,6 ×25=15 MPa

=௕ߪ
ఙೞ

௄ଵ
=

ଵ଼଺,ଵ଼଻

ସ଴,ହ଺
=4,59 < ܽ݌ܯ15 ………… condition vérifiée

Vérification de la flèche :

Si les conditions suivantes sont vérifiées alors il n y a pas lieu de vérifier la flèche:

1 /
௘

௟
≥
ଵ

ଵ଺

ଵହ

ଵଶ଴
= 0,125≥

ଵ

ଵ଺
=0,0625 ……..condition vérifiée

2/
௘

௟
≥

ெ ௧

ଵ଴ெబ

ଵହ

ଵଶ଴
= 0,125≥

଻,ଽ଻

ଵ଴×଻,ଽ଻
=0,1 ………..condition vérifiée

3/
஺

௕ௗ
≤

ସ,ଶ

௙௘

ଷଽ,ଶ

ଵ଴଴×ଵଶ଴
= 0,003 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 ……..condition vérifiée

Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.
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Figure III .24: Schéma de ferraillage de la dalle de du balcon
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5 -L’escalier

L’escalier est un ouvrage constitué d’une succession de gradins en béton armée coulé sur

place, qui permet l’accès vertical entre deux niveaux différents de la structure, il est composé

par :

*La marche : est un surface plane sur laquelle se pose le pied, sa forme en plan peut être

rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc.

*La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives, l’intersection de

la marche et la contre marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.

*Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives, sa

valeurs varie généralement entre 13 et 17 cm. jusqu’à 22.5 cm pour les escaliers à usage

technique ou privé.

*L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche.

*Le giron (g) : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre

marches successives; il y a une valeur constante de 28cm au minimum .Un escalier se

montera sans fatigue si l’on respecte la relation de BLONDEL qui est : 2h+g = 59 à 66.

*La ligne de foulée : représente en plan le parcours ou la trajectoire théorique suivie par une

personne empruntant l’escalier, et en général le tracé de cette ligne répond à des critères

géométriques vus plus loin dans le présent guide, et en général à 0,65m de collet, si E ≥ 1m. 

*La montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée.

*Une volée : est l’ensemble des marches comprises entre deux paliers consécutifs, sa

longueur projetée est L2.

*Un palier: est une plate-forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou à

chaque étage.

*La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et les contre

marche d’épaisseur ep.

H : hauteur de la volée.

h : hauteur des contres marches.

L1 : longueur de palier de départ.

L2 : longueur projetée de la volée.

L3 : longueur du palier d’arrivée.

ep : épaisseur de la paillasse et du palier.

E : Emmarchement.

g : largeur des marches (giron).
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L

Figure III .25 : schéma d’escalier.

Pré dimensionnement de l’escalier d’étage courant :

Notre projet contient des escaliers droits à deux volées deux paliers intermédiaires.

Le dimensionnement des marches et des contre marches sera fait à l’aide de la formule de

BLONDEL, qui est donnée par : 59cm ≤ 2h+g≤ 66cm. 

Avec :

h : hauteur de la contre marche, avec : 13 cm ≤ h ≤ 17cm. 

g : largeur de la marche, avec : 28 cm ≤ g ≤ 32cm. 

Nous adoptons : h=17cm et g=30cm.

59cm≤ 2h+g=34+30=64 ≤66cm La relation est vérifiée.. 

a- Schéma statique :

LV

H = 1.45

ߙ

2,40 1,24

Fig III .26 : Schéma statique
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 Détermination du nombre de marches et contre marches :

1.301.30

3.40

1.
29

Fig III .27 : Coupe horizontale d’escalier

Soit n le nombre de contre marche et m le nombre de marche.

 Le nombre de contre marches est :

n=
ுೄషೄೀಽ

௛
=
ଶ଼଺

ଵ଻
=17contre marches

_ Le nombre de marche est:

m= n-1=17-1=16marches.

Epaisseur de la paillasse et du palier :

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation :

௅

ଷ଴
≤ ݁≤

௅

ଶ଴

Avec : L : longueur réelle de la paillasse et du palier : L= LV +L2.
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Calcul de L0 :

Soient :

H : hauteur de la volée : H =n ×h =9 ×0.17 =1.53m.

L1 : longueur de la paillasse projetée : L1 =n x g= 8×0.3 =2.40m =240 cm.

L2 : longueur du palier : L 2 =1,34 m=134cm.

tanߠ=
ு

௅ଵ
=
ଵସହ

ଶସ଴
=0,604 31.13°=ߠ

LV=L1/cosߠ =
ଶସ଴

஼ைௌ(ଷଵ.ଵଷ)
=280.37cm

L0=LV+L2 =280.37+134=414.37cm

Epaisseur de la paillasse :

ସଵସ.ଷ଻

ଷ଴
≤ ݁≤

ସଵସ.ଷ଻

ଶ଴

13.81 ≤ ݁≤ 20.72

On opte alors pour une épaisseur : ep =18cm.

IV.3 .Détermination des sollicitations de calcul :

Le calcul se fera en flexion simple pour 1 mètre d’emmarchement et une bande de 1 mètre de

projection horizontale et en considérant une poutre simplement appuyée soumise à la flexion

simple.

 Détermination des charges et surcharges :

Les Dimensions des marches étant très faible par rapport a la portée de la paillasse, on

pourrait admettre que leur poids est uniformément reparti sur la paillasse, le calcul se fait pour

une bande 1m de projection horizontale et considérant une partie simplement appuyée en

flexion simple.
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La paillasse:

Élément ࣋ [KN/m³] Epaisseur [cm] Poids [KN/ml]
Les marches 25 17 2.125
La paillasse 25 20 5.92
Lit de sable 18 2 0.36
Mortier de pose 22 2 0.44
Revêtement en
Carrelage 22 2 0.44
Enduit de ciment 18 2 0.36
Garde-corps / / 0.2

G=9,845
Q=2.50

Tableau III .28 : les charges permanentes et surcharges

D’exploitations pour le paillasse .

Le palier :

Élément ࣋ [KN/m³] Epaisseur [cm] Poids [KN/ml]
La paillasse 25 20 5
Lit de sable 18 2 0.36
Mortier de pose 22 2 0.44
Revêtement en
Carrelage 22 2 0.44
Enduit de ciment 18 2 18x0.02x1=0.36
Garde-corps / / 0.2

G=6,8
Q=2.50

Tableau III .29 : les charges permanentes et surcharges
D’exploitations pour le palier.

IV.3.2.Combinaison des charges

Etat limite ultime : ELU

qu paillasse = 1.35G + 1.5Q = 1.35 ×9.845+ 1.5×2.5 =17.04 kN/ml

qu palier = 1.35G + 1.5Q = 1.35×6.80 + 1.5×2.5 = 12.93kN/ml

Etat limite de service : ELS

qs paillasse = G + Q = 9.845+ 2.5 = 12.345 kN/ml

qs palier = G + Q = 6.80+ 2.5 = 9.3 kN/ml
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IV.3.3.Efforts internes :

IV.3.3.1.Etat limite ultime :

Calcul des réactions d’appuis :

17.04

12.93

RA 2.40m 1.34m RB

ΣM/A= 0 

ΣM/A= (RB x3.74) – (17.40 x2.40 x 
૛Ǥ૝૙

૛
) –(12.93x1.34x(

૚Ǥ૜૝

૛
൅ ૛Ǥ૝૙) =0

ΣM/A= (RBx3.74) – 50.112– 20.40=0           RB=18.85KN 
ΣF = 0 
ΣF = RA+RB – (17.04x2.40) – (12.93x1.34)  = 0 
RA = 58.22 - RB =39.37 RA=39.37KN
Calcul les efforts tranchants et les moments fléchissant:

1er tronçon : 0.00m ≤x ≤2.40m :

 L’effort tranchant est donné par l’équation suivante :

Ty = -17.04 x + 39.37

Pour x=0.00 m Ty = +39.37 kN

Pour x=2.40 m Ty = -1.526 kN

17.04 TY M

 Le moment fléchissant est donné par l’équation suivante :

Mz = -17.04
૛࢞�

૛
+39.37 x

Pour x=0.00 m Mz = 0.00 kN.m
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Pour x=2.40 m Mz= 45.41 kN.m

 Calcul du moment maximum en travée :

- Calcul de la distance xtm où le moment est maximum :

ௗெ ௫(௫)

ௗೣ
= 0 -17.04x + 39.37 = 0

Xtm = =2.31m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur : xtm = 2.31m.

Donc : Mzmax = 45.48 kN.m

2ème tronçon : 0.00m≤ x ≤1.30m : 

L’effort tranchant est donné par l’équation suivante :

M TY 12.93°9

x RB

Ty = 12.93x -18. 85

Pour x=0.00 m Ty = -18.85kN

Pour x=1.34 m Ty = -1.52 kN

Mz = -12.93
૛࢞

૛
+18.85x

Pour x=0.00 m Mz = 0.00kN.m

Pour x=1.34 m My = 13.65 kN.m

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour le

moment. Mmax au niveau des appuis et en travée de (-0,3) et (0,85) respectivement.

En appui (A) et (B) : MA = MB = - 0,3Mmax= - 0,3 (45.48) = -13.644 KN.m.

En travées : Mt= 0,85Mzmax = 0,85 (45.48) = 38.658KN.m.
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 Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant :

17.04

12.93

RA 2.40m 1.34m RB

X(m)

2.31m 45.48 13.65

X(m)

13.644 13.644

X(m)

38.658

Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchant à l’ELU.
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 Calcul des armatures :
Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la

flexion simple pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés

précédemment.

h=18cm, c=2cm, d=h-c=16cm, b=100cm

d=16cm

h=18cm

b=100cm

Figure III .30: Schéma statique de ferraillage d’escalier a l’ELU

1- Aux appuis: (Ma =13.644 KN.m)

=ߤ
௔ܯ

ܾ݀ଶ ௕݂௨

fbu=
଴.଼ହ௙೎మఴ

ఊ್
=
଴.଼ହ×ଶହ

ଵ.ହ
= ܽ݌ܯ14.2 et ௦௧=348Mpaߪ

=ߤ
ଵଷ.଺ସସ×ଵ଴య

ଵସ.ଶ×ଵ଴଴×ଵ଺మ
=0.0375< ௨=0.392ߤ section simplement Armée (S.S.A).

=ߤ 0.038 ߚ = 0.981

 ·Armatures Principale :

Aa=
ெೌ

ఉ×ௗ×ఙ௦
=

ଵଷ.଺ସସ×ଵ଴య

଴,ଽ଼ ଵ×ଵ଺×ଷସ଼
=2 ,5cm2

On opte pour : 4HA10/ml (Aa = 3,14cm²) avec un espacement de St =25cm.

· Armature de répartition :

Ar=
஺ೌ

ସ
=
ଷ,ଵସ

ସ
= 0,785cm2

On opte pour 4HA10/ml (Art = 2,01cm²), avec St = 25cm.
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2-En travées : (Mt=38.658KN.m)

=ߤ
ெ೟

௕ௗమ௙್ೠ
=

ଷ .଼଺ହ଼×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵସ.ଶ×ଵ଺మ
=0.106 < ௨=0.392ߤ section simplement

Armée(S.S.A).

=ߤ 0.106 ߚ = 0.944

· Armatures Principale :

At=
ெ೟

ఉ×ௗ×ఙ௦
=

ଷ ,଼଺ହ଼×ଵ଴య

଴,ଽସସ×ଵ଺×ଷସ଼
=7,35cm2

On opte pour : 7HA12 (At = 7,92cm²) avec un espacement de St =15cm

· Armature de répartition :

Ar=
஺೟

ସ
=
଻,ଽଶ

ସ
= 1,98cm2

On opte pour 4HA10/ml (Art = 2,01cm²) avec St = 25cm.

 Vérification à l’ELU :

a) Condition de non fragilité (Art.4.2.1 BAELl91) :

Amin=
଴.ଶଷ௕ௗ௙೟మఴ

௙೐
≤ Aadopter

Amin=
଴.ଶଷ௕ௗ௙೟మఴ

௙೐
=
଴.ଶଷ×ଵ଴଴×ଵ଺×ଶ.ଵ

ସ଴଴
= 1.93cm3

- Aux appuis : Aa = 5.65cm² > Amin = 1.93cm² Condition vérifiée

- En travées : At = 5.65cm² > Amin = 1.93cm² Condition vérifiée

b) Espacement des barres :

· Armatures principale : St <min {3h ; 33cm}

- Aux appuis: St = 25<min {3h=45cm ; 33cm}= 33cm………..Condition vérifiée.

- En travée : St = 25<min {3h=45cm ; 33cm}= 33cm …….... Condition vérifiée.

· Armatures de répartition : St <min {4h ; 45cm}

- Aux appuis : St = 25cm<min {4h=60cm ; 45cm}= 45cm……….Condition vérifiée.

- En travée : St = 25 cm<min {4h=60cm ; 45cm}= 45cm……...Condition vérifiée.
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Efforts tranchant : (BAEL, Art A.5.1.2)

b) Vérification de la contrainte d’adhérence (BAEL91Art61.3) :

On vérifie que :

tse=
ೠ்

଴.ଽௗ∑௎೔
≤ =ݐ̅ ߮ ௧݂ଶ଼

Avec: =ݐ̅ 1.5× 2.1 =3.15Mpa.

     τ : Contrainte d’adhérence.

τ̅: Contrainte limite d’adhérence.

Σ Ui : Somme des périmètres utiles des barres.

Σ Ui =Σ nߨ∅= 4x 3.14 x 1= 12,56cm.

Avec : Φ : Diamètre d’une barre (10mm). 

n : nombre des barres (4barres).

tse=
ଷଽ.ଷ଻×ଵ଴య

଴.ଽ×ଵ଺଴×ଵଶହ,଺
= ≥ܽ݌ܯ2,17 3.15Mpa…………….Condition=ݐ̅ vérifiée.

Pas d’influence de l’effort tranchant sur les aciers.

d) Vérification de l’effort tranchant (Art A5.1.1/BAEL91):

On doit vérifier que : tu= ೠ்

௕ௗ
≤ ݐ̅

Avec : ≥ݐ̅ ݉ ݅݊ ቄ
଴.ଶ

ఊ௕ ௖݂ଶ଼; .ቅ=3.33Mpaܽ݌ܯ5

Avec :
଴.ଶ௙೎మఴ

ఊ௕
=

଴.ଶ×ଶହ

ଵ.ହ
= ݌ܯ3.33 .ܽ

tu=
ଷଽ.ଷ଻×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×ଵ଺଴
= ≥ܽ݌ܯ0.246 3.33Mpa=ݐ̅ ….Condition vérifiée.

D’ou le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, Donc on n’a pas besoin

d’armaturées transversales.

e) Ancrage des armatures : (B.A.E.L 91.Art .A.6.1.23) :

· Longueur du scellement droit :

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de traction ou de

compression demandé à la barre puisse être mobilisé.

LS=
∅௙೐

ସ×௧ೞ

Pour ∅ =  1 ܿ݉ et ௦=0.6߮௦ݐ
ଶ
௧݂ଶ଼=0.6×1.52×2.1=2.835Mpa.
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LS=
ଵ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
= 35,27 ܿ݉

D’après (Art A.6.1,253/BAEL 91modifiées 99) si la longueur de scellement est importante,

on réalisera un crochet normal dont la longueur d’ancrage est fixée à

(0.4Ls).Lc=0.4x35,27=14,108cm.

On opte pour un encrage de 15cm (Lc=15cm).

Calcul des moments et les efforts tranchants à L’ELS :

 Calcul des réactions d’appuis :

12.345

9.3

RA 2.40m 1.34m RB

ΣM/A= 0 

ΣM/A= (RB x3.74) – (12.345x2.40 x 
ଶ.ସ଴

ଶ
) –(9.3x1.34x(

ଵ.ଷସ

ଶ
+ 2.40) =0

ΣM/A= (RBx3.74) – 35.55– 38.26=0           RB=19.74KN 

ΣF = 0 

ΣF = RA+RB – (12.345x2.40) – (9.3x1.34)  = 0 

RA = 42.09 - RB =22.35 RA=22.35KN

Calcul les efforts tranchants et les moments fléchissant:

1er tronçon : 0.00m≤ x ≤2.40m :

 L’effort tranchant est donné par l’équation suivante :

Ty = -12.345 x + 22.35

Pour x=0.00 m Ty = +22.35 kN

Pour x=2.40 m Ty = -7.278 kN
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12.345 TY M

 Le moment fléchissant est donné par l’équation suivante :

Mz = -12.345
૛࢞�

૛
+22.35 x

Pour x=0.00 m Mz = 0.00 kN.m

Pour x=2.40 m Mz= 18.09 kN.m

 Calcul du moment maximum en travée :

- Calcul de la distance xtm où le moment est maximum :

ௗெ ௫ሺ௫ሻ

ௗೣ
= 0 -12.345x + 22.35 = 0

Xtm = =1.8m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur : xtm = 1.8m.

Donc : Mzmax = 20.23 kN.m

2ème tronçon : 0.00m ≤x ≤1.30m : 

L’effort tranchant est donné par l’équation suivante :

M TY 12.93

x RB

Ty = 9.3x -19.74

Pour x=0.00 m Ty = -19.74kN

Pour x=1.34 m Ty = -7.278 kN

Mz = -9.3
૛࢞

૛
+19.74x

Pour x=0.00 m Mz = 0.00kN.m

Pour x=1.34 m My = 18.10 kN.m
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Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction pour le

moment. Mmax au niveau des appuis et en travée de (-0,3) et (0,85) respectivement.

En appui (A) et (B) : MA = MB = - 0,3Mmax= - 0,3 (20.23) = -6.07KN.m.

En travées : Mt= 0,85Mzmax = 0,85 (20.23) =17.20KN.m.
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 Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant

12.345

9.3

RA 2.40m 1.34m RB

X(m)

1.8m 20.23 18.10

22.35

X(m)

-7.278

-19.74

6.07 6.07

X(m)

17.20

Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchant à l’ELS.
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 Vérification à l'ELS :

a) État limite à la résistance à la compression du béton :

=b࣌
࢙࣌

૚ࡷ
തതതതത=0.6fc28=15Mpaࢉ࢈࣌≥

1. En travée :

࣋ =
૚૙૙࢚࡭

ࢊ࢈
=
૚૙૙×ૠ,ૢ૛

૚૙૙×૚૟
= ૙,૝ૢ૞ ૚ࢼ = ૙,ૡૢ૝ K1=32, 17

*Vérification de la contrainte dans l’acier :

=s࣌
ࡹ ࢚

࢚࡭ࢊࢼ
=

૚ૠ.૛૙×૚૙૜

૙,ૡૢ૝×૚૟×ૠ,ૢ૛
=151,826Mpa˂ܛ࣌തതതത=348MPa……condition vérifiée.

*Vérification des contraintes dans le béton :

=bߪ
ఙೞ

௄ଵ
=

ଵହଵ,଼ଶ଺

ଷଶ,ଵ଻
= .௕௖തതതത=15Mpaߪ≥ܽ݌ܯ4,72 …….. …………….condition vérifiée.

2. Aux Appuis :

࣋ =
૚૙૙ࢇ࡭

ࢊ࢈
=
૚૙૙×૜,૚૝

૚૙૙×૚૟
= ૙,૚ૢ૟ ૚ࢼ = ૙,ૢ૛ૡ K1=54, 44

*Vérification de la contrainte dans l’acier :

=s࣌
ࡹ ࢇ

ࢇ࡭ࢊࢼ
=

૟.૙ૠ×૚૙૜

૚૟×૙,ૢ૛ૡ×૜,૚૝
=130,2Mpa˂ܛ࣌തതതത=348MPa……………condition vérifiée.

*Vérification des contraintes dans le béton :

=bߪ
ఙೞ

௄ଵ
=

ଵଷ଴,ଶ

ହସ,ସସ
= .௕௖തതതത=15Mpaߪ≥ܽ݌ܯ2,4 …….. …………….condition vérifiée.

b) Etat limite de déformation:

On peut se dispenser du calcul de la flèche sous réserve de vérifier les trios conditions

suivantes:

1-
ࢎ

ࡸ
≥

૚

૚૟

2-
࢙࡭

ࢊ࢈
≥

૝.૛

ࢋࢌ

3-
ࢎ

ࡸ
≥

ࡹ ࢚

૚૙ࡹ ૙

ࢎ

ࡸ
=

૙.૚ૡ

૜.ૠ૝
= ૙.૙૝ૡ <

૚

૚૟
= ૙.૙૟૛૞ ………………Condition non vérifiée.



Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux

112

Donc on doit calculer la flèche.

Calcul de la flèche :

f=
ࡹ ࢚
૛ࡸ×ࢇ

૜ૡ૝×࢜ࢌࡵ×࢜ࡱ
< =തࢌ

ࡸ

૞૙૙

Avec :

Ev : Module de la déformation diffère.

Ev= 3700 ඥ ௖݂ଶ଼= 10818.86MPa.

qs = max {12.345kN/ml ; 9.3 kN/ml} = 12.345 kN/ml.

I : Moment d’inertie de la section homogénéisée.

I=
࢈

૜
× ൫ࢂ૚

૜ାࢂ૛
૜൯+15× ×࢚࡭ ૛ࢂ) − 2(࡯ V1 h

V1=
࢞࢞ࡿ

૙࡮
V2 c

S xx : Moment statique. tel que :S xx=
௕௛మ

ଶ
+15At .d d

B0 : Aire de la section homogénéisée ;

B0 = b×h + 15At

V1=
૛ࢎ࢈

૛
ା૚૞ࢊ×࢚࡭

࢚࡭ା૚૞ࢎ࢈
=

૚૙૙×૚ૡ૛

૛
ା૚૞×ૠ,ૢ૛×૚૟

૚૙૙×૚ૡା૚૞×ૠ,ૢ૛
= ,ૢ૝૜࢓ࢉ 2

V2=h-V1=18-9,43=8 ,57cm

I=
૚૙૙

૜
× ( .ૢ૝૜૜ + ૡ.૞ૠ૜)+15× ૠ,ૢ૛× (ૡ,૞ૠ− ૛)2=540606, 81cm4

f=
૚ૠ.૛૙×૜,૚૝૛

૚૙×૚૙ૡ૚ૡ.ૡ૟×૚૙૜×૞૝૙૟૙૟,ૡ૚×૚૙షૡ
= ૛,ૢ× ૚૙ି૝ <

=തࢌ
ࡸ

૞૙૙
=
૜૚૝

૞૙૙
૙,૟૛ૡ࢓ࢉ ……………………Condition est vérifiée.
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Le ferraillage de l escalier :
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6. Poutres Palière

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

௅

ଵହ
≤ ht≤

௅

ଵ଴

Avec:

L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.

ht : hauteur de la poutre

1. Poutres Palière

L = 325cm.

ଷଶହ

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

ଷଶହ

ଵ଴
        →21,67ܿ݉ ≤ ht ≤ 32,5 ܿ݉       →ht=30cm

Selon le RPA 99 (modifiée en 2003) ht doit être supérieur ou égale à 30 cm.

Soit : ht = 30cm.

Largeur:

La largeur de la poutre est donnée par la formule suivante:

0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht

0,4x(30) ≤ b ≤ 0,7x(30) 12 ≤ b ≤ 21 

Selon le RPA 99 (modifier en 2003) b doit être supérieur ou égale à 20cm.

Soit :

B=20 cm

Poutre Palière (30 ; 20)cm2.

Vérification aux exigences du RPA :

ℎ = 30≥ 30                                       C݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

 ܾ= 20 ≥ 20                                      C݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁

௛

௕
≤ 4                                        C݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é݁
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Calcul des charges et surcharges revenant à la poutre palière :

 Poids propre de la poutre G= 0 ,35 x0 ,40 x 25 = 3,5KN/ml

 Réaction de l’escalier sur la poutre à l’ELU : RB = 18,85 KN/ml

 Réaction de l’escalier sur la poutre à l’ELS : RB = 19,74KN/ml

Combinaison de charge :

:ࢁࡸࡱ ݑݍ = 1,35 × ܩ + ݑܶ = 1,35 × 3,5 + 18,85

ݑݍ = 23 ,575KN/ml

:ࡿࡸࡱ =sݍ ܩ + =ݏܶ 3,5 + 19 ,74

=ݏݍ 23,24 ݈݉/ܰܭ

23 ,575 23,24

3,25m 3,25m

Figure III.31 : Schéma statiques de la poutre palière suivant les deux

états : l’ELU et l’ELS.
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Calcul à l’ELU :

Combinaison de charges

 poids propre de la poutre à l’ELU = 1,35 x G = 1,35 x 3,5 = 4,725KN/ml

 réaction de la poutre à l’ELU RB = 18,85 KN/ml

uݍ = (1,35 x 3,5 + 18,85) = 23,575KN/ml

Réaction d’appuis RA = RB =
௤×௟

ଶ
=
ଶଷ,ହ଻ହ×ଷ,ଶହ

ଶ
= 38,31KN/ml.

Donc ࡭ࡾ = ࡮ࡾ = 38 ,31 KN/ml.

Effort tranchant :

(x)ܡ܂ = 23 ,575x – 38,31

x = 0 m => Ty (0m) = 38, 31 KN

x = 3, 25 m => Ty (3,25m) = -38,31KN

Moment fléchissant :

ܯ 0 = ܯ ݉ =ݔܽ
௤ೠ

଼
×L2=

ଶଷ,ହ଻ହ

଼
×3,252= 31,126KN. m

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :

 Moment en travée : M࢚= 0,85 x M0 = 0,85 x 31,126 = 26,46KN .m

 Moment aux appuis : Mࢇ = -0,3 x M0 = -0,3 x 31,126= -9,34KN
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23,575KN/ml

9,34 3,25m 9,34

X(m)

26,46 KN .m

M(KN/ml)

T(KN)

38,31

X(m)

38,31

Fig III.32 : Diagrammes des efforts internes à l’ELU.
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Calcul des armatures :

b = 20cm; c = 2cm; h=30cm; d = h – c =30-2=28cm.

Armature longitudinale :

Armatures aux appuis ;

=ߤ
௔ܯ

ܾ ²݀௙್ೠ

fbu=
଴,଼ହ௙೎మఴ

ఊ್
=
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ.ହ
=14,2MPa et ௦௧=348Mpaߪ

=ߤ
ଽ,ଷସ×ଵ଴య

ଶ଴×ଵସ,ଶ×ଶ଼మ
=0,042< =௨ߤ 0,392 S.S.A

=ߤ 0,042 ߚ = 0,979

Aa=
ெೌ

ఉ×ௗ×ఙ௦
=

ଽ,ଷସ×ଵ଴య

଴,ଽ଻ଽ×ଶ଼×ଷସ଼
=0,979cm2

On opte pour : 3HA14/ml (Aa =4,62 cm²).

2-En travées : (Mt=26,46KN.m)

=ߤ
ெ೟

௕×ୢమ× =
ଶ଺,ସ଺×ଵ଴య

ଶ଴×ଵସ,ଶ×ଶ଼మ
= 0,118 < ௨=0,392ߤ S.S.A

=ߤ 0,051 ߚ = 0,937

Aa=
ெ೟

ఉ×ௗ×ఙ௦
=

ଶ଺,ସ଺×ଵ଴య

଴,ଽଷ଻×ଶ଼×ଷସ଼
=2,90cm2

On opte pour : 3HA14 (At = 4,62cm²) .
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G) Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité (Art A.4.2.1, BAEL91):

Aadoptée> ࢓࡭ =࢔࢏
૙,૛૜×࢚ࢌ×ࢊ×࢈૛ૡ

ࢋࢌ

Amin=
૙,૛૜×૛૙×૛ૡ×૛,૚

૝૙૙
=0,676cm2

Aux appuis : =ܽܣ 4,62 ܿ݉ 2 > 0,676 ܿ݉ 2 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

En travée : =ݐܣ 4,62 ܿ݉ 2> 0,676 ܿ݉ 2 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁
 Vérification de la contrainte tangentielle : (BAEL91: Art A.5.1, 211)

On doit vérifier que : tu≤ ௨തതതതݐ

ݑ߬ = ೘் ೌೣ

௕×ௗ
on Tmax=

௤ೠ×௅

ଶ
=
ଶଷ,ହ଻ହ×ଷ,ଶହ

ଶ
=38,31KN

࢓࢛ࢀ) :࢞ࢇ ݂݁ ݎܽݐݐݎ݂݋ ݊ ℎܿܽ݊ݔ݅ܽ݉ݐ ݉ܽ .݈)

tu=
ଷ ,଼ଷଵ×ଵ଴଴଴

ଶ଴଴×ଶ଼଴
=0,295Mpa

௨ഥ=minݐ
଴,ଶி಴಻

ఊ௕
,5Mpa =min

଴,ଶ×ଶହ

ଵ,ହ
,5Mpa =3,33Mpa

tu =0,295Mpa ≤ =௨ഥݐ 3,33Mpa ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL99, Art A.5.1.31):

Influence sur le béton :

Vu=
૙,૝×࢚ࡲ૛ૡ×࢈×ࢇ

࢈ࢽ
avec : a=0,9×d=0,9×28=25,2cm

Vu=
૙,૝×૛૞×૚૙૜×૙,૛૞૛×૙,૛૙

૚,૞
= 336KN

Tmax=38,31KN< Vu=336KN ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

Influence sur les armatures :

Il faut avoir :

Aa≥ × (Tmax +
ெೌ

଴,ଽ×ଶ
)଼ =

ଵ,ଵହ

ସ଴଴
ቀ38,31 +

ଽ,ଷସ×ଵ଴మ

଴,ଽ×ଶ଼
ቁ=0,217cm2

Aa=4, 62cm2 ≥0,217cm2 ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁
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 Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL99, Art A.6.1.3):

Il faut vérifier que : ݏ߬݁ ݏ݁̅߬ ≥  = ×ݏߖ 28ݐ݂ = 1,5 × 2,1 = 3,15 :ܣܪݎݑ݋݌ܽ݌ܯ =ݏߖ 1,5

tse=
೘் ೌೣ

଴,ଽ×ௗ×∑௎೔
௦௘തതതതݐ≥

∑ܷ௜= ݊× ×ߨ ߠ = 3 × 3,14 × 1,4 = 13,19ܿ݉ .

tse=
ଷ ,଼ଷଵ×ଵ଴య

଴,ଽ×ଶ଼଴×ଵଷଵଽ
= ௦௘തതതത=3,15ݐ≥ܽ݌ܯ0,115 Mpa ⇒ܿ ݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

Pas de risque d’entrainement des barres.

Les armatures transversales :

Les diamètres des armatures transversales doivent être :

≥ݐߠ ݐߠ  14݉݉
௕

ଵ଴
= min 20mm

௛

ଷହ
8,571mm

.t=8mm<8,57mmߠ ⇒ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é .݁

Ecartement des barres :

D’après le règlement (RPA99, Art 7.5.2.2), on obtient en :

Zone nodale :
ࢎ

૝
7,5cm

St ≤     12ߠ = 18,48cm =7,5cm

St =7cm

Zone courante (travée) :

≥ ݐܵ
௛

ଶ
=
ଷ଴

ଶ
=15cm

݅ܵ݋ =࢚ࡿݐ ૚૙࢓ࢉ .

Remarque :

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 7 cm au plus du nu de l’appui

ou de l’encastrement.
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H) Vérification à l’ELS :

On a : =ݏݍ 2 3,24 ݈݉/ܰܭ

Réaction d’appuis RA = RB =
௤×௟

ଶ
=
ଶଷ.ଶସ×ଷ.ଶହ

ଶ
=37,77KN/ml.

Donc ࡭ࡾ = ࡮ࡾ = 37,77KN/ml.

Effort tranchant :

(x)ܡ܂ = 23.24x – 37,77

x = 0 m => Ty(0m) = 37,77KN

x = 3.25 m => Ty(3.25m) = -37,76KN

Moment fléchissant :

ܯ 0 = =ݔܽ݉ܯ
௤௨

଼
×L2=

ଶଷ.ଶସ

଼
+3.252= 30,68KN. m

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :

 Moment en travée : M࢚= 0.85 x M0 = 0.85 x 30,68 = 26,08KN .m

 Moment aux appuis : Mࢇ = -0.3 x M0 = -0.3 x 30,68= -9,20KN .
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23,24KN/ml

9,20 3.25m 9,20

X(m)

26,08KN .m

M(KN/ml)

T(KN)

37.77

X(m)

37,77

Fig III.33 : Diagrammes des efforts internes à l’ELS.
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1. Vérification des contraintes dans le béton et l’acier :

Etat limite de compression du béton :

La contrainte de compression est limitée à :

ܾܿߪ̅ = 0,6 × ݂ܿ 28 = 15 ܯ ܽ݌

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier : ࢉ࢈̅࣌ ≥ ࢉ࢈࣌

࣋
૚ୀ

૚૙૙×࢚࡭
ࢊ×࢈

ୀ
૚૙૙×૝.૟૛

૛૙×૛ૡ
ୀ૙.ૡ૛૞

1݇ = 23.46

1ߚ = 0.870

En travée :
La contrainte dans les aciers :

=s࣌
ࡹ ࢚

࢚࡭ࢊࢼ
=

૛૟,૙ૡ×૚૙૜

૙.ૡૠ૙×૛ૡ×૝.૟૛
= 231.73≤ =തതതതܛ࣌ 348MPa                       ⇒condition vérifier.

La contrainte dans le béton :

=bߪ
ఙೞ

௄ଵ
=

ଶଷଵ.଻ଷ

ଶଷ.ସ଺
= 9.88 ܽ݌ܯ ≤ ௕௖തതതത=15Mpa                                         ⇒conditionߪ vérifier.

Aux appuis :

La contrainte dans les aciers :

=s࣌
ࡹ ࢇ

࢚࡭ࢊࢼ
=

,ૢ૛૙×૚૙૜

૙.ૡૠ૙×૛ૡ×૝.૟૛
=81.75Mpa  ≤ =തതതതܛ࣌ 348MPa ⇒ condition vérifier.

La contrainte dans le béton :

=bߪ
ఙೞ

௄ଵ
=

଼ଵ.଻ହ

ଶଷ.ସ଺
= ݌ܯ3.48 .௕௖തതതത=15Mpaߪ≥     ܽ                                        ⇒ condition vérifier.
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Etat limite d’ouverture des fissurations (BAEL99, Art.6.3) :

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors aucune vérification n’est à

effectuer.

 Etat limite de déformation (BAEL 99 Art B.6.5.2) :

Les règles (Art B.6.5.2/ BAEL99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état

limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont

satisfaites :

1 /
௛

௟
≥
ଵ

ଵ଺

ଷ଴

ଷଶହ
= 0,1≥

ଵ

ଵ଺
=0,0625 (condition vérifiée)

2/
௛

௟
≥

ெ ௧

ଵ଴ெబ

ଷ଴

ଷଶହ
= 0,1≥

૛૟,૙ૡ

ଵ଴×૛૟,૙ૡ
=0.1 (condition vérifiée)

3/
஺

௕ௗ
≤

ସ,ଶ

௙௘

ସ଺ଶ

ଶ଴଴×ଶ଼଴
= 0,00825 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 (condition vérifiée)

La condition est vérifiée donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

Son schéma de ferraillage est donné par la figure suivante:

Fig III.33 : schéma de ferraillage de la Poutres Palière
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W IV. Présentation de l’ETABS

IV.1) Introduction :

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes sollicitations qui

la mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très rigoureuses

Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu indispensable.

En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail

plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable.

IV.2) Concept de base de la M.E.F (méthode des éléments finis) :

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour les

cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère le milieu

solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret d’éléments

finis. Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs limites. Les

structures réelles sont définies par un nombre infini de nœuds.

La structure étant ainsi subdivisée, elle peut être analysée d’une manière similaire à celle

utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de déformation

(fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation et la

force nodale peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale, cette relation est

connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un système d’équation algébrique

linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en considérant comme

inconnues les déformations aux niveaux des nœuds. La solution consiste donc à déterminer ces

déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent être calculées en utilisant les

matrices de rigidité de chaque élément.

IV.3) Description du logiciel ETABS.

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet

de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface graphique

unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique.

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le

calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en

vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). En plus de sa spécificité pour le

calcul des bâtiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à

utilisation plus étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une décente de charge
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automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise

en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une

terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,

SAP2000, ROBOT et SAFE).

Rappel :(terminologie)

Grid line : ligne de grille

Joints : nœuds

Frame : portique (cadre)

Shell : voile

Elément : élément

Restreints : degrés de liberté(D.D.L)

Loads : charge

Uniformed loads : point d’application de la charge

Define : définir

Materials : matériaux

Concrete : béton

Steel : acier

Frame section : coffrage

Column : poteau

Beam : poutre

IV.4) Manuel d’utilisation de L’ETABS :

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.70

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône d’ETABS
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IV-5) : Etapes de modélisation :

IV .5.1) : Première étape

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser.

a) Choix des unités :

On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS.

Au bas de l'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et

déplacements :

b) Géométrie de base :

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, cette option

permet d’introduire :

· Le nombre de portiques suivant x-x.

· Le nombre de portique suivant y-y.

· Le nombre des étages.
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Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et

l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

c)Vérification des dimensions :

View→ set building view options 

d) Modélisation de la géométrie de base :

L’ETABS place automatiquement le repère à l’origine de la structure mais nous pouvons le

déplace et le mètre au centre de la structure et ce à partir de menu (View - Change axes

location) une boite de dialogue sera apparaitre, dans cette dernière en peut déplacer notre

repère dans n’importe quelle position en injectant des valeurs des coordonnés x, y et z.
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Pour modifier les hauteurs et les longueurs il faut que pour chaque élément correspond une

ligne de grille, pour cela nous traçons une nouvelle grille: on double cliquant sur n’importe

quelle grille: on aura une boite de dialogue :

-Cocher la case spacing et introduire les longueurs de chaque travée dans les deux directions.

-Enfin on valide avec OK

Propriétés mécanique du matériau utilisé :

define → materials properties 

Cette instruction permet d’introduire les propriétés mécaniques du matériau des structures

(béton « conc ») :
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IV-5.2) : Deuxième étape :

La deuxième étape consiste à spécifier les propriétés des membrures pour la structure à

modéliser.

a) Choix des sections :

Il existe une multitude de section prédéfinie dans ETABS. Il est possible, par exemple, de

choisir parmi une longue liste de profilés en acier qui contient toutes les informations pour une

section donnée .Pour les constructions en béton armé comme les sections ne sont pas «

standard», il faut d’abord définir de nouvelles propriétés de sections pour les poutres

,voiles….Il faut ensuite les assigner aux éléments correspondants. Pour notre cas on a des

voiles et dalles pleine.

b) Définition des sections :

 Pour définir les voiles

Dans le menu déroulant choisir :Define→wall/slab/deck section out

La boite de dialogue suivante permet de définir la géométrie de la section :
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Pour ajouter des voiles :

- Cliquer sur et cliquer entre les lignes de la grille et le voile aura comme limite deux

lignes successives verticale et horizontales dans la fenêtre de travail.

-Pour tracer le voile librement on choisit .

 Pour définir les dalles pleines

Define puis wall/slab/deck section Add New Slab
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 Pour définir les plancher

Define puis wall/slab/deck section Add new deck

 Poutres et poteaux :

Define → frame sections ou (  )

Icône properties → on sélection tout →delete property 
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Icône click to → « add rectangular » pour la section de poutre et des poteaux. 

Remarque : lors de l’introduction des propriétés des poutres et des poteaux il faut spécifier :

pour les poteaux → column, et pour les poutres → Beam, 
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c)Affectation des sections aux éléments des portiques :

Il faut se mettre sur la vue en plan et introduire :

 Les pouters : Draw → Draw line objects → create lines in region  

 Les poteaux:

Draw → Draw line objects → create columns in region or at clicks ( ). 

Remarque: cette instruction nous permet aussi d’introduire les poteaux mais il faut se

mettre en élévation.

 Les dalles plaines:

Draw → Draw area objects → Draw Rectangular Areas  ,  

Out (create areas at clicks ).

 Les voiles:

Pour introduire les voiles on utilise les mêmes instructions que les dalles pleines ( ) mais il

faut se mettre en élévation.

Remarque :

 Quand on modélise les voiles on doit modéliser leurs raidisseurs, pour les introduire

on les défini comme des voiles avec les dimensions du poteau.

 Les voiles et leurs raidisseurs forment un seul élément, et pour les définir on doit:

 Sélectionner le voile et les raidisseurs.

 Poursuivre l’instruction suivante

Assing→ Shelle/ Area→ Pier Label  . 

Pour affecter les sections précédentes aux différents

éléments :

-Sélectionner les éléments de même section en

cliquant dessus avec la sourie ou en utilisant l’outil de sélection

rapide dans la barre d’outil flottante qui permet de

sélectionner plusieurs éléments à la fois en traçant une droite

avec la sourie.
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- Dans la barre d’outils on clique sur Define puis wall/slab/deck

On choisit la section approprié aux éléments après sélectionné et on valide avec OK. On refait

le même travail jusqu’à dimensionner tous les éléments de l’ossature.

NB : Pour se déplacer d’un niveau à un autre ou d’un portique à un autre on utilise les flèches

qui se trouvent dans la barre d’outils.

Remarque :

Si les éléments de la structure sont les même pour tous les étages on peut créer pour un seul

on sélectionne tout Edit Replicate, pour x et y c’est zéro et pour z c’est la hauteur d’étage.

IV-5.3): troisième étape

Cette étape consiste à spécifier les conditions limites (appuis, etc.) pour la structure à

modéliser.

a) Appuis : (Restreints)

- Sélectionner les nœuds de la base dans la fenêtre X-Y .en

dessinant une fenêtre à l’aide de la souris.

- On attribue des appuis (restreints) avec le menu

Assigne joint/point, puis

Restreints (support), ou en cliquant sur

- Cliquer sur l’icône qui représente un encastrement dans la

fenêtre qui apparait (encastrement

à la base des portiques pour les structures en B.A)

- Ce menu peut être utilisé pour attribuer n’importe quelle combinaison de degrés liberté à un

nœud quelconque.

- Pour les autres nœuds :

- Translation dans le sens de X (libérer Translation 1)(décoché)

- Translation dans le sens de Y (libérer Translation 2) (décoché)

- Rotation autour de Z (libérer Rotation about 3), (décoché)

- Pas de translation dans le sens Z, pas de rotation autour Y et X (Bloquer

Translation 3,

Rotation about 1 et Rotation about 2), (cochés)
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b) Définir l’action sismique :

La masse sismique c’est une masse vibrante qui est excite par le séisme dont cette masse

égale :

: Coefficient de pondération,

L’instruction : Define→ 

masse source

Nous permet d’introduire cette masse pour

l’étude dynamique d’une manière

automatique.

c) Diaphragme:

Comme les planchers sont supposés

infiniment rigide; on doit relier tous les

Nœuds d’un même plancher à son nœud

maitre de sorte qu’ils forment un

Diaphragmes, pour cela :

Sélectionner le premier plancher dans la fenêtre X-Y (plan). Dans le menu déroulant :

Assign/point-rigiddiaphragm

On choisit Add New Diaphragm→  

On va l’appeler D1 puis ok puis OK
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- On refait l’opération pour le deuxième plancher qu’on va appeler D2et ainsi de suite pour

tous les planchers.

IV-5.4:quatrième étape :

La quatrième étape consiste à définir les charges appliquées à la structure à modéliser.

a) Charge Statiques (G et Q):

La structure est soumise à des charges permanentes

G et des surcharges d’exploitation Q

 Charges permanentes G :

Load Name (nom de a charge)

Type: DEAD (permanent)

Self-weigh multiplier (coefficient intern

poids proper): 1

 Surcharges d’exploitation Q:

Load Name (Nom de a charge):Q

Type: LIVE (exploitation)

Self-weight multiplier (coefficient interne poids proper):0
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 Chargement:

Les charges statiques étant définies, on sélectionne les plancher et on introduit le
chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur :

Assign Shell/Area loads Uniform… (ou sur )
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 Pour les dalles pleines :

L’ETABS nous permet de spécifier les charges surfaciques sur les éléments bidimensionnels.

Le programme fourni pour cette charge d’être uniformément répartie par m2 selon les axes

locaux ou globaux.

Dans notre modélisation ces charges surfaciques on les introduit pour les dalles pleines, et

pour se faire:

 On sélectionne les dalles.

Assing → Shelle/ Area Loads→ Uniform.  

Remarque : pour les charges permanentes des dalles pleines, il faut enlever leurs poids

propres :

G dalle=ρbétonxepdalle
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 Définition des matériaux :

Define – Matériels

-Pour l’ajout d’un nouveau matériau : Cliquer sur Add new Material

Charge Sismique :

 Spectre de réponse :

Le spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un

degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes

propres T.

Pour définir le spectre de repense cliquer sur la fenêtre suivante va apparaitre :

Define Response Spectrum Functions

Après ou clique sur Add spectrum from file
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 Chargement :

Le spectre étant introduit, nous allons passer à l’étape qui consiste à la définition du

Chargement E X et EY(séisme), pour cela on clique sur :

Define Reponses spectrum cases Add New Spectrum

V-5.5: cinquième étape :

La cinquième étape consiste à spécifier les combinaisons des charges.

Define Load combinations

Add new Comb.

Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur Add New Comb,on aura à

introduire le Nom de la combinaison et les charges avec leurs coefficients, par exemple pour

L’ELU (1.35G+1.5Q) :

-Choisir G dans la Case Name et introduire 1.35 dans Scale Factor et cliquer sur Add

-Choisir Q dans Case Name et introduire 1.5 dans Scale Factor et Cliquer sur Add

-Valider avec OK et on revient vers la fenêtre de Define Load combinations

Les combinaisons accidentelles d’après RPA sont :
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G+Q±E, 0.8G±E, G+Q±1.2E

D’après le BAEL les combinaisons de charges sont :

ELU : 1.35G+1.5Q, ELS : G+Q

V-5.6): sixième étape :

La sixième étape consiste à démarrer l’exécution du problème mais il ya lieu de spécifier le

nombre de modes propre à prendre en considération et la création d’un fichier données et d’un

fichier résultat et l’indication de son

contenu.

Modes de vibration :

Analyze Set analyze Options

Cliquer sur Set DynamicParameter
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Modes et on valide avec OK, valider une autre fois dans la fenêtre de Analysis option

L’analyse :

 Analyse dynamique

L’analyse dynamique disponible dans L’ETABS comporte l’analyse modale, l’analyse

spectrale et l’analyse temporelle.

 Analyse modale

L’analyse modale permet de déterminer les modes et fréquences propres des structures.

Puisqu’il n’existe aucune force extérieure, les fréquences naturelles et les modes propres

sont directement en fonction de la rigidité et de la distribution des masses de la structure. Par

conséquent, le résultat du calcul des fréquences et des modes propres peut varier

considérablement en fonction de la modélisation.

 Analyse spectrale

L’analyse spectrale permet de calculer la réponse sismique d’une structure en utilisant un

spectre de réponse. Les réponses modales sont combinées en utilisant la méthode de la

combinaison quadratique complète CQC (Complète Quadratique Combination) ou SRSS. Les

résultats de l’analyse spectrale peuvent être combinés avec les résultats de l’analyse statique

pour le dimensionnement de la structure
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Pour prendre en compte la réversibilité des charges sismiques, les combinaisons de charges

peuvent être crées en incluant les contributions du calcul sismique avec le signe -/+.

 Analyse dynamique temporelle

Pour des cas d’analyse où une étude dynamique temporelle déterministe est exigée, ETABS

offre la possibilité de calcul de la réponse d’une structure sous l’effet d’un chargement

dynamique quelconque appliqué au nœud ou d’un mouvement du sol (à la base).

Le calcul est basé sur la méthode de la superposition modale, qui donne la réponse de la

structure.

La procédure consiste d’abord à calculer les modes et fréquences propres du système pour

calculer la matrice de masse généralisée et le vecteur de chargement généralisé qui serviront

par la suite pour le découplage des équations différentielles du mouvement. La réponse

modale au chargement imposé est calculée par la méthode d’intégration numérique en

utilisant l’algorithme de Wilson avec un pas de temps constant choisi par l’utilisateur de

l’ordre de 0.1T (T étant la période du mode le plus élevé à inclure dans la réponse).

Enfin la réponse est exprimée en fonction des coordonnées géométriques, des efforts dans les

éléments et des réactions d’appuis

V-5.7):septième étape :

 Exécution :

Analyze Run(f5) on clique sur L’ETABS va demander un nom pour le fichier

C’est-à-dire qu’il va lancer la procédure d’enregistrement, chose qui peut être faite bien avant

Avec : File Save as.
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 Déplacements

Display→ show Deformedshape 

Les déformations sous n’importe quel cas de charge peuvent être tracées et les valeurs des

déformations aux niveaux des nœuds peuvent être affichées ou imprimées

 Visualisation des réactions

Display→ show Member Forces /Stress Diagram→ 

Support/ Springs Reaction.
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 Visualisation des modes de vibration

Display→ Show Mode Shepe 

Les déformée des modes propres peuvent être illustrées et animées pour une meilleure

appréciation et contrôle des modes des structures en espace

 Visualisation des efforts internes

Display→ show Member Forces /stress Diagram → Frame /Pier/Spandrel Forces. 

Les diagrammes des efforts tranchants, des efforts normaux ou des moments fléchissant

peuvent être tracés pour la structure entière ou par élément Par cette instruction.
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 Résultat d’analyse :

Pour extraire les efforts internes, les contraintes et les déplacements sous forme de tableaux,

on clique sur :

Display→ Show Tables. 

Les efforts internes :

Les pourcentages de masses mobilisées sont donnes pars unUX ,sunUY
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Remarque :

Pour mieux exploiter les résultats du tableau affiché, on va l’exporter vers Excel

- Edit → copy Entire Table ;

- Après on va le copier sur la feuille d’excel.

Déformée de la structure :

On appuie sur l’icône Show Deformed Shape et on sélection une combinaison d’actions
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 Diagramme des efforts interne :

Pour avoir les diagrammes des efforts interne, on se positionne sur un portique et on

sélectionne Show Membre → forces/stresses diagram dans le menu display

Efforts internes dans les éléments barres :

Les poutres :

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur :

Display Show tables Dans Frame Output on sélectionne Frame Forces (efforts dans les

bars).

On clique sur Select Case/Combe pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur

OK

 Les résultats choisis avec Set Option dans le menu Analyse se retrouve dans un fichier

out, génère par l’analyse.

Ce fichier peut être édite et imprime et qu’on peut ouvrir dans un environnement texte tel que,

Word ou bloc note de Windows, pour le faire :

 Fermer l’etabs sans arrêter l’analyse

 Chercher le fichier Out avec recherche de Windows.
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Vérifications selon les exigences du l’RPA:

Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui provoquent

une libération brutale d’énergies accumulées dans la région ou il se manifeste. Ces

mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des roches

de l’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages

importants et même la ruine des constructions, d’où la nécessité de protéger les vies humaines

et leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomène naturel dans la conception des

Constructions.

Pour cela, le Règlement Parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la

conception et à la réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection

acceptable.

Nous devons vérifier les conditions suivantes :

 Vérification de la période empirique T

 Vérification de l’effort tranchant à la base de la structure

 Vérification de l’effet de la torsion d’axe (excentricité)

 Vérification de la participation de la masse modale

 Vérification des déplacements

 Justification vis-à-vis des déformations

 Vérification de l’effet du 2éme ordre (l’effet P-Δ) 

 Justification de l’interaction ≪ Portiques / Voiles ≫
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1 )Vérification de la période empirique T :

1.1 Calcul de la période empirique :

4
3

NT hCT 

hN: hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).

CT: coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné en

fonction du système de contreventement par le tableau 4.6 (Art 4.2.4 RPA99/ V2003)

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul

considérée.

T= 0,0526.653/4 =0.586sec

V.1.2 Calcul de la période empirique majorée :

Tmaj= T+30%T=0.762

V.1.3 Détermination de la période par le logiciel ETABS :

On relève les valeurs des périodes en fonction des modes telles quelles sont dans le

tableau suivant :

Mode Period SumUX SumUY SumUZ

1 0.718053 65.2964 0.0363 0

2 0.687574 65.3329 66.712 0

3 0.352344 65.3826 66.7126 0

4 0.15668 65.3874 83.9819 0

5 0.14207 81.8911 83.9868 0

6 0.125194 81.8928 84.8346 0

7 0.118941 81.8977 84.8349 0

8 0.118642 83.8121 84.835 0

9 0.095491 83.8927 84.8436 0

10 0.090728 83.8929 84.8436 0

11 0.062732 83.8938 91.5315 0

12 0.050956 90.4566 91.5333 0

 Comparaison des résultats :

On a : la période calculée T= 0.586s

La période majorée Tmaj=0.762 s

La période ETABS Tetabs= 0.718 s

On remarque que :

T < Tetabs < Tmaj
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On peut dire que la valeur de la période trouvée par le logiciel est proche de celle calculée.

2) Vérification de l’effort tranchant à la base :

Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de vérifier que la résultante
des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas
être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique
équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique
appropriée

Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

V= (RPA 99 _ formule 4-1)

Détermination des paramètres :

Pour faire le calcul faut déterminer ces coefficients :

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 du RPA
Suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment
− Zone sismique : IIa 
− Groupe d’usage : 2                     A = 0.15 
R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donnée

Par le tableau 4.3 en fonction du système de contreventement tel que défini
En 3.4 du RPA
R = 5 (contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques)

Q : Facteur de qualité

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

- La redondance et de la géométrie des éléments qui les constituent
- La régularité en plan et en élévation
- La qualité du contrôle de la construction

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 + ∑ ૟ܙ۾
૚

(4.4 du RPA)

-Pq : est la pénalité à retenir selon le critère de qualité ‘q’ est satisfait ou non.
Sa valeur est donnée au tableau (4.4 du RPA)

Conditions minimales sur les files du contreventement :

Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois (03)
Travées dont le rapport des portées n’excède pas 1,5. Les travées de portique
Peuvent être constituées de voiles de contreventement
Condition vérifiée dans les deux sens(X-X et Y-Y

W×
R

Q×D×A
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Redondance en plan :

Chaque étage devra avoir, en plan au moins quatre (04) files de portiques ou de
Voiles dans la direction des forces latérales appliquées.
Ces files de contreventement devront être disposées symétriquement autant
D’espacement en dépassant pas 1,5.
Suivant X-X : condition vérifiée
Suivant Y-Y : condition vérifiée

 Régularité en plan : la structure est classée régulière en plan. (cf3.5 1a).

 Régularité en élévation : la structure est classée régulière en élévation

(cf 3.5 1b).

 Contrôle de la qualité des matériaux et de l’exécution:

Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003.

Sens X-X :

Critère q Observation Pq
Conditions minimales sur les files du
Contreventement observé 0.05
Redondance en plan observé 0
Régularité en plan observé 0.05
Régularité en élévation observé 0
Contrôle de la qualité des matériaux observé 0
Contrôle de la qualité de l’exécution observé 0

Q = 1.10

Sens Y-Y :

Critère q Observation Pq
Conditions minimales sur les files du
Contreventement observé 0.05
Redondance en plan observé 0
Régularité en plan observé 0.05
Régularité en élévation observé 0
Contrôle de la qualité des matériaux observé 0
Contrôle de la qualité de l’exécution observé 0

Q = 1.10

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, du facteur de
correction d’amortissement (ߟ) et la période fondamentale de la structure (T)
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2







(4.2 du RPA)

T2 : période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le (Tableau 4.7 du
RPA99 V2003) . T2(S3)=0,5sec.

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

( ) 7,0ξ+2
7=η ≥ (Formule 4.3 RPA99v2003).

(%)ߝ est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de
structure et de l’importance remplissages………………….(Tableau 4.3 RPA99V2003).

On prend : =ߝ 10%

Ƞ=1.82≥ 0.7 ……… .Condition vérifiée

T: La période fondamentale donnée par ETABS : T=0.718s

Donc : T2=0,5sec ≤T=0,718sec≤3,0sec ⟹Dx = Dy = 2.5 × 1.82 (
଴,ହ

଴,଻ଵ
)଼ 2/3 = 3.57

* W : Poids total de la structure, donné par ETABS
W = ∑ ࢃ ࢏

࢔
ୀ૚࢏

Donc pour chaque niveau « i » on aura : Wi=WGi+BwQi

WGi: Le poids de niveau i revenant a la charge permanente.
WQi : Le poids de niveau i revenant a la charge d’exploitation.
b : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
est donné par le (Tableau 4-5 du RPA99V2003), Dans notre cas et pour bâtiment d’habitant
b=0,20.
Poids total de la structure : WT = 13147.21kN

A = 0.15
R = 5
Q = 1.10
Dx = Dy = 3.57

WT =13147.21 kN
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Sens X-X :

⟹ Vx =
଴,ଵହ××ଵ,ଵ଴×ଷ.ହ଻

ହ
× 13147.21 =1548.87KN

Sens Y-Y :

⟹ Vy =
଴,ଵହ××ଵ,ଵ଴×ଷ.ହ଻

ହ
× 13147.21 = 1548.87KN

Vérification :
Sens longitudinal : VETABS=1802.16KN > 0,8VLOG= 0,8x1548.87=1548.87KN.
Sens transversal : VETABS= 1866.72KN>0,8VLOG= 0,8x1548.87=1548.87KN.

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales
est supérieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique
équivalente V

Donc : l’effort tranchant a la base est vérifié.

3-Vérification des déplacements :

-D’après le RPA 99 (Art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux
étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
-D’après le RPA 99 (Art 4-4.3), Le déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la
structure est calculé comme suit :
δk = R δek 
δek : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion)
R : coefficient de comportement.
Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à
 δk- δk-1 =ࡷ∆

Sens longitudinal (x) Sens transversal (y)

Niveau ek (m) k (m) k (m) ek (m) k (m) k (m) 1% hetage(m)

6èm étage 0.0127 0.0635 0.009 0.0119 0.0595 0.008 <0.0286

5èm étage 0.0109 0.0545 0.0085 0.0103 0.0515 0.008 <0.0286

4èm étage 0.0091 0.046 0.009 0.0087 0.0435 0.0075 <0.0286

3èm étage 0.0073 0.037 0.009 0.0071 0.036 0.008 <0.0286

2èm étage 0.0056 0.028 0.008 0.0055 0.028 0.008 <0.0286

1er étage 0.0040 0.02 0.0075 0.0040 0.02 0.0075 <0.0286

RDC 0.0025 0.0125 0.0075 0.0026 0.013 0.0075 <0.0374

1èm S-Sol 0.0010 0.005 0.0035 0.0011 0.0055 0.0035 <0.0289

2èm S-Sol 0.0003 0.0015 0.0035 0.0003 0.0015 0.0035 <0.0286

Tableau V 1 : Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey.
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Remarque:
On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des
déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation
(Dans le spectre de réponse).
-Déplacement maximal :
On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante
:

                                  δmax ≤
ு௙

ହ଴଴
=
ଶ .଼ସ଻

ହ଴଴
= 0.0569

f : La flèche admissible.
H: hauteur total.

Déplacement maximal dans le sens x-x :

δmax =0,009< f = 0.0569 …………………………..condition vérifiée.

Déplacement maximal dans le sens y-y :

δmax =0,008< f = 0.0569 …………………………..condition vérifiée.

Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieure au
déplacement admissible.

4-Justification Vis à Vis De l’effet P-Δ : 

Les effets de deuxième ordre (ou l’effet de pa) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments
si le bâtiment condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

 = Pk k / Vk hk  0.10………………………………(Art 5.9 RPA99V2003).

PK : Poids total de la structure et des charges exploitation associées au-dessus du niveau K,
calculés suivant la formule :

VK : effort tranchant d’étage au niveau « K ».
∆K : déplacement relatif du niveau « K » par rapport au niveau « k-1 » en considérons la
combinaison (G+Q+E).
hK : hauteur de l’étage « K ».

 


 

n

ki
qiGik βWWP
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Sens longitudinal (x) Sens transversal (y)

Niveau Pk (KN) hk(m) k (m)
Vx

(KN)
 k (m) Vy (KN) 

6èm étage 4268.07 2.86 0.009 488.75 0.027 0.008 487.39 0.024

5èm étage 8195.88 2.86 0.0085 798.68 0.03 0.008 812.48 0.028

4èm étage 12123.70 2.86 0.009 1029.88 0.037 0.0075 1060.10 0.03

3èm étage 16154.12 2.86 0.009 1240.17 0.04 0.008 1282.52 0.035

2èm étage 20184.54 2.86 0.008 1415.41 0.04 0.008 1468.46 0.038

1er étage 24389.62 2.86 0.0075 1549.03 0.041 0.0075 1610.38 0.04

RDC 29127.93 3.74 0.0075 1674.68 0.034 0.0075 1737.06 0.03

1èm S-Sol 33650.63 2.89 0.0035 1766.71 0.023 0.0035 1828.79 0.022

2èm S-Sol 38111.34 2.86 0.0035 1802.16 0.026 0.0035 1866.72 0.025

On constate que KXߠ et KYߠ sont inférieur à « 0.1 ».
Donc l’effet P-D peut être négligé pour le cas de notre structure.
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5-Nombre de modes à considérer : (Art 4.3.4 RPA99V2003)
a)Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation. doit
être tel que :
-la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au. moins
de la masse totale de la structure.
- Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale
de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.
Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

b) Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à. Cause de
l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) .à retenir doit
être tel que :

K ≥3 ࡺ√ et TK ≤ 0.20 sec 
N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et ;
TK : la période du mode K.
Dans notre cas N= 9 niveaux ⇒ K ≥ (3x√11 =10) ⇒K =10nombre de modes.
Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et participations
massiques de tous les modes :

Mode Period SumUX SumUY SumUZ

1 0.718053 65.2964 0.0363 0

2 0.687574 65.3329 66.712 0

3 0.352344 65.3826 66.7126 0

4 0.15668 65.3874 83.9819 0

5 0.14207 81.8911 83.9868 0

6 0.125194 81.8928 84.8346 0

7 0.118941 81.8977 84.8349 0

8 0.118642 83.8121 84.835 0

9 0.095491 83.8927 84.8436 0

10 0.090728 83.8929 84.8436 0

11 0.062732 83.8938 91.5315 0

12 0.050956 90.4566 91.5333 0

Tableau V .2: Période et participation massique.

La valeur de participation massique a atteint les 90% dans le mode 12 Sons X et mode
11Sons Y.



Chapitre V : vérification des exigences de l’ RPA

161

6-Vérification de l’excentricité :

D’après (Art 4.3.7RPA99V2003), dans le cas où il est procédé à une analyse
tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité additionnelle
égale à +5%L (L : étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action
sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction.

On doit vérifier que:
|CM - CR| ≤    5% LX

Tel que :
CM : centre de masse.
CR : centre de rigidité.

Tableau V-3: Excentricité dans le sens (x-x) et (y-y).

Story Diaphragm XCCM YCCM XCR YCR ex ey ݔܮ5% ݕܮ5%
SS2 D1 9.334 11.836 8.331 11.26 1.003 0.576 1.08 1.22

SS1 D2 9.197 11.7 8.551 11.226 0.646 0.474 1.08 1.22

RDC D3 9.192 11.739 8.66 11.225 0.532 0.514 1.08 1.22

ETG1 D4 9.25 11.803 8.702 11.245 0.548 0.558 1.08 1.3

ETG2 D5 8.977 12.156 8.728 11.274 0.249 0.882 1.08 1.3

ETG3 D6 8.977 12.162 8.748 11.308 0.24 0.854 1.08 1.3

ETG4 D7 8.977 12.167 8.764 11.343 0.213 0.824 1.08 1.3

ETG5 D8 8.977 12.167 8.777 11.374 0.2 0.793 1.08 1.3

ETG6 D9 9.108 12.066 8.786 11.397 0.322 0.669 1.08 1.3
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7-Justification de l’interaction ≪ Portiques / Voiles ≫:

Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel ETABS à
L’aide de l’option « Section Cut», voir tableau ci-après :

Conclusion :

Forces reprises par les
Voiles et portiques

Forces reprises par les
Voiles uniquement

Unité KN % KN %

sens EX 1753.39 100 1121.31 63.95

sens EY 49.542 100 31.56 63.70

ELU 61157.027 100 10161.8937 16.61

D’apprêt ses résultats les sollicitations horizontales, type sismique, ne sont pas repris en
totalité par les voiles, donc le bâtiment étudié sera classé dans le système de contreventement
Mixte portiques-voiles.

Conclusion :
D’après les résultats obtenus si dessus pour les 2 structures on peut conclure que :

 Vérification de la période empirique T est vérifié

 Le pourcentage de participation massique est vérifié.

 L’effort tranchant à la base de la structure est vérifié.

 Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.

 Justification Vis à Vis De l’effet P-Δ. 

 L’excentricité est vérifiée (avec introduction des excentricités non vérifié dans les calculs).

 Justification de l’interaction ≪ Portiques / Voiles ≫

Après avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au ferraillage des
éléments structuraux.





zonne1 Recouvrement 80cm Recouvrement 80cm Recouvrement 80cm

±0.00

-2.89

-5.58

+
3.74

9x10cm9x10cm 9x10cm 9x10cm 9x10cm 9x10cm10x15cm5x15cm5x15cm

.45

.45

.45

.40

1
1

1
1

1
1

8H
A

16

8H
A

16

8H
A

16

2.64 2.53 3.38

2x2H
A

16

45

40

2x2H
A

16

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 1-1:

40

35

8
7

25
30

8 7

2x2H
A

16

45

40

2x2H
A

16

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 1-1:

40

35

8
7

25
30

8 7

zonne2

Recouvrement 80cmRecouvrement 80cmRecouvrement 80cm

+
3.74

+
6.80

+
09.86

+
12.92

9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm 6x15cm 6x15cm 6x15cm

.35

.40

.40

.40

2
2

2
2

2
2

8H
A

14

8H
A

14 8H
A

14

2.70 2.70 2.70

2x2H
A

14

40

35

2x2H
A

14

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 2-2:

35

30

8
7

27
21

8 7

2x2H
A

14

40

35

2x2H
A

14

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 2-2:

30

8
7

27
21

8 7

zonne3

Recouvrement 80cm
Recouvrement 80cm

Recouvrement 80cm

+
12.92

+
15.98

+
19.04

+
22.10

9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm9x10cm 6x15cm 6x15cm 6x15cm

.35

.35

.35

.35

3
3

3
3

3
3

4H
A

14+
4H

A
12

4H
A

14+
4H

A
12

4H
A

14+
4H

A
12

2.70 2.70 2.70

2x2H
A

14

35

30

2x2H
A

12

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 3-3:

30

25

8
7

25
20

8 7

2x2H
A

14

35

30

2x2H
A

12

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 3-3:

30

25

8
7

25
20

8 7

2x2H
A

14

35

30

2x2H
A

12

cadre Ø
 8

C
O

U
PE

 3-3:

30

25

8
7

25
20

8 7

Ferraillage poteaux

D
E

T
A

IL
 B

D
E

T
A

IL
 A

.45

.40

D
E

T
A

IL
 A

.35

D
E

T
A

IL
 B

.40

REALISE PAR UN PRODUIT AUTODESK A BUT EDUCATIF
R

EA
LI

SE
 P

A
R

 U
N

 P
R

O
D

U
IT

 A
U

TO
D

ES
K

 A
 B

U
T 

ED
U

C
A

TI
F

REALISE PAR UN PRODUIT AUTODESK A BUT EDUCATIF
R

EA
LISE PA

R
 U

N
 PR

O
D

U
IT A

U
TO

D
ESK

 A
 B

U
T ED

U
C

A
TIF



Chapitre VI : ferraillage des poteaux

163

VI.1) Introduction :

Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée dans les deux sens (transversal et

longitudinal), en tenant compte des trois types de sollicitations suivantes :

-Effort normal maximal et le moment correspondant.

-Effort normal minimal et le moment correspondant.

-Moment fléchissant maximal et l’effort correspondant.

En tenant compte des combinaisons suivantes :

a- 1.35G+1.5Q à l’ELU

G+Q à l’ELS

b- G+Q± E RPA 2003

0.8G±E RPA 2003

VI.2) Recommandation du RPA 2003 :

a) Les armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droite et sans crochet.

-Le pourcentage minimale sera de : 0,80 % x sections du poteau (Zone IIa).

Poteau (45x40) Amin= 0.008x45x40=14.4cm2

Poteau (40x35) Amin= 0.008x40x35=11.2 cm2

Poteau (35x30) Amin= 0.008x35x30= 8.4cm2

-Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 %(zone IIa)

Poteau (45x40) Amax= 0.04x45x40=72cm2

Poteau (40x35) Amax= 0.04x40x35=56 cm2

Poteau (35x30) Amax= 0.04x35x30= 42cm2

-Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %(zone IIa)

Poteau (45x40) Amin= 0.06x45x40=108cm2

Poteau (40x35) Amin= 0.06x40x35= 84cm2

Poteau (35x30) Amin= 0.06x35x30=63 cm2
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1-1) Les recommandations pour le ferraillage:

Recommandations du RPA : (zone IIa) :

Armatures longitudinales (R.P.A Art.7.5.2.2) :

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets,
- Le diamètre minimal est de 12 mm,
- La longueur minimale de recouvrement est de LR= ØLMin (zone IIa),
- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm.
- Les jonctions par recouvrement doivent être, si possibles, à l’extérieur des zones nodales.
Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés
symétriquement.

1-2) Etapes de calcul en flexion composée à l’ELU :

Calcul du centre de pression :

u

u

N

M
e 

Deux cas peuvent se présenter :
a) Section partiellement comprimée (SPC) :
Une section est partiellement comprimée si la condition suivante est satisfaite :

c
2

h

N

M
e

u

u 

 Afbh)
h

c
81.0337.0(M)cd(N bc

2
fu 

Avec : 







 c

2

h
NMM uuf

Mf : Moment fictif

Calcul des armatures :

Si : ≥ߤ 0.392=ߤ la section est simplement armée.

On détermine ߚ du tableau :

s

f
l

d

M
A




Section réelle d’armature est :
s

N
AAs


 1

La Si ≤ߤ 0.392=ߤ la section est doublement armée

bc

f

fbd

M
2


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On calcule: Mf=ܾߤ d2fbc

ܯ∆ =Mf-Mr

A1=
ெೝ

ఉௗఙೞ
+

∆ெ

(ௗି௖ᇲ)ఙೞ
; A1 =

∆ெ

(ௗି௖ᇲ)ఙೞ

Avec : Mr : Moment ultime pour une section simplement armée.

௦ߪ =
௘݂

௦ߛ
= ܽ݌ܯ348

La section réelle d’armature est : ௦ܣ
ᇱ =A’ ;

s

N
AAs


 1

b) Section entièrement comprimée (SEC) :

Une section est entièrement comprimée, si la condition suivante est satisfaite :

c
2

h

N

M
e

u

u 

Deux cas se présentent :

Si : Nu (d-c’)-Mf ≤ (0.337-0.81
௖ᇱ

௛
) bh2 SPC

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes :

Si : ≥ߤ 0.392=ߤ la section est simplement armée (SSA).

Avec : ௦ߪ =
௙೐

ఊೞ

D’où la section réelle est
s

N
AAs


 1 si l’effort est négatif.

Si As est négative As ≥ ቄmax
௕௛

ଵ଴଴଴
, 0.23 ℎܾ

௙೟మఴ

௙೐
ቅ

Si ≤ߤ =ߤ 0.392 la section est doublement armée (SDA).

On calcul: Mr=ܾߤ d2fbc ܯ∆ =Mf-Mr

Avec :
Mr : moment ultime pour une section simplement armée.

A1=
ெೝ

ఉௗఙೞ
+

∆ெ

(ௗି௖ᇲ)ఙೞ
; A1 =

∆ெ

(ௗି௖ᇲ)ఙೞ

La section réelle d’armature est : ௦ܣ
ᇱ =A’ ;

s

N
AAs


 1

Si : Nu (d-c’)-Mf ≤ (0.337-0.81
௖ᇱ

௛
) bh2 SPC

Deux cas peuvent se présenter :

 Si les deux parties nécessitent des armatures comprimées c à d :

bc

f

fbd

M
2



s

f

l
d

M
A

 

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Nu (d-c’)-Mf ≤ (0.5-
௖ᇱ

௛
) bh2 As> 0 ௦ܣݐ݁

ᇱ > 0

Les sections d’armatures sont :
 

 cd

fhbhdM
sA

s

bc








5.0/

/

s

s

bcu
s A

fhbN
A 






Si la partie moins comprimée ne nécessite pas d’armatures inférieures comprimées c à d

Nu (d-c’)-Mf ≤ (0.5-
௖ᇱ

௛
) bh2 As> 0 ௦ܣݐ݁

ᇱ = 0

Les sections d’armatures sont :

/

s

s

bcu
s A

fhbN
A 






Et:
As = 0.

Avec: ߮ =
଴.ଷହଵା

ಿ (೏ష೎)షಾ ೑

್೓మ೑್೎

଴.଼ହ଻ଵ
೎

೓

CONVENTION :

- Efforts normaux : N > 0 : Compression.
N < 0 : Traction
- Ferraillage
Asx : Armature dans le sens x-x.
Asy : Armature dans le sens y-y.

Note :

Le ferraillage des poteaux sera se fera par zone, selon la section des poteaux car il possible de

d’adopter le même ferraillage pour certain niveaux.

Zone I : du 2sous-sol, 2sous-sol, RDC, Section (45 x 40).

Zone II : du1ere étage, 2éme étage, 3éme étage. Section (40 x 35).

Zone III : du 4éme et 5 éme et 6éme étage Section (35 x 30).
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Calcul à l’ELU et au Séisme :

Exemple de calcul manuel :

 Poteaux 40x45:
Nu= 1715.15KN et Mu= - 1.462KN .m

S.E.C
Vérification de la 1ère condition :

Condition non vérifiée.
Mf =170.49KN .m

Donc : Les sections d’armatures sont :

 
 cd

fhbhdM
sA

s

bc








5.0/

  
 03.042.010.348

10.2.1445.04.045.05.042.049.170
3

3
/







sA

As =-2.416

/

s

s

bcu A
fhbN

Ai 





416.2
10.348

10.2.144.045.015.1715
3

3







Ai

Ai =0

195.0
2

0085.0
15.1715

462.1
 c

h

N

M
e

u

u
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 Calcul de ferraillage :

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel « Socotec».

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :

Section
(cm²)

Effort
normal(KN)

Moments
(KN.m)

Nature Combinaison Asup Ainf A
min

A
ado
pt

Ferraillag
e

Zone
I
40×45

Nmax=1715.15 M2corr=1.462 SEC ELU 0 0 14.4 16.08 8T16
M3 corr=0.224 SEC 0 0

Nmin =600.47 M2corr=2.737 SEC 0.8G+EY 0 0
M3 corr=0.373 SEC 0 0

Ncorr=726.7 M2max=45.918 SEC G+Q+EY 0 0
Ncorr=1341.25 M3max=45.561 SEC ELU 0 0

Zone
II
35×40

Nmax=1111.15 M2corr=1.956 SEC ELU 0 0 11.2 12.31 8T14
M3 corr=1.421 SEC 0 0

Nmin =151.65 M2corr=0.603 SEC 0.8G+EY 0 0
M3 corr=0.027 SEC 0 0

Ncorr=368.26 M2max=59.734 SPC G+Q+EY 0 0
Ncorr=354.53 M3max=34.914 SEC G+Q+EX 0 0

Zone
III
30×35

Nmax=582.39 M2corr=0.123 SEC ELU 0 0 8.4 10.67 4T14+4T1
2M3 corr=1.776 SEC 0 0

Nmin =14.83 M2corr=0.313 SEC 0.8G+EY 0 0
M3 corr=0.034 SEC 0 0

Ncorr=82.86 M2max=48.739 SPC G+Q+EY 0 2.97
Ncorr=84.68 M3max=36.097 SPC G+Q+EX 0 1.84

Tableau VI.1 : ferraillages des poteaux.

Vérifications à l’ELS :

a/ Condition de non fragilité :

La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est :

As=Amin=
૙.૛૜ࢉࢌ૛ૡ

ࢋࢌ

ࢊ.ష૙.૝૞૞࢙ࢋ

ࢊ.ష૙.૚ૡ૞࢙ࢋ
ࢊ.࢈

b/Vérification des contraintes a l’ELS :

Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton :
௕௖തതതത=0.6ߪ ௖݂ଶ଼=0.6×25=15Mpa. BAEL91a.4.5.2

Si ௫݁=
ெೞ

ேೞ
<

௛

଺
Section entièrement comprimée.

Si ௫݁=
ெೞ

ேೞ
>

௛

଺
Section partiellement comprimée.
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Vérification d’une section partiellement comprimée :

Pour vérifier les contraintes du béton on doit calculer :
y1= y2 +lc

Avec
y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée.
y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp.
Lc: la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.
y2 est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : y3

2 +py2+q=0.

lc=
௛

௖
− ex

p=-3× ௖݈
ଶ -6n Au

(௟೎–௖ᇲ)

௕
+6n Au

(ௗି௟೎)

௕

q=-2× ௖݈
ଷ-6nAu

(௟೎–௖ᇲ)

௕

Pour la résolution de l’équation, on calcul :

∆: ∆= ଶݍ +
ସ௣య

ଶ଻

Si ∆≥ 0  ∶ =ݐ       0.5൫√∆ − ;൯ݍ ݐ√4
య

ଶݕ; = −ݑ
௣

ଷ.௨

Si ∆< 0 é݈݊݋ݐ݅ݑݍ ݅݋ݎݐ ݎܽݏ ܿ݅݊ ݏ݁ ∶

ଶݕ
, =a.cos (

௔

ଷ
) ; ଶݕ

ଶ=a.cos (
௔

ଷ
+120) ଶݕ

ଷ =a.cos (
௔

ଷ
+240)

Avec : ߙ = arccos(
ଷ.௤

ଶ.௣
× ට

ିଷ

௣
; ߙ = 2ට

ି௣

ଷ

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que :

0< ଶ+lc<hݕ=ଵݕ
Donc : y1=y2+lc

I=
௕.௬భ

య

ଷ
௨ܣ]15+ (݀− ଵݕ )ଶ + ଵݕ)௨തതതതതܣ − ݀ᇱ)ଶ]

Vérification des contraintes de compression dans le béton :

(Art. A.4.5.2/BAEL91)

=௕௖ߪ
௬మಿೞ

ூ
ଵݕ ≤ ௕௖തതതതߪ

Vérification d’une section entièrement comprimée :

On calcul l’aire de la section homogène totale : S = b.h + 15. (A1 + A2)
On détermine la position du centre de gravite résistant qui est situe à une distance XG au
dessus du CDG géométrique.

XG=
஺భ ൫଴.ହ௛ି௖ᇲ൯ି ஺మ (ௗି଴.ହ௛)

௕.௛ାଵହ(஺భା஺మ)

On calcul l’inertie de la section homogène totale :

I=
௕௛య

ଵଶ
+ ℎܾܺீ

ଶ + ଵ(0.5ℎܣ]15 − ܿᇱ− ܺீ )ଶ + −݀)ଶܣ 0.5ℎ + ܺீ)ଶ]

Les contraintes dans le béton sont :
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௦௨௣ߪ =
ݏ݁ܰ ݎ

ݏ
+
ݏ݁ܰ )ݎ ௦݁− ܺீ)(

ℎ
2 − ܺீ)

ܫ

௜௡௙ߪ =
ݏ݁ܰ ݎ

ݏ
−
ݏ݁ܰ )ݎ ௦݁− ܺீ)(

ℎ
2 + ܺீ)

ܫ

Remarque :

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.
On vérifie que la plus grande de ces contraintes ne dépasse pas la contrainte admissible du
béton.
Max (௜௡௙ߪ,௦௨௣ߪ) ≤ ௕௖തതതതߪ

Etat limite d’ouverture des fissurations (contrainte dans l’acier) :

D’après les conditions agressives de l’environnement, on considère la fissuration est très
préjudiciable :

࢚࢙࣌ = തതതത=min࢚࢙࣌ ൛૙.૞× ࢋࢌ ;ૢ૙ඥ࢚ࢌ࢔૛ૡൟ=൛૙.૞× ૝૙૙;ૢ૙√૚.૟× ૛.૚ൟ=164.97 Mpa
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Le tableau qui suit résume tous les résultats du calcul :

Section
(cm²)

Effort
normal(KN)

Moments
(KN.m)

Nature Asc Ast ࢉ࢈࣌ ࢚࢙࣌ ௕௖തതതതߪ Obs

Zone
I
40×45

N=1240.13 M2=1.058 SEC 16.08 16.08 5.48 82.1 15 Ok
M3 =0.176 SEC 5.38 80.9

N =148.4 M2=13.214 SEC 1.32 18.5
M3 =14.588 SEC 0 0.99

N=583.62 M2=24.745 SEC 5.79 83.8
N=974.95 M3

=32.888
SEC 2.75 44.3

Zone
II
35×40

N=805.17 M2=1.45 SEC 12.32 12.32 4.65 69.5 15 Ok
M3 =1.008 SEC 4.45 67

N=62.26 M2=6.229 SEC 0.78 10.7
M3 =3.543 SEC 0 0.27

N=297.86 M2= 25.621 SEC 5.24 75.1
N=654.21 M3 =22.571 SEC 2.16 35.8

Zone
III
30×35

N=422.05 M2r=0.008 SEC 11.68 11.68 3.14 46.7 15 Ok
M3 r=1.255 SEC 2.89 43.7

N=10.18 M2=0.144 SEC 0.09 1.26
M3r=0.029 SEC 0.06 0.92

N=69.71 M2x=23.842 SEC 3.62 46.5
N=133.48 M3=24.748 SEC 0 29.1

Tableau IV.2: vérification des contraintes a l’ELS.

Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article: A.6.1.221) :

Pour les HA12 : Ls=
ఝ௙೐

ସ௧ೞೠ
=

ଵ.ଶ×ସ଴଴଴଴

ସ(଴.଺×ଵ.ହమ×ଶଵ଴)
=42.32cm2

Pour les HA14 : Ls=
ఝ௙೐

ସ௧ೞೠ
=

ଵ.ସ×ସ଴଴଴଴

ସ(଴.଺×ଵ.ହమ×ଶଵ଴)
= 49.38cm2

Pour les HA16 : Ls=
ఝ௙೐

ସ௧ೞೠ
=

ଵ.ସ×ସ଴଴଴଴

ସ(଴.଺×ଵ.ହమ×ଶଵ଴)
=56.44cm2

Selon le RPA : la longueur minimale de recouvrement est : L = 40 ×Ø

Pour les HA12 :
Lr = 40× Ø = 40×1.2 = 48cm Lr = 80 cm
Pour les HA14 :
Lr = 40× Ø = 40×1.4 = 56cm Lr = 70 cm
Pour les HA16 :
Lr= 40× Ø = 40×1.6 = 64cm Lr = 60 cm
Délimitation de la zone nodale : (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003).
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Au niveau des poutres : L’ = 2 h ; Avec : h= hauteur de la poutre

Au niveau des poteaux : h’ = max (he/6 ; b1 ; h1 ; 60 cm)

h: hauteur de la poutre.
b1 et h1 : dimensions du poteau.
he: hauteur entre nus des poutres.

Poteaux du sous sol 1 h’=max (289-30/6.45.40.60)= (43.45.40.60)=60cm
Poteaux du RDC h’=max (374-30/6, 45, 40,60) = (57, 45, 40,60) = 60 cm
Poteaux étages courants 123 h’= (286-30/6, 40,35, ,60)= (43, 40, 35,60)=60cm
Poteaux étages courants 456 h’= (286-30/6, 35,30, ,60)= (43, 35, 30,60)=60cm

Figure VI.3 : délimitation de la zone nodale.

Vérification de l’effort tranchant (RPA99/Art7.4.32) :

Avec : tbu=
௏ೠ

௕×ௗ

Niveaux   Vu (kN)   b(cm)   d(cm)   λ g     ρ b         τbu(MPA)  τb(MPA) Vérification 
Zone 1 22.02 40 42 6.61 0.075 0.013 1.875 ok

Zone 2 18.64 35 37 5.78 0.075 0.014 1 .875 ok

Zone 3 17.62 30 32 6.74 0.075 0.018 1.875 ok

Tableau VI.4: Vérification des efforts tranchants dans les poteaux.
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1-3-Armatures transversales :

Les armatures transversales ont principalement un rôle de maintien des armatures
longitudinales, elles évitent ainsi leur flambement. Ces armatures sont calculées à l’aide de la
formule suivante :

(Article 7.4.2.2/RPA99 version 2003)
Avec :
Vu : effort tranchant de calcul.
H1 : hauteur totale de la section brute.
fe : Contrainte limite élastique de l’acier de l’armature transversale.
Ρ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant, il 
est pris égal à 2,5 si λg dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 et 3.75 dans le 

cas contraire. λg L'élancement géométrique du poteau. λg =
௟೑

௕
.

Lf : longueur de flambement du poteau.
b : dimensions de la sections droite du poteau.

St : L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la formule
précédente; par ailleurs la valeur de cet espacement est fixée dans la zone II comme suit :
Dans la zone nodale :

Avec : st=10cm

Dans la zone courante:

Avec : St=15 cm

L’écartement (St) des armatures transversales sera égal à :
En zone nodale St =10cm. En zone courante St =15cm.

 Vérification de la quantité d’armatures transversales minimale :

D’après l’article (7-4-2-2) /RPA 99 version 2003, la quantité d’armatures transversales

minimale en pourcentage est donnée comme suit :
஺೟

௕௦೟
en % .

Si λg ≥ 5…………………………0.3%

Si λg ≤ 3 ……………………….0.8%

3< λg<5 ……………………Interpolation entre les valeurs limites du poteau.
Avec :
λg : L’élancement géométrique du poteau
b1: Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée.
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Poteaux de zone I (45x40) :
Pour 2sous-sol :

λg=
௅௙

௕
=
଴.଻଴଻×ଶ଼଺

ସ଴
=5.05

λg≥5

RDC:

λg=
௅௙

௕
=
଴.଻଴଻×ଷ଻ସ

ସ଴
=6.61

λg≥5

Pour sous-sol :

λg=
௅௙

௕
=
଴.଻଴଻×ଶ଼ଽ

ସ଴
=5.10

λg≥5

En zone nodale (St = 10cm) : At min = 0.003 ×10 × 40= 1.2cm².
En zone courante (St = 15cm): At min= 0.003×15× 40= 1.8cm²

Dans la zone nodale :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst = ቀ

ଶ.ହ×ଶଶ.଴ଶ

ସହ×ସ଴
ቁ× 10 = 0.31cm2

Dans la zone courante :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst =ቀ

ଶ.ହ×ଶଶ.଴ଶ

ସହ×ସ଴
ቁ× 15 = 0.46cm2

Poteaux de zone II (40x35) :

λg=
௅௙

௕
=
଴.଻଴଻×ଶ଼଺

ଷହ
= 5.78

λg≥5

En zone nodale (St = 10cm) : At min = 0.003×10 × 35 = 1.05cm².
En zone courante (St = 15cm): At min= 0.003 ×15× 35=1.58cm²

Dans la zone nodale :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst =ቀ

ଶ.ହ×ଵ .଼଺ସ

ସ଴×ସ଴
ቁ× 10 = 0.30cm2

Dans la zone courante :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst =ቀ

ଶ.ହ×ଵ .଼଺ସ

ସ଴×ସ଴
ቁ× 15 = 0.44cm2
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Poteaux de zone III(35x30) :

λg=
௅௙

௕
=
଴.଻଴଻×ଶ଼଺

ଷ଴
= 6.74

 λg≥5 .

En zone nodale (St = 10cm) : At min = 0.003 ×10 × 30= 0.9 cm².
En zone courante (St = 15cm): At min= 0.003 ×15× 30= 1.35cm²

Dans la zone nodale :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst =ቀ

ଶ.ହ×ଵ଻.଺ଶ

ଷହ×ସ଴
ቁ× 10 = 0.31cm2

Dans la zone courante :

At=ቀ
ఘ×௩ೠ

௛×௙೐
ቁst =ቀ

ଶ.ହ×ଵ଻.଺ଶ

ଷହ×ସ଴
ቁ× 15 =0.47cm2

Longueurs de recouvrement:
Lr =40Øt = 40 x 0.8 = 32 cm.

∅௧ =
௟ߠ
3

=
16

3
= 5.33݉݉

On prendre : ∅௧=0.8mm
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VII.1.Introduction :

Les poutres sont des éléments non exposés aux intempéries et sollicités par des moments de

flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations

les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant préjudiciable.

VII.2.Recommandations du RPA :

 Pourcentage total minimum :

Amin=5%(b×h), en toute section.

Poutres principales PP: Amin=6,00cm²

Poutres secondaires PS: Amin=3,75cm²

Poutre de chainage : P Ch :Amin=3,75cm²

 Pourcentage total maximum

A max =4%(b×h) ⟶En zone courante.

A max=6%(b×h) ⟶En zone de recouvrement.

Poutres principales PP:

- Zone courante : A max=48cm²

- Zone de recouvrement : A max=72cm²

Poutres secondaires PS:

- Zone courante : A max=30cm²

- Zone de recouvrement : A max=45cm²
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VII.3.Étapes de calcul de ferraillage :

1) Calcul du moment réduit «  » :

bu
2 fdb

M
μ




2) Calcul du moment réduit limite« l » :

Le moment réduit limite l est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et pour

les combinaisons accidentelles du RPA.

3) On compare les deux moments réduits «  » et « l » :

 1er cas :  l Section simplement armée (SSA)

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0Asc 

s

st
σdβ

M
A




MM
d 

stA

c

b
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 2éme cas :  l Section doublement armée (SDA)

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives.

  s
'

sL

L
s2sLst

σcd

ΔM

σdβ

M
AAA







  s
'sc

σcd

ΔM
A




Ferraillage des poutres :

En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les

moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles.

Melu : Moment max à l’ELU

M sa : Moment max dû aux combinaisons accidentelles

Situation Béton Acier (FeE400)

௕ߛ Fc28
(Mpa)

fbu (MPa) ௦ߛ Fe (MPa) ௦(MPa)ߪ

Durable 1,5 25 14 ,2 1,15 400 348

Accidentelle 1,15 25 21,74 1 400 400

Tableau VII.1 : les différentes caractéristiques de béton et l’acier.

b bb

c

scA
LM MM

d-c’ 
stA 2sAsLA

c
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Ferraillage des poutres principales à L’ELU :

 En travée

niv Mt
max(KN

.M

µ Β OBS AS cm
2 Amin Ferraillage Aadopé

1 35,844 0,061 0,969 SSA
7,04

6

3HA16+3HA

14

10.65

2 35,05 0,060 0,969 SSA
6,88

3HA16+3HA

14

10.65

3 38,037 0,065 0.967 SSA
7,48

3HA16+3HA

14

10.65

4 32,483 0,055 0,972 SSA
6,36

3HA16+3HA

14

10.65

5 32,564 0,056 0,971 SSA
6,38

3HA16+3HA

14

10.65

6 33,336 0,057 0,971 SSA
6,53

3HA16+3HA

14

10.65

7 34,479 0,059 0,970 SSA
6,76

3HA16+3HA

14

10.65

8 34,472 0,059 0,970 SSA
6,76

3HA16+3HA

14

10.65

9 41,962 0,072 0,964 SSA
8,28

3HA16+3HA

14

10.65

Tableau VII.2.Ferraillage des poutres principales en travée.

 Aux appuis :
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Niv Ma
max

(KN.m)
µ β OBS AScm

2 Amin Ferraillages Aadopté

1 56,446 0,075 0,962 SSA 8 ,71

6

6HA16 12.06

2 60,976 0,082 0,957 SSA 9,46 6HA16 12.06

3 64,451 0,086 0,955 SSA 10,02 6HA16 12.06

4 66,992 0,090 0,953 SSA 10,44 6HA16 12.06

5 69,223 0,092 0,952 SSA 10,80 6HA16 12.06

6 71,940 0,096 0,949 SSA 11,26 6HA16 12.06

7 74,740 0,098 0,948 SSA 11,89 6HA16 12.06

8 75,902 0,099 0,947 SSA 11,95 6HA16 12.06

9 76,740 0,102 0,946 SSA 12,04 6HA16 12.06

Tableau VII.3: Ferraillage des poutres principales en appuis
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Ferraillage des poutres secondaires à L’ELU :

 en travée :

Niv Mt
max

(KN.M)
µ Β OBS AS cm

2 Amin Ferraillages Aadopé

1 6,609 0.026 0.976 SSA
0.72

3.75

3HA14 4.62

2 7,769 0.030 0.973 SSA
0.849

3HA14 4.62

3 11,968 0.046 0.967 SSA

1.32

3HA14 4.62

4 15,83 0.061 0.962 SSA

1.75

3HA14 4.62

5 19,106 0.074 0.959 SSA

2.12

3HA14 4.62

6 20,993 0.081 0.956 SSA

2.33

3HA14 4.62

7 22,863 0.088 0.951 SSA

2.56

3HA14 4.62

8 25,325 0.099 0.953 SSA 2.83 3HA14 4.62

9 22,093 0.085 0.983 SSA 2.39 3HA14 4.62

Tableau VII.4 : Ferraillage des poutres secondaires en travées
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 aux appuis :

Tableau VII.5 : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis

1) Vérifications des sections minimales pour les poutres principales :
 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

Niv Ma
max

(KN .M)
µ Β OBS As Amin Ferraillages Aadopté

1 66,616 0.197 0.890 SSA 6.93

3.75

3HA14+3HA12 8.01

2 68,425 0.203 0.886 SSA 7.15 3HA14+3HA12 8.01

3 68,961 0.204 0.885 SSA 7.22 3HA14+3HA12 8.01

4 50,657 0.150 0.918 SSA 5.11 3HA14+2HA12 6.88

5 50,367 0.149 0.919 SSA
5.07

3HA14+2HA12 6.88

6 49,856 0.148 0.919 SSA
5.02

3HA14+2HA12 6.88

7 51,011 0.151 0.918 SSA
5.14

3HA14+2HA12 6.88

8 50,967 0.151 0.918 SSA 5.14 3HA14+2HA12 6.88

9 54,82 0.162 0.911 SSA 5.57 3HA14+2HA12 6.88
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La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Amin=
fe

0,23.b.d.f t28

Amin =
଴.ଶଷ×௕×ௗ×௙೟మఴ

௙௘
=
଴.ଶଷ×ଷ଴×ଷ଻×ଶ.ଵ

ସ଴଴
=1,34cm²

Aad>Amin=1,34cm²                                 →condition vérifiée

2) Vérifications des sections minimales pour les poutres secondaires :

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

Amin =
଴.ଶଷ×௕×ௗ×௙೟మఴ

௙௘
=
଴.ଶଷ×ଶହ×ଶ଻×ଶ.ଵ

ସ଴଴
=0.82cm²

Aad>Amin   =0,82 cm²                                    →condition vérifiée

3) Vérifications des sections minimales pour les poutres de chainage :

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

Amin =
଴.ଶଷ×௕×ௗ×௙೟మఴ

௙௘
=
଴.ଶଷ×ଶହ×ଶ଻×ଶ.ଵ

ସ଴଴
=0.82cm²

Aad>Amin   =0,82 cm²                                    →condition vérifiée

 Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes :(BAEL91.art A.5.1)

La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs `a l’effort

tranchant est définie par :

ૌܝ =
ܝ܂

ൗ܌.܊

Poutres principales:
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...... condition
vérifiée

...... condition
vérifiée


u

τ
଼ .଼ଷସ×ଵ଴య

ଷ଴଴×ସ଴଴
=0.74MPa.

Poutres secondaires PS :


u

τ
଼ .଼଴ଵ×ଵ଴య

ଷ଴଴×ଶହ଴
=1.17MPa.

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1.21)

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation suivante :

Mpa33.3;5Mpa
γ

f
0.2.min

b.d

T
τ

b

c28u
u 











Poutres principales : MPa
u

74.0τ  < 3.33 Mpa..... Condition vérifiée

Poutres secondaires PS : 17.1
u

τ  Mpa< 3.33 Mpa. ............. ܌ܖܗ۱ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

Poutre de chainage P Ch : MPa
u

11.0τ  < 3.33 Mpa... Condition vérifiée

 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui

(BAEL91art 5.1.32)

b

c28
uu

γ

0.9.d.b.f
0.40xTT 

Poutres principales :

kN666
1.5

310x0.30x25x0.370.9
0.4xuTKN88.34

u
T 




Poutres secondaires :

405kN
1,5

3x1025xx0,250,270,9
0.4xuT88.01KN

u
T 




 Influence de l’effort tranchant sur les armatures :

 Appuis de rive :(Art 5.1.31 / BAEL91)
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On doit prolonger au-delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section

d’armatures suffisante pour équilibrer l’effort tranchant uV .

Poutres principales :

Ast min à ancrer =
su

u

f

V
max

=
100348

1034.88 3

x

x
= 2.54cm2 ;

Ast adopté = 4HA12+4HA16=12.56cm2…….. ...... condition vérifiée

Poutres secondaires :

Ast min à ancrer =
su

u

f

V
max

=
100348

1001.88 3

x

x
= 2.53 cm

Ast adopté = 3HA14+2HA12=6.88cm2… … …...... condition vérifiée

 Appuis intermédiaire :(Art 5.1, 32 / BAEL91)

Lorsqu’au droit d’un appui l’effort tranchant Tu est supérieur à
d0.9

M u


,on doit

prolonger les armatures au-delà de l’appui et y ancrer une section d’armature supérieure
à :

su

u
us

f

1.15

d0.9

M
TA 












Poutres principales :

Ast min à ancrer =
suf

1.15

.3700.9

79.902
88.34 










 = -0.62cm2

Ast adopté = __8 ,01cm2. … . ܌ܖܗ܋. ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎













d0.9

M
T u

u = 











3700.9

79.902
88.34 = -189.09

Poutres secondaires :

Ast min à ancrer =
suf

1.15

0.270.9

68.961
01.88 










 = -0.50cm2
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Ast adopté = 6.88cm2. ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎













d0.9

M
T u

u = 











0.270.9

68.961
01.88 = - 151.44

D’où les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires

 Vérification de l’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13)

i

U
se

Ud0.9

T
τ


 t28Sse fΨτ 

.3.15Mpa2.11.5τse 

:U i Somme des périmètres des barres

Poutres principales : 4HA16+4HA12Ui=35,168cm.

Mpa
x

se 754,0
68,3513709.0

100034,88



 ........ ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

Poutres secondaires : 3HA14+2HA12Ui = 20.724cm.

Mpa
x

se 74,1
2.2072709.0

100001,88



 ܌ܖܗ܋........ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

 Longueur de scellement droit des barres :

On définit la longueur de scellement droit ls comme la longueur à mettre en œuvre

pour avoir un bon ancrage droit.

se

e
S

4 τ

fφ
l




La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la relation :
ૌsu = 0.6Ψ² ×ftj= 2.835 Mpa.

Pour les HA12 : ls= 45.00 cm.

Pour les HA14 : ls= 50.00 cm.
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Pour les HA16 : ls= 56.00 cm.

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un

crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au

moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A

Pour les HA12 : ls= 18.00 cm.

Pour les HA14 : ls= 20.00 cm.

Pour les HA16 : ls= 22.00 cm.

 Calcul des armatures transversales :

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :











10
,,

35
min

bh
lt

 25mm12mm,10mm,minΦt 

Soit : ∅t =8mm.

On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 =2.01cm².

 Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1,22 / BAEL91)

ܕܜ܁ ܠ܉ ≤ ܕ ܌ૢ,૙)ܖܑ ;૝૙ܕ܋ )

S୲ ≤ min(33.3; 40cm)=33.3 cm.

 Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures

Transversales doit satisfaire la condition suivante(Art. A.5.1,232 / BAEL91).

18.91cm=
15x250.3x2.1)1.-(0.74

002.01x0.9x4
St 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003):

 Poutres principales :
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On opte pour Stmax=8 cm.

On opte pour St =8cm.

Zone nodale :

St ≤ min ;12φ
4

h
( ) = min









;12x1.4
4

40
( ) = min (10cm ; 16.8cm)=10cm

Soit : St max ≤ min (33.3cm ; 18.91cm ; 10cm)=10cm. 

 Zone courante :

St≤ .20cm=
2

h

Soit : St max ≤ min (33.3cm ; 20cm)=20cm 

On opte pour Stmax=15 cm

 Poutres secondaires :

Ces poutres sont sollicitées essentiellement par les charges sismiques, par conséquent
l’effort tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit de maintenir un
écartement constant des armatures transversales.

St ≤ min ;12φ
4

h
( )=min









;12x1.2
4

30
( ) =min (7.5 cm ; 14.4cm)=7.5 cm

Soit : St max ≤ min (33.3cm ; 18.91cm ; 7.5cm)= 7.5cm. 

 Délimitation de la zone nodale :

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’ est égale à
deux fois la hauteur de la poutre considérée.

Poutres principales : L’ = 2×40= 80cm.
Poutres secondaires : L’ = 2×30= 60cm.

s28u

ad
t

)b.γ0,3.ft-(τ

.0,9.feA
≤ S

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA:

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante :
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bc =15 MPa

࢓࡭ ࢔࢏
࢚ = 3‰ St ×b

Amin =0.84 cm²<Aadopté= 2.01cm²........ ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

-Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui.

 Dispositions constructives pour les armatures longitudinales:

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, il
y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que :

La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :

 À
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit

d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive.

 À
4

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit

d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance

des appuis au plus égale à
10

1
de la portée.

 Vérification à L’ELS :

 État d’ouverture des fissures :

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification
n’est pas nécessaire.

 État limite de compression du béton :

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max du
béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles.

Contrainte admissible de l’acier : s = 348Mpa

Contrainte admissible du béton :

k×As≤0.6fc28=15MPa=ࢉ࢈࣌ avec k =1/k1

As=
ۻ ܛ

࢛࡭×૚࢈ ࢊ×
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=૚࣋
૚૙૙×࢙࡭

ࢊ×࢈

 Vérification de la contrainte de compression du béton en travées des poutres
principales :

Niveau MSMAX

(kN,m)
AU

(cm2)
ρ1 β1 K1 ࢙࣌

(Mpa)
(Mpa)ࢉ࢈࣌ (Mpa)ࢉ࢈ഥ࣌ Obs

Ss2 25.749 8.01 0.572 0.870 29.25 99.86 3.415 15 Vérifiée
Ss1 25.176 8.01 0.572 0.870 29.25 97.64 3.34 15 Vérifiée

RDC 27.34 8.01 0.572 0.870 29.25 106.03 3.63 15 Vérifiée
1 23.561 8.01 0.572 0.870 29.25 91.37 3.12 15 Vérifiée
2 23.629 8.01 0.572 0.870 29.25 91.64 3.13 15 Vérifiée
3 24.19 8.01 0.572 0.870 29.25 93.82 3.21 15 Vérifiée
4 25.02 8.01 0.572 0.870 29.25 97.03 3.32 15 Vérifiée
5 25.016 8.01 0.572 0.870 29.25 97.02 3.31 15 Vérifiée
6 30.634 8.01 0.572 0.870 29.25 118.81 4.06 15 Vérifiée

Tableau VII.11 : Vérification de la contrainte de compression du béton en
travées des poutres principales

 Vérification de la contrainte de compression du béton en travées des poutres
secondaires :

Tableau VII.11 : Vérification de la contrainte de compression du béton en
travées des poutres secondaires

 Vérification de la contrainte de compression du béton en appuis des poutres
principale

Niveau MSMAX

(kN,m)
AU

(cm2)
ρ1 β1 K1 ࢙࣌

(Mpa)
ࢉ࢈࣌

(Mpa)
ࢉ࢈ഥ࣌

(Mpa)
Obs

SS2 04.755 4.62 0.684 0.880 26.67 43.32 1.60 15 vérifiée
SS1 05.606 4.62 0.684 0.880 26.67 51.06 1.88 15 vérifiée

RDC 08.653 4.62 0.684 0.880 26.67 78.83 2.91 15 vérifiée
1 11.460 4.62 0.684 0.880 26.67 104.39 3.86 15 vérifiée
2 13.843 4.62 0.684 0.880 26.67 126.11 4.66 15 vérifiée
3 15.218 4.62 0.684 0.880 26.67 138.63 5.12 15 vérifiée
4 16.582 4.62 0.684 0.880 26.67 151.059 4.53 15 vérifiée
5 18.374 4.62 0.684 0.880 26.67 167.38 6.19 15 vérifiée
6 16.030 4.62 0.684 0.880 26.67 146.03 5.47 15 Vérifiée
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Tableau VII.11 : Vérification de la contrainte de compression du béton en
appuis des poutres principale

 Vérification de la contrainte de compression du béton en appuis des poutres
secondaires :

Tableau VII.10 : Vérification de la contrainte de compression du béton en
appuis des poutres secondaires

Conclusion :

Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes… … … . ܌ܖܗ܋. ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

 ELS vis à vis des déformations

Niveau MSMAX

(kN,m)
AU

(cm2)
ρ1 β1 K1 ࢙࣌

(Mpa)
M)ࢉ࢈࣌

pa)
M)ࢉ࢈ഥ࣌

pa)
Obs

SS2 40.571 12.56 0.897 0.866 22.31 100.81 4.51 15 vérifiée

SS1 43.849 12.56 0.897 0.866 22.31 108.95 4.88 15 vérifiée
RDC 46.370 12.56 0.897 0.866 22.31 115.22 5.16 15 vérifiée

1 48.578 12.56 0.897 0.866 22.31 120.70 5.40 15 vérifiée
2 50.207 12.56 0.897 0.866 22.31 124.75 5.58 15 vérifiée
3 52.184 12.56 0.897 0.866 22.31 129.66 6.22 15 vérifiée
4 55.673 12.56 0.897 0.866 22.31 138.33 6.19 15 vérifiée
5 57.979 12.56 0.897 0.866 22.31 144.06 6.45 15 vérifiée
6 59.905 12.56 0.897 0.866 22.31 148.85 6.66 15 vérifiée

Niveau MSMAX

(kN,m)
AU

(cm2)
ρ1 β1 K1 ࢙࣌

(Mpa)
ࢉ࢈࣌

(Mpa)
ࢉ࢈ഥ࣌

(Mpa)
Obs

SS2 48.149 6.88 1.019 0.859 20.46 301.74 14.48 15 Vérifiée
SS1 49.437 6.88 1.019 0.859 20.46 308.81 14.87 15 Vérifiée

RDC 49.848 6.88 1.019 0.859 20.46 312.39 14.99 15 Vérifiée
1 36.944 6.88 1.019 0.859 20.46 231.52 11.11 15 Vérifiée
2 36.734 6.88 1.019 0.859 20.46 230.21 11.05 15 vérifiée
3 36. 362 6.88 1.019 0.859 20.46 227.87 10.93 15 vérifiée
4 37.200 6.88 1.019 0.859 20.46 233.13 11.19 15 vérifiée
5 37.170 6.88 1.019 0.859 20.46 232.62 11.16 15 vérifiée
6 40.157 6.88 1.019 0.859 20.46 251.66 12.07 15 vérifiée
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On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut se
dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes :

ܐ

ۺ
≥

૚

૚૟
;

܍܎ܛۯ

܌.܊
<4.2 ;

ܐ

ۺ
≥

ۻ ܜ

૚૙.ۻ ૙

ܛۯ : Section adoptée en travée.

܍܎ : Limite élastique des aciers (400 Mpa).

ۻ :ܜ Moment max à l’ELS (à partir du logiciel).ۻ ૙ : Moment max isostatique (qmaxl² /8).

 Vérification des conditions :

1ére condition 2éme condition 3éme condition

Poutres principales

1) 0625,00851.0
470

40

16

1

max


L

h
܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

2) 085,0
10

85.0
0851.0

10 0

0

0





M

M

M

M

L

h t ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

3) 0105,00072.0
3730

01.82,4





efbd

A
܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

Poutres secondaires :

1) 0625,0092.0
325

30

16

1

max


L

h
܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

2) 085,0
10

85.0
092.0

10 0

0

0





M

M

M

M

L

h t ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎

3) 0105,00068,0
2725

62.42,4





efbd

A
܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ ܍éܑ܎
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VIII.1.Introduction :

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91 et les vérifications selon les
Règles Parasismiques Algériennes RPA 99/Version 2003.

Sous l’action des forces horizontales (séisme, vent) ainsi que les forces dues aux charges

verticales, le voile est sollicité à la flexion composée avec effort tranchant.

Les sollicitations engendrées dans le voile sont :

 Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par l’action du séisme.

 Effort normal du à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la

charge sismique.

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. Dans

chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones d’about)

ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.

Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :

 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des  efforts 

est possible.

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles des charges.

VIII-1 Disposition des armatures verticales dans les voiles

Le calcul se fera pour des bandes verticales dont la largeur d est déterminée à partir de :

)
3

L'2
;

2

h
(mind e

Où L’ : la longueur de la zone comprimée.

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter

-Section entièrement comprimé (SEC

-Section partiellement comprimé (SPC)

-Section entièrement tendue (SET)

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois

zones : (Épaisseur: e = 20 cm)



Chapitre VIII : ferraillage des voiles

194

 Zone I : 2S-SOL ; 1S-SOL ; RDC

 Zone II : 1er ; 2éme ; 3éme

 Zone III: 4eme ; 5éme ; 6éme

VIII.2. Exposé de la méthode :

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les

plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

I

VM

B

N

I

VM

B

N

'

min

max

.

.









B : section du béton

I : moment d’inertie du Voile

V et V’ : bras de levier du voile ( V = V’ = L/2)

Le calcul se fera pour des bandes de longueur « d » donnée par :

                             d≤ min(
ℎ௘

2ൗ , 2
3ൗ (௖ܮ

Avec :
he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré
Lc : la longueur de la zone comprimée

Les efforts normaux dans les différentes sections sont données en fonction des
diagrammes des contraintes obtenues.

VIII.3. Armatures verticales :

 Ferraillage section entièrement

comprimée:

ed
2

σσ
N 1max

1 




ed
2

σσ
N 21

2 




e : épaisseur du voile

La section d’armature d’une section entièrement comprimée est égale à :

-

s

bci
vi

σ

fBN
A



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B : section du tronçon considéré ;

Situation accidentelle : s = 400 MPa ; bcf = 18.48 Mpa

Situation courante : s = 348 MPa ; bcf = 14.20 Mpa

 Armatures minimales:

ml/cm4A 2
min  (Art A.8.1, 21BAEL91).

%5.0
B

A
%2.0 min  (Art A.8.1, 21BAEL91)

 Ferraillage section entièrement tendue :

e : épaisseur du voile

la section d’armature d’une section entièrement tendue est

égale à :
s

i
vi

σ

N
A 

 Armatures minimales :

minA
e

t28

f

Bf
(Condition non fragilité BAEL art A4.2.1).

minA B0.002 (Section min du RPA art 7.7.4.1).

B : section du tronçon considéré

 Ferraillage section partiellement comprimé :

ed
2

σσ
N 1min

1 




e.d
2

σ
N 1

2 

La section d’armature est égale à :

s

i
vi

σ

N
A 

 Armatures verticales minimales :

Même conditions que celles d’une section entièrement tendue.

ed
2

σσ
Ni 1max 



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VIII.4.Armatures horizontales:

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

10 Ф et disposées de manière à servir de cadre armatures aux armatures verticales.

4

A
A v

h 

Ah 0.15%B globalement dans la section du voile

Ah 0.10%B en zone courante

B : Section du béton

Av : Section d’armature verticale

VIII.5. Armature de couture :
Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de
couture dont la section est donnée par la formule :

A =1.1
்

௙೐
Avec T = 1.4 T

T : Effort tranchant calculée au niveau considéré cette quantité doit s’ajouter à la section
d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts de traction dus au moment de
renversement.

 Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 7.7.4.3):

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit :

 Globalement dans la section du voile B0.15%AetA hv 

 Zone courante : B0.10%AetA hv 

 Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après

l’article (7.7.4.3 du RPA 2003)

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au

mètre carré de surface.
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 Armature pour les potelets

Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la

section est 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas

être supérieur à l’épaisseur du voile.

VIII.6.Dispositions constructive:

 Escapement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cm30,e5,1minSt  …………………….…. Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003)

Avec : e = épaisseur du voile

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la

longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm.

 Longueur de recouvrement :

   - 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible.

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

combinaisons possibles de charges.

 Diamètre minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de

l’épaisseur du voile.

20mm
10

e
φ max 

VIII.7.Vérification des contraintes de cisaillement :

 (Art 7.7.2 RPA):

La contrainte de cisaillement dans le béton b doit être inférieure à la contrainte admissible

b =0.2fc28 =5Mpa.

db

V
τ

0

b


 b     τ; b

Avec : calculuVV ,4.1  .

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile

d : Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute
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 Art 5.1.1 BAEL 91 :

IL faut vérifier que: uττu 

Fissuration préjudiciable: 







 4MPa,

γ

f
0.15minτ

b

cj

u =3.26Mpa.

VIII. 8.Vérification à L’ELS :

A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression est inférieure

à 15 Mpa.

MPAfcbc 15286.0
A15B

N
σ s

bc 


 

Avec :
Ns : Effort normal appliqué
B : Section du béton
A : Section d’armatures adoptée

VIII.9. Exemple de calcul :

Le schéma suivant représente la disposition des voiles dans notre structure :
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a) Ferraillage vertical :

Nous proposons le calcul détaillé du voile VT1 (L = 4.55m) du RDC :

Détermination des sollicitations :

Zone I :

1) Caractéristiques géométriques :

L = 4,55 m, e = 0, 20 m I=1,570m4 B = L x e = 0,910m2

V = V '= L / 2 = 2.275m

2
min /42.4131σ mKN

 Conclusion :

- la section est partiellement comprimée (S.P.C)

mL

mLLL

mL

LL

t

ct

c

c

21.3

21.334..155.4

34.155.4
42.413149.1727

49.1727

minmax

max


















 Calcul de la longueur (d) :

         Avec : d≤ min (
ℎ௘

2ൗ , 2
3ൗ (௖ܮ =0.89m

Soit un tronçon d=
௅೟

ଶ
=1.605m


Détermination des armatures :

Bande 1 :

On prend d=0.45m

                         σ1=
(௅೟ି ௗ)σ೘ ೔೙

௅೟
= ݉/ܰܭ3552.25 ଶ

475.17KNed
2

σσ
N 1max

1 





Armatures verticales :

2

s

1

v1 87.11
σ

N
A cm

Bande 2 :

2
max /49.1727σ mKN
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On prend d=0.89m

KN15.316ed
2

σ
N 1

2 


Armatures verticales :

2

s

2
v2 9.7

σ

N
A cm

Section minimale

Amin =max {
଴,ଶଷ.ௗ.௘.௙೟మఴ

௙೐
; 0,005. .݀ }݁

Amin =max {
଴,ଶଷ.ସଷ.ଶ଴.ଶ,ଵ

ସ଴଴
; 0,005.43.20}=4.3cm2

AV1=11.87cm2 et Av2 = 7.9 cm2

Armatures de coutures

Avj =
ଵ.ହସ்

௙೐
=
ଵ.ହସ௫ହହଷ.ଵ଻௫ଵ଴

ସ଴଴
= 21.29cmଶ

A1 = Av1 + Avj/4 = 17.19cm2

A2 = Av2 + Avj/4 = 13.22cm2

Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de l’action
sismique.

1ere bande :10HA14=15.39cm2/d1 soit:5HA14 /nappe .avec espacement de 15 cm

2ième bande :10HA14=15.39 cm2/d2 soit: 5HA14/nappe avec espacement de 15 cm

 Armatures horizontales :
D’après le BAEL 91 :

Ah  max൜
ݒܣ
4 0. 15%B} = 13.65cm2

Soit : 9HA14 =13.85cm²/ ml /par nappe avec : est =25 cm
Armature transversales :
Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré

soit : HA8.

 -Vérification des contraintes de cisaillement:
Selon le RPA99 modifié 2003 :

                ζb =
ଵ.ସ்

௘.ௗ

                ζb =
ଵ.ସ௫଺ଶ଺.ହହ

଴.ଶ௫଴.ଽ௫ଶ.ଽହ
10ିଷݔ = 1.84 ζb >ܽܲܯ =0.2 fc28 = 5MPa……condition vérifiée

Selon le BAEL91 modifié 99 :

ζu = minቀ0.15
௙೎మఴ

ఊ௕
; =ቁܽܲܯ4 2.5 MPa

ζu=
்

௘.ௗ
=

଺ଽ଼ .଺ଷ

଴.ଶ௫଴.ଽ௫ଶ.ଽହ
10ିଷݔ = ζu >ܽܲܯ1.31 …....condition vérifiée

2. vérification a L’ELS :
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MPax
x

38.010
4.23156600

09.1811

A15B

N
σ s

bc 







=2.61 MPa< Ϭbc =15MPa ……. condition vérifiée
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VIII.9. Les résultats de calcul des voiles sont illustres dans les tableaux Suivants :

Zones Zone I Zone II Zone III

Caractéristiques géométriques

L (m) 3.25 3.25 3.25

e (m) 0.2 0.2 0.2

B (m) 0.65 0.65 0.65

Sollicitations de calcul

σmax [KN/m²] 1265.23 132.36 -111.18

σmin [KN/m²] -6085.62 -3545.86 -1538.43

Nature de la section SPC SPC SPC

Vu (kN) 906.71 299.55 221.93

Lt(m) 2.69 3.13 3.50

Lc(m) 0.56 0.12 -0.25

d (m) 1.345 1.567 1.752

σ1 [KN/m²] 632.615 66.180 -55.590

N (kN)
N1 255.32 31.10 -29.21

N2 85.106 10.367 -9.737

Av (cm2)
AV1 6.38 0.78 -0.73

AV2 2.13 0.26 -0.24

Avj (cm2) 34.91 11.53 8.54

Avj correspond (cm2) 14.45 5.56 4.60

A (cm2)
A1=Av1+Avjcor 20.83 6.34 3.87

A2=Av2+Avjcor 16.58 5.82 4.36

Amin (cm2) 14.13 16.45 18.39

Av adopté (cm2)
Bonde1 24.12 18.46 18.46

Bonde 2 18.46 18.46 18.46

Ferraillage des voiles

Choix des barres

Bonde1 2x6HA16 2X6HA14 2X6HA14

Bonde 2 2X6HA14 2X6HA14 2X6HA14

St (cm)
Bonde1 10 25 29

Bonde 2 20 25 29

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 8.07 9.40 10.51

AH /nappe (cm2) 6.03 4.62 4.62

Choix des barres/nappe (cm2) 10HA10 8HA10 8HA10

ep =20cm (A=7.85cm2) (A=5.02cm2) (A=5.02cm2)

Vérification des contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 1.550 0.512 0.379

b(MPa) 2.170 0.717 0.531

ELS
Ns (kN) 2384.69 1901.66 983.31

b(MPa) 3.34 2.70 1.39
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Zones Zone I Zone II Zone III

Caractéristiques
géométriques

L (m) 4.55 4.55 4.55

e (m) 0.2 0.2 0.2

B (m) 0.91 0.91 0.91

Sollicitations de calcul

σmax [KN/m²] 3369.24 1124.15 1220.69

σmin [KN/m²] -6644.72 -3174.68 -1246.53

Nature de la section SPC SPC SPC

Vu (kN) 626.55 457.33 286.19

Lt(m) 3.02 3.36 2.30

Lc(m) 1.53 1.19 2.25

d (m) 1.510 1.680 1.149

σ1 [KN/m²] 1684.620 562.075 610.345

N (kN)
N1 762.91 283.30 210.46

N2 254.305 94.433 70.154

Av (cm2)
AV1 19.07 7.08 5.26

AV2 6.36 2.36 1.75

Avj (cm2) 24.12 17.61 11.02

Avj correspond (cm2) 8.00 6.50 2.78

A (cm2)
A1=Av1+Avjcor 27.08 13.58 8.04

A2=Av2+Avjcor 14.36 8.86 4.54

Amin (cm2) 15.85 17.64 12.07

Av adopté (cm2)
Bonde1 30.78 18.46 13.56

Bonde 2 18.46 18.46 13.56

Ferraillage des voiles

Choix des
barres

Bonde1 2x10HA14 2X6HA14 2X6HA12

Bonde 2 2X6HA14 2X6HA14 2X6HA12

St (cm)
Bonde1 15 28 19

Bonde 2 25 28 19

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 9.06 10.08 6.90

AH /nappe (cm2) 7.70 4.62 3.39

Choix des barres/nappe (cm2) 10HA10 6HA10 6HA10

ep =20cm (A=7.85cm2) (A=4.71cm2) (A=4.71cm2)

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.765 0.558 0.349

b(MPa) 1.071 0.782 0.489

ELS
Ns (kN) 2425.7 1549.14 772.77

b(MPa) 2.47 1.60 0.81
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Zones Zone I Zone II Zone III

Caractéristiques
géométriques

L (m) 2 2 2

e (m) 0.2 0.2 0.2

B (m) 0.4 0.4 0.4

Sollicitations de calcul

σmax [KN/m²] 1175.67 89.09 119.39

σmin [KN/m²] -4991.46 -359.74 -190.64

Nature de la section SPC SPC SPC

Vu (kN) 462.5 323.19 190.84

Lt(m) 1.62 1.60 1.23

Lc(m) 0.38 0.40 0.77

d (m) 0.809 0.802 0.615

σ1 [KN/m²] 2495.730 179.870 95.320

N (kN)

N1 605.99 43.25 17.58

N2 201.996 14.417 5.861

Av (cm2)

AV1 15.15 1.08 0.44

AV2 5.05 0.36 0.15

Avj (cm2) 17.81 12.44 7.35

A (cm2)

A1=Av1+Avj/4 19.60 4.19 2.28

A2=Av2+Avj/4 5.05 3.47 1.98

Amin (cm2) 5.40 8.42 6.46

Av adopté (cm2)
Bonde1 21.54 9.24 6.78

Bonde 2 6.78 9.24 6.78

Ferraillage des voiles

Choix des
barres

Bonde1 2x7HA14 2x3HA14 2x3HA12

Bonde 2 2x3HA14 2x3HA14 2x3HA12

St (cm)
Bonde1 11 25 20

Bonde 2 25 25 20

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 4.86 4.81 3.69

AH /nappe (cm2) 5.39 2.31 1.70

Choix des barres/nappe (cm2) 7HA10 4HA10 4HA10

ep =16cm (A=5.5cm2) (A=3.14cm2) (A=3.14cm2)

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte

u(MPa) 1.285 0.898 0.530

b(MPa) 1.799 1.257 0.742

ELS

Ns (kN) 2587.37 1740.68 843.62

b(MPa) 5.85 4.07 2.01
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Zones Zone I Zone II Zone III

Caractéristiques
géométriques

L (m) 4.5 4.5 4.5

e (m) 0.2 0.2 0.2

B (m) 0.9 0.9 0.9

Sollicitations de calcul

σmax [KN/m²] 3581.27 1086.9 1480.51

σmin [KN/m²] -6851.87 -3300.56 -1283.78

Nature de la section SPC SPC SPC

Vu (kN) 722.72 387.71 224.88

Lt(m) 2.96 3.39 2.09

Lc(m) 1.54 1.11 2.41

d (m) 1.478 1.693 1.045

σ1 [KN/m²] 1790.635 543.450 740.255

N (kN)
N1 793.79 275.95 232.06

N2 264.596 91.985 77.352

Av (cm2)
AV1 19.84 6.90 5.80

AV2 6.61 2.30 1.93

Avj (cm2) 27.82 14.93 8.66

Avj correspond (cm2) 9.14 5.61 2.01

A (cm2)
A1=Av1+Avjcor 28.98 12.51 7.81

A2=Av2+Avjcor 15.75 7.91 3.94

Amin (cm2) 15.52 17.77 10.97

Av adopté (cm2)
Bonde1 30.78 18.46 13.56

Bonde 2 18.46 18.46 13.56

Ferraillage des voiles

Choix des
barres

Bonde1 2x10HA14 2X6HA14 2X6HA12

Bonde 2 2X6HA14 2X6HA14 2X6HA12

St (cm)
Bonde1 15 28 17

Bonde 2 25 28 17

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 8.87 10.16 6.27

AH /nappe (cm2) 7.70 4.62 3.39

Choix des barres/nappe (cm2) 10HA10 7HA10 7HA10

ep =20cm (A=7.85cm2) (A=5.02cm2) (A=5.02cm2)

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.892 0.479 0.278

b(MPa) 1.249 0.670 0.389

ELS
Ns (kN) 2384.69 1580.37 793.03

b(MPa) 2.45 1.65 0.84
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Fondations :

XI-1-Introduction :

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les

efforts apportés par la superstructure.

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa

fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs

extrêmes ;

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en

grandeur et en direction ;

 Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la

résistance aux sollicitations extérieures :

 Fondations superficielles :

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique

sont :

 Les semelles continues sous murs,

 Les semelles continues sous poteaux,

 Les semelles isolées,

 Les radiers.

 Fondations profondes :

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les

cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations

profondes sont :

 Les pieux ;

 Les puits.

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité

portante.
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 Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

 La nature de l'ouvrage à fonder : pont, bât. d'habitation, bât industriel, soutènement,....
 La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des

caractéristiques
 Le site : urbain, campagne, montagne, bord de mer,...
 La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence d'eau,...
 Le type d'entreprise : matériel disponible et compétences,...
 Le coût des fondations : facteur important mais non décisif.

 Origines des accidents pouvant survenir aux fondations :

Les accidents survenus aux fondations sont souvent liés aux mauvais choix du type de
fondations et même à l'entreprise qui les avait réalisés

Les fondations superficielles :

1. Fondations assises sur des remblais non stabilisés
2. Fondations ayant souffert de présence d'eau dans le sol (nappe

phréatique,...)
3. Fondations hétérogènes (terrain, type de fondation,...)
4. Fondations réalisées en mitoyenneté avec des bâtiments existants (sol

décomprimé, règles des 3/2,...)
5. Fondations réalisées sur des sols trop compressibles.
6. Fondations réalisées à une profondeur trop faible (hors gel non

conforme,..)
7. Fondations réalisées sur des sols instables (terrain incliné,

éboulement,...)
8. Environ 85% des accidents sont dus à la méconnaissance des

caractéristiques des sols ou à des interprétations erronées des
reconnaissances.

Les fondations profondes :

1. L'essentiel des sinistres rencontrés sur ce type de fondations est une
reconnaissance des sols incomplets ou une mauvaise interprétation des
reconnaissances.

2. Erreurs lors de l'exécution.
3. Détérioration des pieux ou puits (présence d'eaux agressives,...)
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Conclusion :

Il est vivement conseillé de faire réaliser une étude de sol avant de commencer l'étude des

fondations. L'étude de sol peut faire des économies sur le type de fondations elle peut

préconiser le déplacement du bâtiment vers une zone plus saine du terrain. Il est bien entendu

cette étude sera faite avant même le dépôt de permis de construire et que la surface du terrain

le permet.
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Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles filantes et un radier
général, en fonction des résultats du dimensionnement, on adoptera le type de semelle
convenable.

Vu que notre ouvrage est important et le site d’implantation de type meuble (S3), il est

vivement conseillé d’utiliser des semelles filantes ou un radier pour nos fondations.

XI.2. Dimensionnement :
a) Semelle isolée :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal serN qui est

obtenu à la base de tous les poteaux du RDC.

sol

ser

σ

N
BA 

Homothétie des dimensions : 1K
B

A

b

a


sol

s

σ

N
B

Exemple :

m39.1BKN/m²250σ,KN483N solser 

Remarque :

Vu que les dimensions des semelles très importantes, le risque de chevauchement est

inévitable, alors nous optons pour des semelles filantes.

IX-4-2) Semelles filantes sous voiles :

L

QG
B

LB

QG

S

N

SOL

solsol
S














B : La largeur de la semelle.

L : Longueur de la semelle.

G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré.

sol : Contrainte admissible du sol.

A

b

a

b
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Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau IX.1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)

Voiles G+Q(KN/m²) L (m) B (m) S=B.L (m²)

VL1 2793.29 3.25 3.44 11.18

Tableau IX.2 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal)

Voiles G+Q (KN) L

(m)

B

(m)

S=B.L

(m²)

VT1 2425.70 4.55 2.13 9.69

VT2 2587.37 2 5.17 10.34

VT3 2384.69 4.50 2.11 9.5

  271.40 mSS iV Avec : SV : Surface totale des semelles filantes sous voiles.

IX-4-3) Semelles filantes sous poteaux :

On fera le calcul sur le portique transversal (C-C) (fil de poteaux le plus sollicité Nsmax 
486.96KN).

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau X.3 : Surface de semelles filantes sous poteaux

Poteau PiGi+Qi
(KN)

Mi
(KN.m) ei(m)

Pi x ei
(KN.m)

1 1059.19 2.682 11.425 12095.94

2 1240.3 1.058 6.925 8589.07

3 1140.61 1.012 2.425 2765.97

4 486.96 0.260 -2.275 -1107.83

5 1023.14 0.991 -6.875 -7034.08

6 671.61 8.299 -11.425 -7673.14

Somme 5621.81 14.302 0 7635.93
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Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle :

m
P

MeP
e

i

iii
36.1





 

Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles :

 m
L

me 8.3
6

85.22

6
36.1 Répartition trapézoïdale.

 
mKN

L

e

L

N
q s /17.158

85.22

36.16
1

85.22

81.56216
1min 







 








 


 
mKN

L

e

L

N
q s /89.333

85.22

36.16
1

85.22

81.56216
1max 







 








 


 
 

mKN
L

e

L

N
q s

L /96.289
85.22

36.13
1

85.22

81.56213
1

4







 








 


IX-4-4) Détermination de la largeur de la semelle :

 
m

q
B

SOL

L
16.1

250

96.2894/




On prend B = 1.20m.

On aura donc, 242.2785.2220.1 mS 

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : Vt SnSS 

n : Nombre de fil dans le sens considéré.

223.20571.40642.27 mS t 

Remarque :

 La surface totale du bâtiment : 258.421 mS bat 

 La surface totale des semelles filantes dans le sens transversal : St = 205.23 m2



Chapitre IX: ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

212

batt

bat

t
SS

S

S
%50%4848.0

58.421

23.205


Conclusion :
On remarque que la surface de la semelle filante est inférieure à 50% de la surface totale du
Bâtiment donc on peut conclure que la semelle filante est acceptable. Donc j’opte pour des

semelles filantes comme fondation.

VI-4-Calcule de semelle :
VI-4-1-Hauteur de la semelle :

࢙ࢎ ≥
࡮ − ࢊ

૝
+ ૞࢓ࢉ

Avec :
B : largeur de la semelle.
hs : Hauteur de la semelle.
b : largeur du poteau dans le sens x

ℎ௦ ≥
120 − 40

4
+ 5 ܿ݉ = 25 ܿ݉ .

On adopte une hauteur h s = 35 c
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Les dimensions adoptées sont les suivantes :

L = 29.75m
B = 120 cm
hs = 35 cm

A fin d’assurer une meilleure rigidité de la semelle, cette dernière sera munie d’une
poutre de rigidité sur toute sa longueur qui agit comme une poutre renversée continue avec les
poteaux comme appuis, d’où les armatures supérieures (moments positifs en travée) et des
armatures inférieures (moments négatif sur appuis).

XI-4-2-Etude de la poutre de rigidité :
XI-4-2-1-Dimensionnement :

Il faut que : La hauteur :
ࡸ

ૢ
≤ ࢖ࢎ ≤

ࡸ

૟

La largeur
૚

૜
࢖ࢎ ≤ ࢖࢈ ≤

૛

૜
࢖ࢎ

L étant la plus grande portée dans le sens étudié.

L = 4.7m ⇒ 
ସ଻଴

ଽ
≤ ℎ௣ ≤

ସ଻଴

଺
⇒ 52.22≤ ℎ௣ ≤ 78.33ܿ݉

On adopte une hauteur ܘܐ = ૠ૙ܕ܋ .

ܘܐ = ૠ૙ܕ܋ ⇒
଻଴

ଷ
≤ ௣ܾ ≤

ଶ×଻଴

ଷ
 ⇒ 23.33 ≤ ௣ܾ ≤ 46.66 

On adopte une largeur bp = 40 cm.

XI-4-2-2-Ferraillage de la poutre (ELU) :
Le schéma statique de la poutre de redressement est équivalent à une poutre continue sur cinq
appuis.
Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques de calcul en
béton armé.
Calcul de la charge uniforme :
Point d’appuis NU MU eU NU * ei

24 1484.84 0.006 11.425 16964.297
23 1708.05 0.006 6.925 11828.24
22 1503.08 0.006 2.425 3644.969
21 1947.58 25.671 -2.425 -4722.88
20 1413.19 0.006 -6.875 -9715.68
19 914.08 0.006 -11.425 -10443.36
Somme 8970.82 25.701 0 7555.586

R=∑ܰU =8970.82 KN.

݁=
∑ܰ௜× ௨݁ + ௜ܯ∑

ܴ
=

−7555.586 + 25.701

8970.82
= −0.83 ݉ .
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q୳ =
∑ N୙

L୘
൬1 +

3e୳
L୘

൰=
8970.82

22.85
ቆ1 +

3x(−0.83)

22.85
ቇ= 349.81KN/ml

VI-4-2-3-Calcul des moments isostatiques :

La travée AB et BC :

M0=
௤ೠ×௅మ

଼
=

ଷସଽ.଼ଵ×(ସ.ହ)మ

଼
= ܰܭ885.46 .݉

La travée CD :

M0=
௤ೠ×௅మ

଼
=

ଷସଽ.଼ଵ×(ସ.଻)మ

଼
= 965.91 ܰܭ .݉

La travée DE :

M0=
௤ೠ×௅మ

଼
=

ଷସଽ.଼ଵ×(ସ.଺)మ

଼
= 925.25 ܰܭ .݉

La travée EF:

M0=
௤ೠ×௅మ

଼
=

ଷସଽ.଼ଵ×(ସ.ହହ)మ

଼
= ܰܭ905.24 .݉

0.3 M0
0.5M0 0.5M0 0.3M0

0.4 M0

FA B C D E

0.4 M0
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XI-4-2-4-Calcul des armatures :

Aux appuis :

Appui Ma

(kN.m)
Μ Β Au

(cm²)
Amin

(cm²)
Observation A (adoptée)

(cm²)
A 265.64 0.101 0.946 11.86 3.28 Au > Amin 5HA16+2HA14=13.13
B 442.73 0.169 0.906 20.65 3.28 Au > Amin 8HA16+3HA14=20.7
C 386.36 0.147 0.919 17.76 3.28 Au > Amin 10HA16=20.11
D 386.36 0.147 0.919 17.76 3.28 Au > Amin 10HA16=20.11
E 370.1 0.140 0.924 16.92 3.28 Au > Amin 8HA16+HA14=17.62
F 362.1 0.138 0.925 16.54 3.28 Au > Amin 6HA16+3HA14=16.68

Tab XI.4: Ferraillage de la poutre de rigidité au niveau des appuis

En travée :

Travée Mt

(kN.m)
Μ β Au

(cm²)
Amin

(cm²)
Observation A (adoptée)

(cm²)
A-B 610.96 0.232 0.866 29.81 3.28 Au > Amin 2HA20+4HA25=30.82
B-C 553.26 0.210 0.881 26.53 3.28 Au > Amin 6HA20+4HA16=26.88
C-D 669.38 0.254 0.856 33.04 3.28 Au > Amin 5HA20+5HA16=25.76
D-E 633.06 0.241 0.859 31.14 3.28 Au > Amin 5HA20+8HA16=31.79
E-F 623.33 0.237 0.862 30.55 3.28 Au > Amin 2HA20+4HA25=30.82

Tab XI.5: Ferraillage de la poutre de rigidité en travée
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Vérification au cisaillement :

௎߬ =
௎ܸ
ெ ௔௫

ܾ× ݀
≤ ҧ߬௨ = ݉ ݅݊ ൬

0.15 ௖݂ଶ଼

௕ߛ
= 2.5 ݌ܯ ,ܽ ൰ܽ݌ܯ4

௎ܸ =
௨݈ݍ

2
=

349.81 × 4.7

2
= 822.05 ܰܭ .

௎߬ =
822.05 × 10ଷ

680 × 400
= ݌ܯ3.02 .ܽ < ҧ߬௨

Armateurs transversales :

Φ௧ ≤ ݉ ݅݊ ൬
ℎ

35
,
ܾ

10
, Φ௟௠ ௜௡൰ ܿ݉ .

Φ௧ ≤ ݉ ݅݊ (2,4,1.4) ܿ݉ .

Φ௧ ≤ 1.4 ܿ݉ . on prend Φ௧ = 8݉݉ .

Espacement des cadres :
Selon le RPA, L’espacement entre les cadres doit être :

En zone nodale :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ ൬
ℎ

4
, 12Φ௟, 30൰

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ (17.5,30,30) ܿ݉ .

௧ܵ ≤ 17.5 ܿ݉ . on prend ௧ܵ = 10 ܿ݉ .

En zone courante :

௧ܵ ≤
ℎ

2
=

70

2
= 25 ܿ݉ . on prend ௧ܵ = 35 ܿ݉ .
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Vérification des armatures transversales :

௧ܣ ≥ 0.003 ௧ܾܵ = 0.003 × 10 × 40 =1.20 cm2.

At = 4=2.02cm2condition vérifiée.

X-2 Ferraillage de la semelle dans le sens “B” :

Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles

௕ܣ =
ܰ௨௙(ܤ − )ܾ

8 ௦௧ߪ݀

Ou’ Nuf= B σ3/4 100

Ab est la section d’armatures longitudinales donnée par mètre linière (cm²/ml).

Nuf=289.96 x1.20x1 = 347.95 KN.

Ce qui nous donne :

஻ܣ =
347.95 × 10(120 − 40)

8 × 68 × 348
= 1.47 ܿ݉ ଶ.

On prend 5HA12= 5.65 cm2/ml.

Armatures de répartition

௥ܣ =
஻ܣ
4

=
5.65

4
= 1.41 ܿ݉ ଶ.

On prend 4HA10=3.14 cm2.

IX-3 Ferraillage de la semelle sous voile (VL1) :

Dimensionnement :

On p La hauteur de la semelle :

ࢎ ≥
࡮ − ࢊ

૝
+ ૞࢓ࢉ =

૚૛૙− ૝૙

૝
+ ૞ = ૛૞࢓ࢉ

On prend h=35 cm.

Les dimensions adoptées sont les suivantes :

B = 120 cm
h = 35 cm

Ferraillage de la semelle sous voil (VL1) :

Ns=2843.67 L=3.25m

B≥
૛ૠૢ૜.૛ૢ

૜.૛૞×૛૞૙
≥ ૜.૝ on prendre B=340cm
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H≥
૜૝૙ି૝૙

૝
+ ૞ = ૡ૙

On prendre h=80cm

B=340cm

h=80cm

Vérification de la contrainte du sol :

=௦௢௟ߪ
ܰௌ
ܮܤ

≤
2793.29

3.4 × 3.25
= ݉/ܰܭ252.78 ଶ ܌ܖܗ۱ ܚéܑܞܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎
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Calcul des armatures :
Les armatures seront calculées en considérant une bande de 1 m

ܰ௎ = 3903.50 ܰܭ .

௎ܯ =
ܰ௨(ܤ − )ܾଶ

8 × ܤ
=

3903.05(1 − 0.4)ଶ

8 × 1
= 175.65 ܰܭ .݉

( Z= 0,9 d )

ܣ =
௎ܯ

ௌߪܼ
=

175.65 × 10ଷ

0.9 × 68 × 348

A=8.24 ܿ݉ ଶ On prend 6HA14=9.23cm2.

Armatures de répartition :

௥ܣ =
ௌܣ
4

=
9.23

4
= 2.30 ܿ݉ ଶ.

Soient 5HA 10 = 3,92 cm²

Ferraillage de la longrine :

Le rôle des longrines :
Les longrines servent à chaîner les semelles dans les deux sens, rigidifier et empêcher sont
déplacement.
Elles doivent être calculées pour résister à la traction sous l’action d’une force égale à :

F =
ࡺ

ࢻ
≥ ૛૙ࡺࡷ .

Avec :
N : égale à la valeur maximale de la charge verticale de gravité apportée par les points
D’appuis solidarisés.
ߙ : Coefficient en fonction de la zone sismique et de la catégorie de site
Considérée. (Site : S2 ; zone IIa).

Dimensionnement des longrines :

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines d’après le RPA 99 (Art
10.1.1) sont :

 (25cm x30cm) : site de catégorie S2 et S3.

 (30cm x30cm) : site de catégorie S4.

On adoptera pour notre cas une section de (30 X 25) cm

Armatures longitudinales :

N = 349.81kN

ߙ = 15 (Zone II a ; Site 3)
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F =
૜૝ .ૢૡ૚

૚૞
= ૛૜.૜૛ࡺࡷ ≥ ૛૙ࡺࡷ .

ܣ =
ܨ

ௌߪ
=

23.32 × 10

348
= 0.67 ܿ݉ ଶ.

Le ferraillage minimum exigé par le RPA est de 0,6 % de la section totale.

Amin = 0,006x 25x30 = 4.5 cm2.

⇒ On adopte une section d’armature longitudinale de A= 4HA14 =6, 15 cm²

Armatures transversales :

Φ௧ ≤ ݉ ݅݊ ൬
ℎ

35
,
ܾ

10
, Φ௟௠ ௜௡൰ ܿ݉ .

Φ௧ ≤ ݉ ݅݊ (0.86, 2.5, 1.2) ܿ݉ .

Φ௧ ≤ 1.00ܿ݉ . on prend .8ܣܪ

Espacement des cadres :

Selon le RPA, l’espacement entre les cadres doit être :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ (20, 15Φ୪) = ݉ ݅݊ (20,21).

௧ܵ ≤ 18ܿ݉ . on prend ௧ܵ = 15 ܿ݉ .
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X-1-Introduction :

Le mur plaque sera prévu au niveau de l’infrastructure pour reprendre les poussées des terres.
Sa hauteur est de 5.76 m .L’épaisseur minimale exigée pas le RPA 99 est telle que :
e  ≥ 15cm. 
Dans notre cas on optera pour une épaisseur de 20cm.
Le mur est encastré à la base et simplement appuis sur le plancher.

Figure X.1 : Coupe verticale du mur plaque

5
.7

5
[m

]

45

30

4
0

Pot(45x40)

Pp(30x40)

Mur

plaque

Fondation

-2.86

0.00
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X-2- Détermination des sollicitations :

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :σH et σV

Avec :
σH : contrainte horizontale σH =Ka x σV

σV : contrainte vertical

Ka : coeff de poussée des terres )

Kୟ = tgଶቀ
π

4
−
φ

2
ቁ

ϕ : angle de frottement interne 

Figure X.2: Schéma caractéristique du sol

γ=18KN 

C=0

φ= 30°

q=10KN/m2
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IX-3-Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol :

Poids volumique des terres : γ=18KN /m3

Surcharge éventuelle :q=10KN/m2

Angle de frottement :φ= 30° 

Cohésion : C=0

 Calcul des sollicitations :

ELU :
Ka=0.33
σH =Ka x σV = Ka x (1.35x γ x h + 1.5xq) 
h=0 → σH1=0.33x (1.5x10)=4.95 KN/m2

h=5.75 → σH2=0.33x (1.35x18x5.75+1.5x10)=51.059 KN/m2

ELS:
σH =Ka x σV = Ka x (γ x h +q) 
h=0 → σH1=0.33x10=3.3 KN/m2

h=5.75 → σH2=0.33x (10+18x5.75)=37.46KN/m2

Figure X.3: Diagramme des contraintes aux états limites

ELU ELS

q =4.95KN/m

q =51.059KN/m

q =3.3KN/m

q =37.46KN/m
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 Charge moyenne:
La charge moyenne à considérer dans le calcul d’une bonde de 1 mètre est :

ELU

q୳ =
(3 × σ୫ ୟ୶ + σ୫ ୧୬)

4
× 1 = ൬

3 × 51.059 + 4.95

4
൰× 1 = 39.53KN/m

ELS

q୳ =
(3 × σ୫ ୟ୶ + σ୫ ୧୬)

4
× 1 = ൬

3 × 37.46 + 3.3

4
൰× 1 = 28.92KN/m

IX.2. Ferraillage du mur plaque :

a) Méthode de calcul :

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux
appuis sur 6 appuis.
Schéma statique : sens(xx)

qu=39.53 kN/ml , qs=28.92 kN/ml

qu

3.05m 3 m 3,25m 3m 3.10m 3.05m

Sens (Y-Y)

2.86m 2.89m
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Pour le calcul des sollicitations, nous utiliserons le logiciel ETABS Les résultats sont

représentés dans les figures ci-après :

 Sens x-x :

-ELU :

Fig.1-Les chargements

Fig. 2.Diagrammes des moments

Fig.3.Diagrammes des efforts tranchants :
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ELS :

Fig.1-Les chargements

Fig. 2.Diagrammes des moments
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Fig.3.Diagrammes des efforts tranchants :

Sens y-y:

-ELU :

Fig.1-Les chargements

Fig. 2.Diagrammes des moments

Fig.3.Diagrammes des efforts tranchants :
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-ELS :

Fig.1-Les chargements

Fig. 2.Diagrammes des moments

Fig.3.Diagrammes des efforts tranchants :

X.2.1. Ferraillage à l’ELU :

Le ferraillage du mur plaqué se fera en flexion simple pour une bande de largeur b=1 m et

d’épaisseur ep=20 cm

Efforts internes Sens (xx) Sens (yy)
Mau [KN.m] 34.78 28.06
Mtu [KN.m] 19.32 20.27

Mas [ KN .m] 24.11 25.43
Mts [ KN .m] 13.39 18.36

Tu [KN] 67.87 55.83
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Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant:

Sens Zone MU Section β Amin A Aadop Ferraillage

X-X

Appuis 34.78 0,08 SSA 0,958 2.05 6.14 6.78 6HA12

Travée 19.32 0.047 SSA 0.975 2.05 3.35 6.78 6HA12

Y-Y
Appuis 28.06 0,07 SSA 0,963 2.05 4.83 6.78 6HA12

Travée 20.27 0.049 SSA 0.974 2.05 3.51 6.78 6HA12

X.2.2.Vérification :

 Section minimale :

Selon le BAEL 91/99(Condition de non fragilité)

Amin =
૙,૛૜.₂₈ܜ܎.܌.܊

܍܎
=
૙,૛૜×૚૙૙⨯૚ૠ⨯૛,૚

૝૙૙
=2,05cm2

 Selon le RPA99/2003

La section minimale d’armatures verticales et horizontales est de

0,1%. Amin = 0.001⨯ 100 ⨯20 = 2cm²

 Sens x-x:

Aadoptée= 6.15cm² > Amin …………… condition vérifiée

 Sens y-y :

Aadoptée=6.15 cm² > Amin …………...condition vérifiée

-Armatures transversales :

φt  = 
૎

૜
=
૚૝

૜
= 4,67mm

Soit le diamètre des armatures transversales = 8 mm
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 Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.1,1/BAEL

Sens (xx) :

τu =
ܕ܂ ܠ܉

܌.܊
  ≤  τu  =  min       

૙,૚૞₂₈܋܎

઻܊
; 4MPa = 2,5MPa

Tumax = 67.87KN

 Τu= 
ܕ܂ ܠ܉

܌.܊
  = τu =

૟ૠ.ૡૠ⨯૚૙³

૚૙૙૙.૚ૠ૙
=0,40MPa

τu < τu                               CV 

Sens (YY) :

τu =
ܕ܂ ܠ܉

܌.܊
  ≤  τu  =  min       

૙,૚૞₂₈܋܎

઻܊
; 4MPa = 2,5MPa

Tumax = 55.83KN

 Τu= 
ܕ܂ ܠ܉

܌.܊
  = τu =

૞૞.ૡ૜⨯૚૙³

૚૙૙૙.૚ૠ૙
=0,33MPa

τu < τu                                CV 

 Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3) :

Il faut vérifier que :

   τse   ≤    τse  =Ѱs.ft₂₈ =1,5⨯2 ,1 =3 ,15MPa

τse =
ܕ܂ ܠ܉

૙, ܑ܃∑܌ૢ.

Avec :          ∑Ui : Somme des périmètres utiles des barres 

 Sens x-x :

∑Ui =nφπ  =4⨯3,14⨯1,4 = 17.58cm

τse =
૟ૠ.ૡૠ⨯૚૙³

૙,ૢ⨯૚ૠ૙⨯૚ૠ૞.ૡ
=2.52MPa

   τse   ≤    τse CV

 Sens Y-Y :

∑Ui =nφπ  =4⨯3,14⨯1,4 =17.58cm

τse =
૞૞.ૡ૜⨯૚૙³

૙,ૢ⨯૚ૠ૙⨯૚ૠ૞.ૡ
=2.07MPa

    τse   ≤    τse CV

Donc pas de risque d’entrainement des barres.
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X.2.3 Vérification à l’ELS

Vérification des contraintes dans le béton et l’acier :

La fissuration est considérée préjudiciable, on doit donc vérifier que :

σse    ≤   σse   =     min      
ଶ

ଷ
fe ; 110ඥߟ. ݐ݂݆ = 201,63MPa

Avec :

િ : Coefficient des fissurations =1,6

La contrainte de compression dans le béton :   σbc ≤  σbc  =15 MPa

 Sens x-x :

1ߤ =
ࡹ ࢙

࢙࣌.ࢊ.૙࢈
=

૛૝૚૚

૚૙૙.૚ૠ.૛૙૚,૟૜
=0,007

β1 =0,871 K1 =23.76

σbc =
࢙࣌

૚ࡷ
=
૛૙૚,૟૜

૛૜.ૠ૟
= 8.48MPa

Donc :    σbc ≤  σbc =15 MPa CV

A=
ۻ ܛ

ܛો.܌.૙܊
=

ଶସଵଵ

૙,ૡૠ૚.૚ૠ.૛૙૚,૟૜
=0.808cm2 soit 2HA10

 Sens Y-Y

1ߤ =
ۻ ܛ

ܛો.܌.૙܊
=

૛૞૝૜

૚૙૙.૚ૠ.૛૙૚,૟૜
=0,0074

β1 =0,953 K1 =91.4

σbc =
ોܛ

۹૚
=
૛૙૚,૟૜

ૢ૚.૝
= 2.2MPa

Donc :    σbc ≤  σbc  =15 MPa CV

A=
ۻ ܛ

ܛો.܌.૙܊
=

૛૞૝૜

૙,ૢ૞૜.૚ૠ.૛૙૚,૟૜
=0.78cm2 soit 2HA10
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C. Etat limite de déformation :
Nous devons justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant nous
pouvons se dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions
suivantes :

1 /
ୣ

୪
≥
ଵ

ଵ଺

2/
ୣ

୪
≥

୑ ୲

ଵ଴୑ బ

3/
୅

ୠୢ
≤

ସ,ଶ

୤ୣ

Avec : h = 30 cm hauteur totale,
L : portée entre nus d’appuis,
Mt : moment maximum en travée,
M0 : valeur maximum du moment isostatique,
A : section des armatures,
b : longueur da la section,
d : hauteur utile de la section droite.

Sens X-X :

Mt = 0.75 M0x = 0.75 × 24.11=18.08 kN.m

qs = 28.92kN/ml

M0 = qs ×
୐మ

଼
= 28.92 ×

ଷ.ଶହమ

଼
=38.18KN.m

1 /
୦

୪
≥
ଵ

ଵ଺

ଷ଴

ଵ଴଴
= 0,3≥

ଵ

ଵ଺
=0,0625 (condition vérifiée)

2/
୦

୪
≥

୑ ୲

ଵ଴୑ బ

ଷ଴

ଵ଴଴
= 0,3≥

ଵ .଼଴଼

ଵ଴×ଷ .଼ଵ଼
=0,047 condition vérifiée

3/
୅

ୠୢ
≤

ସ,ଶ

୤ୣ

૙.ૡ૙ૡ

ଵ଴଴×ଶ଻
= 0,0003 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 condition vérifiée

Sens Y-Y :

Mt = 0.75 M0x = 0.75 ×25.43 =19.07kN.m

qs =28.92 kN/ml

M0 = qs ×
୐మ

଼
= 28.92 ×

ହ.଻ହమ

଼
=119.52KN.m

1 /
୦

୪
≥
ଵ

ଵ଺

ଷ଴

ଵ଴଴
= 0,3≥

ଵ

ଵ଺
=0,0625 condition vérifiée

2/
୦

୪
≥

୑ ୲

ଵ଴୑ బ

ଷ଴

ଵ଴଴
= 0,3≥

ଵ .଼଴଼

ଵ଴×ଵଵଽ.ହଶ
=0,015 condition vérifiée
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3/
୅

ୠୢ
≤

ସ,ଶ

୤ୣ

଴.଻଼

ଵ଴଴×ଶ଻
= 0,0003 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 condition vérifiée
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Ce projet de fin d’études nous a permis de mettre en pratique les connaissances
théoriques acquises durant notre cycle de formation master pour analyser et
étudier un projet de bâtiment réel.

Aprioris l’analyse préalable dune structure est prépondérante avant dénaturer
les calculs de conception parasismique.

Pour la réalisation d’une construction en zone sismique, on établit d’abord la
partie architecturale, en tenant compte de la fonction d’exploitation propre de
cette construction, on recherche aussitôt après, la disposition convenable des
éléments de contreventement.

D’après l’étude faite, il convient de souligner que pour la conception
parasismique, il est très important que l’ingénieur et l’architecte travaillent en
étroite collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions
insuffisantes et pour arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût
important.

Notons qu’à la fin de ce projet qui constitue pour nous une première expérience,
que l’utilisation de l’outil informatique pour l’analyse et le calcul des structures
est très bénéfique en temps et en effort, à condition de maîtriser les notions de
bases des sciences de l’ingénieur, ainsi que le logiciel lui-même.



 BAEL 91 règles techniques de conception des calculs des
ouvrages et construction. Edition Eyrolle (paris 1992).

 Cours en béton armé BAEL calcul des éléments simple et des
structures de béton.

 Règles parasismique algérienne (RPA99), CGS.

 Modificatifs et compléments aux RPA 99 », CGS 2003.

 Ministère de l’Equipement, DTRBC 22 : « Charges et
surcharges d’exploitation ».

 « Aide mémoire RDM » Edition DUNON.

 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes.

 Cours et TD de l’université.
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