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Introduction générale

La construction des bâtiments a connu un développement rapide, surtout après la

seconde guerre mondiale. L’homme doit toujours suivre le progrès et apprendre les nouvelles

techniques de construction qui permettent d’améliorer le comportement des structures et

assurer une fiabilité maximum de la structure vis-à-vis à des dégâts naturels tel que les

séismes.

Comme l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc

elle se présente comme étant une région à forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de tout

temps été soumise à une activité sismique intense. Le dernier séisme dévastateur du 21 mai

2003, qui a touché les régions de centre du pays (Boumèrdes, Alger et Tizi – ouzou) est un

grand exemple très probant d’énormes pertes tant humaines que matérielles.

Les expertises effectuées suite au séisme 2003 ont révélé que la plupart des bâtiments

endommagés au tremblement de terre n'étaient pas de conception parasismique. Pour cela, il y

a lieu de respecter les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient

convenablement la structure.

A cet effet, et à travers le monde, on a créé et imposé des règlements visant à cadrer

les constructions en zones sismiques et à les classer, afin de mieux les concevoir et réaliser.

Dans notre pays, on utilise le RPA99 révisé en 2003 comme règlement parasismique.

Ces règlements sont le fruit de longues années d’expériences et de recherche

approfondie, dont le but est d’offrir un seuil de sécurité qui permettra de protéger les vies

humaines et de limiter les dommages lors des secousses sismiques, et visant à minimiser les

déplacements et à limiter les risques de torsion et d’éviter l’endommagement de la structure tout

en assurant une bonne dissipation des efforts.

L’ouvrage en question est un bâtiment en R + 10, présentant une irrégularité en

élévation, dont le système de contreventement par voiles.

Le travail a été partagé en deux parties principales :

La première partie réservée à la superstructure, qui contient:

-De description de l’ouvrage.et les caractéristiques des matériaux.

-Pré dimensionnement des éléments.

-Etude des éléments secondaires.

-Modalisation de la structure avec logiciel ETABS.

-Vérification e RPA.

-ferraillage des éléments non structuraux.

La deuxième partie sera consacrée à l’étude de l’infrastructure :

-Etude des fondations.

L’étude de ce bâtiment se fait tout en respectant les réglementations et recommandations

en vigueur à savoir (CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003 et les différents DTR).
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I. 1. Introduction :

L’étude d’un bâtiment en béton armé nécessite des connaissances de base sur lesquelles l’ingénieur

prend appuis, et cela pour obtenir une structure à la fois sécurisée et économique. A cet effet, on

consacre ce chapitre pour donner quelques rappels et des descriptions du projet à étudier.

I.2 Description de l’ouvrage :

Le projet consiste à l’étude d’une structure (R+10) bi fonctionnelle qui regroupe commerce

et habitation, classé dans le groupe d’usage 2 selon la classification du RPA 99 (Article 3.2).

L’ouvrage est situé sur le territoire de la wilaya de TIZI-OUZOU,, qui est classée d’après la

carte de zonage en Zone IIa (zone moyenne sismicité) RPA2003.
La contrainte admissible du sol σsol = 2 bars leur profondeur est 4m

I.3. Caractéristiques géométriques :
 longueur totale du bâtiment : 25,00m

 largeur totale du bâtiment : 19,90m

 hauteur totale du bâtiment : 35,02m

 hauteur d’un étage courant : 3,06m

 hauteur d’un rez-de-chaussée : 4,42m

 hauteur de l’acrotère : 0,60m

I.4. Eléments de l’ouvrage :

A. Ossature :
L’immeuble qui fait l’objet de notre étude est à ossature mixte, composée de :

 Poteaux et poutres formant un système de portiques destinés à reprendre essentiellement les

charges et surcharges.

 Un ensemble de voiles disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal), consistant

d’un système de contreventement assurant la rigidité et la stabilité de l’ouvrage.

B. Planchers :
Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un bâtiment. Ils ont pour rôles

essentiels :

- les transmissions de différentes charges verticales et horizontales aux éléments structuraux,

- la répartition des charges et surcharges sur les éléments porteurs,

- une isolation thermique et acoustique.

- A l’exception de la cage d’ascenseur, tous les planchers du notre bâtiment sont réalisés en

corps creux avec une dalle de compression reposant sur des poutrelles préfabriquées

disposées suivant le sens longitudinal (porteur).

- Le plancher terrasse est inaccessible et comportera un complexe d’étanchéité et une forme de

pente pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales.

C. Maçonnerie :
- Les façades seront réalisées en double cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur avec

une lame d’air de 5cm , pour tous les étages.

- Les murs intérieurs seront réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur.
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D. Revêtements :
Les revêtements seront comme suit :

 Mortier de ciment de 2cm d’épaisseur pour les murs des façades extérieures.

 Enduits de plâtre de 2cm d’épaisseur pour tous les murs intérieurs et plafonds.

 Carrelage pour les planchers courants, les balcons et les escaliers.

 Céramique pour les salles d’eaux.

E. Escaliers :
Le bâtiment est muni d’une cage d’escalier desservant la totalité des niveaux. Ce sont des

escaliers à deux volées en béton armé (paliers et paillasses), coulés sur place.

F. Cage d’ascenseur :
Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles et en béton armé.

G. Coffrage :
On opté pour un coffrage métallique pour les voiles de façon à limiter le temps d’exécution, et un

coffrage classique en bois pour les portiques.

I.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux :

I.5.1. Béton :
Le béton est un mélange ciment, sable, granulat, et eau, dosé à 350 kg/m3 de ciment portland

composé (CPJ). La composition du béton doit être conforme aux règles du BAEL 91 modifié 99 et le

RPA 2003, elle sera déterminée en laboratoire de façon à avoir une résistance caractéristique de

25Mpa

A. Résistance caractéristique à la compression
La résistance à la compression se mesure par compression axial de cylindres droits de révolution

(essais d’écrasement d’éprouvettes normalisées) de 16 cm de diamètre et 32 cm,

 A 1 J le béton attend 15℅ de sa résistance.

 A 3 J→50℅.

 A 7 J→70℅.

 A 14 J→80℅.

 A 21 J→90℅.

 A28 J→99℅ 

Le béton évolue avec le temps à 28 jour la résistance à la compression est dit: résistance

caractéristique à la compression et, noté fc28.

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton à l’âge j<28 jours, sa résistance à la compression

est calculée selon les formules ci-dessous (Art A2.1, 11 B.A.E.L 91):

 fୡ୨=
୨

ସ.଻଺ା଴.଼ଷ୨
× fୡଶ଼ en Mpa ; pour MPafc 4028  ,

 fୡ୨ =
୨

ଵ,ସ଴ା଴,ଽହ୨
× fୡଶ଼ en Mpa ; pour MPafc 4028  .

Pour l’étude de ce projet, nous adoptons une valeur de fc28 = 25 MPa.



Chapitre I………..……………………………. Présentation de l’ouvrage et des matériaux

4

B. Résistance caractéristique à la traction « ftj »Art A2.112 BAEL91,
La résistance caractéristique à la traction à j jour noté ftj est conventionnellement, définie en

fonction de la résistance à la compression par la formule suivante:

f୲୨= 0.6 + 0.06fୡ୨ en Mpa d'où f୲ଶ଼ = 2.1MPa

C. Contraintes limites de service à la compression :
La contrainte limite que le béton pourra supporter est donnée par la formule :

σതୠୡ = 0.6fcଶ଼ = 15Mpa (Art4.5.2 BAEL91)

C.1. Contraintes limite de résistance à la compression « fbu» :
Celle -ci est donnée par la formule ci-dessous ArtA4.3. 41BAEL91 :

fୠ୳ =
0.85fୡଶ଼

θγ
ୠ

en Mpa

b : Coefficient de sécurité








le.accidentelsituation1.15γ

courante,situation1.5γ

b

b





θ : coefficient de durée d’application des l’actions considérées,

θ=1 : si la durée d’application est >24h,

θ=0.9 : si la durée d’application est entre 1h et 24h,

θ=0.85 : si la durée d’application est < 1h,

Pour b =1.5 et θ=1, on aura fbu = 14.2 Mpa

Pour b =1.15 et θ=0.85, on aura fbu = 21.74 MPa.

C.2. Contrainte limite de service à la compression (Art : A4.5, 2 B.A.E.L) :
C’est l’état au delà du quel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de

durabilité. Cette limite vise à empêcher l’ouverture de fissures parallèles à la fibre neutre.

bc = 0.6 fc28 en Mpa, à 28 jours bc = 0.6x 25=15 MPa avec fc28= 25 Mpa
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εbc : déformation relative de service du béton en compression.

tan α=Eb= constant (module d’élasticité).

C.3. contrainte limite de cisaillement (Art : A5.1, 21 BAEL) :

db

VU
u

.
 ; Avec Vu : effort tranchant dans la section étudiée.

b : largeur de la section cisaillée.

d : hauteur utile.

u = min {
b

cf


282.0

; 5MPa}, pour une fissuration peu nuisible.

u = min {
b

cf


2815.0

; 4MPa}, pour une fissuration préjudiciable ou très préjudiciable.

I.5.2. Module d’élasticité :

Selon la durée des sollicitations on distingue deux types de modules :

A. Module de déformation longitudinale instantané du béton (Art : A2.1, 21 BAEL)
Lorsque la durée de la contrainte appliquée est inferieure à 24h, il en résulte un module égal :

Eij=11000ඥfୡଶ଼
య

en Mpa

Pour fc28=25 MPa Eij=32164.195 MPa.

B. Module de déformation longitudinale différée du béton (Art : A2.1, 22 BAEL)
Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et afin de tenir compte de l’effet

de fluage du béton, nous prendrons un module égal :

Ev =
3

ijE
= 3700 3

cjf en MPa.

Pour fc28=25 MPa Ev=10819 MPa.
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C. Module d’élasticité transversale

μ)2(1

E
G


 en MPa.

μ : coefficient de poisson,

E : module de YOUNG.

I.5.3. Coefficient de poisson (Art : A2.1, 3 BAEL) :
C’est le rapport entre les déformations transversales et longitudinales :

υ =0.2 à l’état limite de service.

υ = 0 à l’état limite ultime.

I.5.4. Acier :
L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la compression. Les

armatures sont distinguées par leurs nuances et leurs états de surface. Dans le présent projet, on

utilisera 3 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivants :

Tableau I.1 : Caractéristiques des aciers

A. Module de déformation longitudinal :
Sa valeur est constante quelque soit la nuance de l’acier Es=200000 MPa

B. Contraintes limites :

 Contrainte limite ultime :
La contrainte admissible des aciers est donnée par la formule suivante :

s

e
st

f


 

fୣ : Limite d’élasticité garantie. C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne
lieu à une déformation résiduelle de 2‰.

s : Coefficient de sécurité tel que :








leaccidentelsituation1.15γ

courantesituation1.5γ

s

s





st =384 MPa pour les HA.

Type

d’aciers
Nomination Symbole

Limite

d’élasticit

é fe [MPa]

Résistance

à la rupture

Allongement

relatif à la

rupture

Coefficient

de

fissuration

(η)

Coefficient

de scellement

(ψ)

Aciers en

barres

Haute

adhérence

FeE400
AH 400 480 14‰ 1.6 1.5

Aciers en

treillis

Treillis soudé

(TS) TL520

(Φ<6mm)
TS 550 550 8‰ 1.3 1
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 Contrainte limite de service:
Afin de réduire les risques d’apparition de fissures dans le béton et selon l’appréciation de la

fissuration, le BAEL a limité les contraintes des armatures tendues comme suit :

- Fissurations peu nuisibles :
Cas des armatures intérieures ou aucune vérification n’est nécessaire (la contrainte n’est

soumise à aucune limitation) : st = fୣ

-Fissurations préjudiciables :
Cas des éléments importants ou exposés aux agressions sévères









 tjest ff  110;
3

2
min

- Fissurations très préjudiciables :
Dans ce cas là, on note :









 tjest ff  90;
2

1
min

η: coefficient de fissuration.

η=1.6 pour les adhérence (HA) de diamètre ≥ 6mm.

η= 1.3 pour les HA<6mm

η =1.0 pour les aciers ronds lisses.

C. Diagramme contraintes déformations de l’acier : (Art A.2.2 ,2/ BAEL91) :
Dans le calcul relatif aux états limites, nous utilisons le diagramme simplifié suivant :

D. Protection des armatures (Art A 7.1/ BAEL91) :
Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des

intempéries et autres agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (c) des armatures soit

conforme aux prescriptions suivantes :

 C ≥ 5 cm, pour les éléments exposes à la mer, aux brouillards salins, ainsi que ceux exposés

aux atmosphères très agressives ;

 C ≥ 3 cm, pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations et

éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations) ;

 C ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos non exposés aux

condensations





Chapitre II…………………………………………… Pré dimensionnement des éléments

8

II.1. Introduction :

Le pré dimensionnement consiste à des estimations des dimensions des différents éléments

de la structure avant l’étude du projet.

Ces éléments doivent avoir une section minimale pour reprendre les actions et sollicitations

auxquelles ils sont soumis. Le Pré dimensionnement est réalisé conformément aux règlements

dictés par le RPA99 version 2003, le BAEL 91 et le CBA 93.

II.2. Planchers en corps creux plus dalle de compression :

Les planchers de notre projet sont constitués d’une dalle de compression et de corps creux reposant
sur les poutrelles préfabriquées, disposées suivant la plus petite portée.

Le dimensionnement du plancher en corps creux est donné par
5.22

maxL
ht 

Lmax : portée libre de la plus longue travée.

ht : hauteur totale du plancher

le RPA exige min (b, h)≥ 25 cm en zone IIa on prend min = 30 cm

Lmax=400-30= 370 cm

Par suite :

cmht 44.16
5.22

370


Ainsi, on opte pour un plancher de ht =20cm ; soit un plancher de (16+4) qui sera valable pour

tous les étages :

Avec : Épaisseur du corps creux : 16 cm

Épaisseur de la dalle de compression 4 cm.

Fig. II.1 : Coupe verticale du plancher
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II.3. Plancher à dalle plein :

Dans le cas de notre bâtiment nous avons des dalles pleines reposant sur trois appuis « le palier

intermédiaire des escaliers », et d’autre reposants sur quatre « dalle de la salle machine » et aussi les

balcons qui sont encastrée à une extrémité.

II.4. Poutres :

Ce sont des éléments en béton armée collée sur place leur rôle est l’acheminement des charges et des

surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux et voiles)

Suivant le B.A.E.L.91 modifiée 99 les poutres sueront pré dimensionner par la condition de la flèche

elles sont vérifiée par le R.P.A 99 version 2003(Art 7-5-1)

 Largeur b ≥ 20cm

 Hauteur h ≥ 30cm

 Le rapport h/b ≤ 4

 Largeur max bmax ≤ 1.5 h+b

 La hauteur h de la poutre est donnée par :

1015

L
h

L


L : portée maximum entre nus.

0.4h ≤ b ≤ 0.7h

b : largeur de la poutre,

II.4.1.Poutres principales :

Ce sont les poutres porteuses, disposée perpendiculaire aux poutrelles.

La hauteur de la poutre est : on a Lmax= 425-30=395

5.3933.26
10

395

15

395
 hcmh Soit h = 35 cm

La largeur de la poutre :

24.5cmb14cm350.7b350.4  Soit b = 30 cm

La section des poutres principales est :(30x35) cm²

II.4.2. Poutres secondaires :

Elles sont parallèles aux poutrelles. Elle assure le chainage

370cm30400L 

h

b



Chapitre II…………………………………………… Pré dimensionnement des éléments

10

cmhcmh 0.3767.224
10

370

15

370
 Soit h = 35 cm

cmbcmb 5.2414357.0354.0  Soit b = 30 cm

Vérification des conditions exigées par le RPA :

Conditions Poutres principales Poutres secondaires Vérification

h ≥ 30 cm 35 cm 35 cm OK

b ≥ 20 cm 30 cm 30 cm OK

h/b≤4 1.16 1.16 OK

Conclusion :

Poutres principales (30x35) cm².

Poutres secondaires (30x35) cm².

30cm

35cm

Figure. II. 2. Dimensionnement de la poutre

II.5. Poteaux :

Les poteaux sont des éléments en béton arme dont la forme est généralement carrée,

rectangulaire ou bien circulaire

En plus des armatures longitudinales (verticales) qui s’ajoutent a la résistances de béton a la

compression, on dispose aussi des armatures transversales qui relient les armatures longitudinales

entre elles et évite le flambement des poteaux

Le pré dimensionnement des poteaux se fera à l’état limite de service en compression simple, selon la

combinaison, en supposant que seul le béton reprend l’effort normales N, en calculera la décente de

charge sur le poteau le plus sollicité en tenant compte de la dégression de charge

La section de poteau est donnée par la formule suivante :

A=
bc

sN


avec : (Ns=G+Q)

Ns : effort normal repris par le poteau,

G : charge permanente,

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

Tableau II. 1 : Vérification des conditions exigées par le RPA
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A : section du poteau considéré

bc : Contrainte de compression admissible du béton, donnée par :

bc = 0.6 fc28 en MPa, à 28 jours bc = 0.6x 25=15 MPa

Selon (RPA 99, A7.4.1) les dimensions de la section transversales des poteaux doivent satisfaire les

conditions suivantes :

Min (b, h) ≥25cm…………………en zone I et II a

Min (b, h) ≥30cm…………………en zone III et II b

Min (b, h) ≥he/20…………..……..he est la hauteur libre entre étages

ଵ

ସ
≤b/h≤4

Remarque :

L’effort normale Ns sera déterminé a partir de la décente des charge. En aura donc à déterminer

d’abord les charges et les surcharges des défirent niveaux de bâtiment

II.5.1. Descente de charge :

1. Surface d’influence :

Calcule de la surface du plancher revenant aux poteaux le plus sollicité

S brute = 3.525 x3.8 = 13.39 m2

S nette = S1+S2 +S3 +S4

S nette = (1.975x1.65) + (1.975 x1.85) + (1.25x 1.85) + (1.25x1.65) = 11.287 m2
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II.6. Détermination des charges et surcharges:

A. Charges permanentes :

 Les Planchers :

Nous possédons deux types de plancher

 Plancher terrasse :

Figure II.4 coupe verticale d’un plancher terrasse

Tableau II.2 charges permanentes du plancher terrasse.

N

°
Eléments Epaisseur (m) ρ(kN/m3) G (kN/m²)

1 Protection lourde 0.05 20.00 1.00

2 Etanchéité multi couche 0.02 06.00 0.12

3 Forme de pente en béton 0.07 22.00 1.54

4 Feuille de polyane (par vapeur) 0.04 00.25 0.01

5 Isolation thermique en liège 0.04 04.00 0.16

6 Plancher en corps creux 16+4 14.00 2.80

7 Enduit de plâtre 0.02 10.00 0.20

Charge permanente totale Gt 5.83

1

3

5

7

2

4

6
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 Plancher d’étage courant :

Tableau II.3 charges permanentes du plancher d’étage

 Maçonnerie :
Il ya deux types de mur, mur extérieur, mur intérieur

 Murs extérieur :

En double cloisons (avec brique creuse) d’épaisseur égal 30cm

N° Eléments Epaisseur (m) ρ (kN/m3) G (kN/m²)

1 Revêtement en carrelage 0.02 20 0.40

2 Mortier de pose 0.03 20 0.60

3 Couche de sable 0.03 22 0.66

4 Plancher en corps creux 0.20 14 2.80

5 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

6
Cloisons intérieurs en

brique creuse
0.10 09 0.90

Charge permanente totale Gt 5.56

1

2

3

4

5

2 10 5 10 2

Fig. II-6 : Coupe verticale d’un mur extérieur
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N° Eléments Epaisseur (m)
Poids volumique

ρ (kN/m3)
Poids (KN/m²)

1 Enduit ciment 0.02 18 0.36

2 Brique creuse 0.10 9 0.90

3 Lame d’air 0.05 0 0

4 Brique creuse 0.10 9 0.90

5 Enduit plâtre 0.02 10 0.2

G total 2.36

Tableau II.4 charges permanent des mures extérieur

 Mur intérieur :

Ils sont constitues de brique Creus de 10cm et un enduit plâtre des deux faces

Tableau II.5 charges permanent des mures intérieur

N° Eléments Epaisseur (m) ρ (kN/m3) G (kN/m²)

1 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

2 Briques creuses 0.10 9 0.90

3 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

Charge permanente totale Gt 1.30

Détermination des charges et surcharges
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B. Les charges d’exploitation :

De la même manière que pour les charges permanentes-nous déterminons les surcharges

d’exploitations relatives aux différents éléments déjà données

Éléments Surcharge (kN/m²)

Plancher terrasse inaccessible 1

Plancher à usage habitation 1.5

Plancher à usage commerciale 3.5

Plancher à usage bureau 2.5

Balcons 3.5

Escaliers 2.5

Tableau II.6 : surcharges d’exploitation des différents éléments

II.7. La descente de charge :
Elle est effectuer pour les poteaux les plus sollicites, dans notre cas c’est le poteau E6

A. Calcul de l’aire de plancher revenant au poteau le plus sollicite :

S= S1 +S2+S3+S4

S= (1.975x1.65) +(1.975x1.85)+(1.25x1.85)+(1.25x1.65)=11.287m2

B.Les charges permanentes revenant à chaque plancher

 Plancher terrasse :

Ppt= Gt x S = 5.83 x 11.287 = 65.80 KN

 Plancher d’étage:

Ppe=Ge x S=5.56x11.287=62.75 KN

C. Calcul de poids propres des poutres :

 Poutres principales : (35x30) :

Ppp=0.35x0.30x (1.65+1.85) x25=9.187 KN

 Poutres secondaires : (35x30) :

Pps=0.35x0.30x (1.25+1.975) x25=8.466 KN
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D .Poids propre des poteaux : (30x30) :

 1ere A 10eme étage : Ppe =0.3x0.3x2.86x25=6.435 KN

 RDC : Pprdc=0.3x0.3x4.22x25=9.495 KN

E. surcharges d’exploitation:

Sbrute=3.525x3.8=13.39 m2

 Plancher terrace : Q0=1x13.39=13.39 KN

 Plancher 3eme a 10eme étage : Q1=Q2=….=Q7=1.5x13.39=20.085 KN

 Plancher de 2eme étage : Q8=2.5x13.39=33.475 KN

 Plancher de 1ere étage et RDC : Q9=Q10=3.5x13.39=46.865 KN

F. loi de dégression des surcharges :
Les règles de BAEL nous imposant d’appliquer le dégression des surcharges d’exploitation
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Figure. II.9. Schéma statique de la descente de charge.
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N
IV

E
A

U Charges permanentes [KN]
Surcharges

d’exploitation [kN]
Efforts

normaux

N=Gc+Qc

[kN]

Section du poteau

[cm²]

Poids des

pl6.435anc

hers

Poids des

poutres

Poids

des

poteaux

Gtotale Gcumulée Qi QC

Section

trouvée

S≥Ns/ϭbc

Section

adoptée

(bxh)

10 65.8 17.653 6.435 89.888 89.888 13.39 13.39 103.278 68.852 35×35

9
62.75 17.653 6.435

86.838 176.73 33.475 46.865 223.595 149.063 35×35

8
62.75 17.653 6.435 86.838 263.56 51.551 98.416 361.976 241.317 35×35

7
62.75 17.653 6.435 86.838

350.4 67.691 166.107 516.507 344.338 35×35

6
62.75 17.653 6.435 86.838

437.24 81.679 247.786 685.026 456.684 40×40

5
62.75 17.653 6.435 86.838 524.08 93.73 341.516 865.596 577.064 40×40

4
62.75 17.653 6.435 86.838

610.92 103.772 445.288 1056.208 704.138 40×40

3
62.75 17.653 6.435 86.838

697.75 113.774 559.062 1256.812 837.874 45×45

2
62.75 17.653 6.435 86.838 784.59 132.976 692.038 1376.62 984.417 45×45

1
62.75 17.653 6.435 86.838 871.43 160.532 852.570 1422.96 1149.330 45×45

RD

C
62.75 17.653 9.495 89.888 961.32 187.460 1040.03 1767.2 1334.229 50×50

Tableau II.7 : Tableau récapitulatif des calculs relatifs chaque niveau et de la détermination de

la section des poteaux

Remarque :

D’après les dégâts constate lors du séisme du 21 Mai 2003 a BOUMERDES, il est recommandé de

concevoir des poteaux forts et des poutres faibles a fin de privilège la rupture au niveau de la poutre et

non pas au niveau de le poteau. Ceci nous a conduit augmenter la section de nos poteaux (pour éviter la

rotule plastique) a fin de respecter la recommandation de RPA.

 D’où les sections adoptées sont :

RDC ⇒ (50  50) cm²

Niveau 1, 2,3 ⇒ (45  45) cm²

Niveau 4, 5,6 ⇒ (40  40) cm2

Niveau 7,8 ,9 ,10 ⇒ (35 35) cm2

La descente de charge ne tient pas en compte l’effet du séisme donc on na majoré les sections

des poteaux.
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G. Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1) :

Les conditions exigées par le RPA, liées à la zone IIa sont données par les formules suivantes :

1. Min(b,h) ≥ 25cm

2. Min(b,h) ≥
௛௘

ଶ଴

3. ¼ ≤
௕

௛
≤ 4

Pour les poteaux (35x35):

1) Min (35,35) = 35 ≥ 25 cm………………………………………..Condition vérifiée.

2) He/20 = 286/20 = 14.3 cm < 35…………………………………..Condition vérifiée.

3) ¼ < b/h < 4 = 0.25 < 1 < 4……. ………………………………… Condition vérifiée.

Pour les poteaux 40x40 :

1) Min (40,40) = 40 ≥ 25 cm ………………………………………Condition vérifiée

2) He/20 = 286/20 = 14,3 cm ……………………………………...Condition vérifiée

3) ¼ < b/h < 4 = 0.25< 1 < 4 ………………………………………Condition vérifiée

Pour les poteaux 45x45 :

1) Min (45,45) =45 ≥ 25 cm ……………………………………… Condition vérifiée

2) He/20 = 286/20 =14,3 cm …………………………………..… Condition vérifiée

3) 1/4<b/h<4 = 0.25<1<4 ……………………………………..…. Condition vérifiée

Pour les poteaux 50x50 :

1) Min (50,50) =50 ≥ 25 cm ……………………………………… Condition vérifiée

2) He/20 = 286/20 =14,3 cm ………………………………..…… Condition vérifiée

3) 1/4<b/h<4 = 0.25<1<4 ……………………………………..…. Condition vérifiée

Conclusion :

Le coffrage des poteaux est conforme aux exigences de RPA

H. Vérification de l’effort normal réduit (ART 7.4.3.1) :

Outre les vérifications prescrites par le R.P.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de rupture

fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression de calcul est

limité par la condition suivante :
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30.0
. 28


cc

d

fB

N


Nd : désigne l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

Bc :est l’aire (section brute) de cette dernière.

Fc28 : la résistance caractéristique du béton.

 Pour les poteaux (35x35) :

ହଵ଺,ହ଴଻

ଷହܠଷହܠଶ.ହ
= 0,168 ≤ 0.3 ……….vérifiée

 Pour les poteaux (40x40) :

ଵ଴ହ଺.ଶଵ

ସ଴ܠସ଴ܠଶ.ହ
= 0,264 ≤ 0.3 …….vérifiée

 Pour les poteaux (45x45) :

ଵସଶଶ.ଽ଺

ସହܠସହܠଶ.ହ
= 0,28 ≤ 0.3 … ..….vérifiée

 Pour les poteaux (50x50) :

ଵ଻଺଻,଻ଶ

ହ଴ܠହ଴ܠଶ.ହ
= 0,280 ≤ 0.3 ……….vérifiée

I. Vérification des poteaux au flambement : (Art B.8.4.1 /BAEL 91 modifiée 99)

Le flambement est un phénomène d’instabilité de la forme qui peut survenir dans les éléments

comprimes des structures, lorsque ces derniers sont élances suit a l’influence défavorable des sollicitations.

L’élancement λ des poteaux : λ=
ࢌࡸ

࢏
≤ ૜૞

Lf : Longueur de flambement (Lf=0.7L0) (poteau encastrer a la base et articuler)

i : Rayon de giration (i =
ࡵ√

ࡿ
)

L0 : hauteur libre de poteau

S : section transversale du poteau (b x h)

I : moment d’inertie du poteau ( Iyy =
௕௛ଷ

ଵଶ
; Ixx=

௛௕ଷ

ଵଶ
).

D’où : λ=
௅௙

ඥ಺೤೤

ೄ

=
଴,଻௅଴

√್మ

భమ

= 0,7 L0
√ଵଶ

௕

-poteau d’étage 7,8 : (35×35) cm2, L0 = 2.86 m  λ = 19.89≺ 35 vérifiée

-Poteaux d’étage 5,6 : (40×40) cm², L0 = 2.86 m  λ = 17.34≺ 35 vérifiée

-Poteau d’étage 3, 4 : (45 × 45) cm², L0 =2.86 m  λ = 15.41≺ 35 vérifiée

-Poteau d’étage 1 ,2 : (50  50) cm², L0 = 4.22m  λ = 20.47≺ 35 vérifiée
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Conclusion :

La condition étant vérifiée, tous les poteaux de l’ossature sont prémunis contre le flambement.

II.8. Voile :

Les voiles sont des éléments rigides en béton arme coules sur place. Ils sont destine a assurer la
stabilité de l’ouvrage sous l’effet des actions horizontales d’une part et a reprendre une partie des
charges verticales d’autre part.

Le pré dimensionnement se fera conformément à l’article 7.7.1 [RPA2003].

L’épaisseur (e) du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et de la rigidité aux
extrémités avec une épaisseur minimale de 15 cm. Dans notre structure, on a : dispose de deux formes
de voiles.

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

aux extrémités avec une épaisseur minimale de 15 cm.

a ≥ max (
௛௘

ଶହ
,
௛௘

ଶଶ
,
௛௘

ଶ଴
) =

௛௘

ଶ଴
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 Pour RDC :

He = 422 cm tel que : he : hauteur d’étage

Nous aurons donc : a≥
௛௘

ଶ଴
=
ସଶଶ

ଶ଴
= 21.1 cm

On opte pour des voiles d’épaisseur : a= 25 cm

Pour que les voiles puissent assurer une fonction de contreventement, sa longueur (l) doit être au

moins égale a 4 fois son épaisseur.

Dans notre cas lmin = 280 cm ˃ 4a = 100 cm condition vérifie

 Autres étages

he = hauteur d’étage = 286 cm

Nous aurons donc : a≥
௛௘

ଶ଴
=
ଶ଼଺

ଶ଴
= 14.3 cm

On opte pour des voiles d’épaisseur : a= 20 cm

Pour que les voiles puissent assurer une fonction de contreventement, sa longueur (l) doit être au

moins égale a 4 fois son épaisseur

Dans notre cas lmin = 280 cm ˃ 4a = 80 cm Condition vérifie

Conclusion:
Le pré dimensionnement des éléments à consister en l’estimation des différentes sections des

éléments à adopter conformément aux règlements, ainsi au terme de ce chapitre, les sections adoptées

sont les suivantes :

- Poutres principales (30x35) cm².

- Poutres secondaires (30x35) cm².

- Poteaux intermédiaires :

RDC ⇒ (50  50) cm²

Niveau 1 ,2 et 3 ⇒ (45  45) cm²

Niveau 4, 5 et 6 ⇒ (40  40) cm2

Niveau 7, 8, 9 et 10 ⇒ (35 35) cm2
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Introduction

Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments :

. Les éléments porteurs principaux qui contribuent aux contreventements directs.

. Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.

Les éléments secondaires à calculer dans ce chapitre sont : les planchers, les escaliers, la

poutre palier, l’acrotère, et porte à faux.

III.1. Escaliers

III.1.1 Définition :
Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, qui permettent de

passer d’un niveau à un autre.

Notre structure comporte un escalier a deux volées. Il est constitue d’un paillasse, palier de repos et un

palier d’étage courant.

Les paillasses sont assimilées dans le calcul a des poutres isostatiques.

III.1.2. Terminologie :

Les principaux termes utiles sont illustrés sur la Figure suivante :

III.1.3. Caractéristique dimensionnel :

 La marche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied. Sa forme est rectangulaire ou

arrondie.

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives. Sa hauteur h est la

différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie généralement entre 14 et 18

cm.

 Le giron g : est la distance en plan. mesure sur la ligne de foulée séparant deux contre marches

successives.

 La volée : est la partie de l’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée est lm.
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 La paillasse d’épaisseur ep : est la dalle incline en béton armé incorporant les marches et contre

marches.

 L’emmarchement : représente la largeur de la marche.

 La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte l’escalier, et

en générale, a 0.65 m de collet, E ≥ 1m.

 Un palier : es une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou a

chaque étage

III.1.4. Dimensions des escaliers :

A. Pré dimensionnement de l’escalier de l’étage courant :

La limite inférieure 0.59 correspond d à des escaliers courants d’appartement et la limite

supérieure 0.66 correspond, à des locaux publics. On peut naturellement sortir de cette fourchette s’il y

a nécessité. 4cm ≤ h ≤ 7cm et 28cm ≤ g ≤ 36cm

h : est le plus courant varie de 14 à 20 (17 en moyenne)

g : est le plus courant varie de 22 à 33 (26 en moyenne).

A.1. Nombre de contre marches :
On opte pour une hauteur de marche h = 17 cm et H= 1.53m

-Étage courant et RDC: n =
17

153

h

H
 = 9 contre marches.

A.2. Nombre de marches :

-Étage courant : m = n-1 = 9-1 = 8 marches.

A.3. Emmarchement :

E = 1.25m.

Pour les dimensions des marches (g) et contre marches (h) on utilise généralement la formule de
BLONDEL

Qui est la suivante : 59 cm  g + 2h  64cm

Pour h=17cm on aura 25cm≤g≤30cm

Donc on prend g=30cm
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A.4. Vérification de la loi de BLONDEL :

59 cm  g + 2h  64cm

59cm≤30+2x17≤66cm

59cm ≤ 64cm ≤ 64cm condition vérifiée

B. Pré dimensionnement de la paillasse et du palier :

Le pré dimensionnement se fera comme une poutre simplement appuyée sur les deux cotés et dont

l’épaisseur doit vérifier

2030

L
e

L


L: longueur de la paillasse.et de palier

L1 = 8x30=240cm

On a: Tang
054,29566,0

30

17
 

g

h

cm85,275
8700,

402

cosα

l
L

L

l
cosα 22 

cm85,44065185,275651LL 2 

cm043,22695,14
20

85,440

30

85,440
 pp ecme

On adopte pour ep=15[cm].

C. Détermination des sollicitations de calcul :

Le calcul se fera en flexion simple pour un1m linéaire et une bande de 1m de projection

horizontal considérant la paillasse comme une poutre semi encastrée aux endroits des deux paliers vu

que les contraintes développée par l’ effort normal et par l’effort tranchant sont très faibles

C.1. Charge permanente :

 Palier :

 
KN/ml41,5G

KN/ml66,11)66,040,060,0(
:sabledelitcarrelagemortierRevétement

KN/ml75,3150,125:proprePoids

1 






Poids du mur : 1,30x1=1,30KM/ml
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 Paillasse :

Poids de paillasse: Gp= ./44,4
cos

115,025
mlKN





Poids propre des marches : Gm= mlKN /125,2
2

117,025




Poids de revêtement :

Carrelage (2cm) : 20 ./40,0102,0 mlKN
Mortier de pose : =0,40KN/ml
Garde de corps : =0,40KN/ml
Lit de sable : 22x0,02x1 = 0,20 KN/ml

=8,00 KN /ml

C.2. Charge d’exploitation :
La surcharge d’exploitation des escaliers donnés par le DTR B.C.2.2 est :

Q = 2,5 x 1 m = 2,5KN/ml

 Palier : Q1=2,5KN/ml.

 Paillasse : Q2=2,5KN/ml.

C.3. combinaison de charge et surcharges :

 l’état limite ultime (ELU) : 1,35G+1,5Q.

 Palier : qu1=1,35 mlKN /05,115,25,141,5  .

 Paillasse : qu2=1,35 ./55,145,25,100,8 mlKN

 Mur : qu 3 = 1,35x 1,3 = 1,75 KN/ml

 L’état limite de service (ELS) : (G+Q)

 Palier : qs1 =G+Q = 5,41+2,5 = 7,91KN/ml.

 Paillasse : 2sq =G+Q = 8,00+2,5 =10,50 KN/ml.

 Mur : qum = 1x1,3 = 1,3 KN/ml
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C.4. Calcul des efforts internes a l’ELU :

A. Réaction d’appuis :

∑F =0 
RA + RB = 2,40 x 14,55+ 1,65 x 11,05 + 1 ,75 = 54,90 KN

∑ M = 0

RB x 4,05-11,05x1,65 (
ଵ,଺ହ

ଶ
+ 2,40 ) – 14,55x 2,40 (

ଶ,ସ଴

ଶ
) -1,75 (2,40+1,65 ) =0

RB = 26, 61 KN
RA = 28, 29 KN

B. Efforts tranchants et moment fléchissant :

 Efforts tranchants
1ere tronçon : 0≤x≤2,40 m :

T(x) + 28,29- 14,55x =0

T(x) = 14,55x – 28,29

Pour x = 0 T(0) = -28,29 KN

x = 2,40 m T(2,40) = 6,63 KN

2eme tronçon : 2,04m≤x≤4,05m

T(x) + 28,29-14,55 (2,40) -11,05 (x-2,40) = 0

T(x) = 14,55 (2,40) + 11,05 (x- 2,40) – 28,29

Pour x = 2,40m T(2,40) = 6,63 KN

x = 4,05m T(4,05) = 24,86 KN
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Le moment fléchissant :

 Le 1ere tronçon : 0 ≤ x ≤ 2,40 m :

M(x)-28,29x+14,55x
௫

ଶ
= 0

M(x) = 28,29x – 14,55
௫మ

ଶ

Pour x = 0 M(0) = 0 KN.m

Pour x = 2,40 m M(2,40) = 25,99 KN.m

Le moment max : x = 1,94 m M(1,94) = 27,50 KN.m

 Le 2eme tronçon : 2,40 m ≤ x ≤ 4,05 m :

M(x) – 28,29x + 14,55(2,40)[x –
ଶ,ସ଴

ଶ
] +

ଵଵ,଴ହ

ଶ
(x – 2,40)2 = 0

M(x) = 28,29x - 14,55(2,40)[x –
ଶ,ସ଴

ଶ
] -

ଵଵ,଴ହ

ଶ
(x – 2,40)2

Pour x = 0 M(0) = 0 KN.m

Pour x = 2,40m M(2,40) = 25,99 KN.m

Remarque :
Afin de tenir compte des semi encastrement aux extrémités, on porte une correction pour le

moment.

Mu
max au niveau des appuis et en travée de 0,3 et 0,85 respectivement

En appui (A) : Mua = -0,3 Mu
max = -0,3 (27,50) = -8,25 KN.m

En travée : Mut = 0,85 Mu
max = 0,85 (27,50) = 23,37 KN.m

En appui (B) : Mua = -0,3 Mu
max = -0,3(27,50) = -8,25 KN.m

5. Diagramme des efforts internes a l’ELU :

Fig.III.1. 5. Diagramme des efforts internes à l’ELU
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III.1.5. Ferraillage:

Le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur

A. Armatures longitudinales :
 En appui :

Muapp = 8,25 KN.m

µb =
ெೠೌ೛೛

௕ௗమ ௙್೐
=

,଼ଶହ௫ଵ଴ల

ଵ଴଴଴௫ (ଵଷ଴)మ௫ଵସ,ଶ
= 0,034

µb = 0,034 < µl = 0,392 SSA

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires (Asup = 0)

µb = 0,034 β = 0,983

Aapp =
ெ ೠೌ೛೛

ఉௗ ఙೞ೟
=

,଼ଶହ௫ଵ଴ఱ

଴,ଽ଼ ଷ௫ ଵଷ௫ଷସ଼௫ଵ଴మ
= 1, 85 cm2

Soit At = 4HA10 = 3, 14 cm2/ml

Donc on met 6HA10 avec un espacement de 24cm pour une travée de 1,25m

B. Armatures de répartition :

 Aux appuis :
஺ೌ

ସ
≤ ௥ܣ

A min = 0,50cm2 soit : 4HA8 = 2,01cm2/ml avec un espacement St = 25cm

 En travée :
஺೟

ସ
≤ ௥ܣ

A min =
ହ,଺ହ

ସ
= 1,41 cm2 soit 4HA8 = 2,01 cm2/ml Avec un espacement : St = 25cm

III.1.6. Vérification à l’ELU :

A. condition de non fragilité :

A adopte > Amin =
଴,ଶଷ௫௕௫ௗ ௫௙೟మఴ

௙೐

Amin = 0,23 x b x d x
௙೟

௙೐
= 0,23 x 100 x 13 x

ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 1,57cm2

 En travée :
At = 5,65 cm2 > Amin condition vérifiée

 Aux appuis :
Aa = 3,14cm2 > Amin condition vérifiée
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B. Vérification de la contrainte tangentielle : (art : A 5.2, 2/BAEL 91 modifiées 99)

τ =
ࢁࢀ

ࢊ࢈
≤ ૌࢁ

Tu = effort tranchant maximal

Tu = 28,29 KN

τu =
்ೆ

௕ௗ
=
ଶ ,଼ଶଽ௫ଵ଴య

ଵ଴଴଴௫ଵଷ଴
= 0,218 MPa

u߬ = 0,44
ඥ࢟ࢌ

࢈ࢽ
= 0,44 x

√ଶହ

ଵ,ହ
= 1,47 MPa

τu = 0,218 MPa < u߬ =1,47 MPa condition vérifiée

Donc on n’a pas besoin d’armatures transversales

C. Influence de l’effort tranchant sur le béton : (art A.5.1.3/BAEL. 9/ modifiée 99)

σ bc =
ଶ ೘் ೌೣ

௕బ ௫଴,ଽௗ
≤

ଵ

ఊ್
x 0,8 x 3,4 ௖݂ଶ଼

ଶ/ଷ

Tmax = 28, 29 KN

σ bc =
ଶ ೘் ೌೣ

௕బ ௫଴,ଽௗ
=
ଶ௫ଶ ,଼ଶଽ௫ଵ଴య

ଵ଴଴௫଴,ଽ௫ଵଷ଴
= 4,84 MPa

ଵ

ఊ್
x 0,8 x 3,4 ௖݂ଶ଼

ଶ/ଷ
=

ଵ

ଵ,ହ
x 0,8 x 25ଶ/ଷ = 15,50 MPa

σ bc =
ଶ௏ೠ

௕బ ௫଴,ଽௗ
≤

ଵ

ఊ್
x 0,8 x 3,4 ௖݂ଶ଼

ଶ/ଷ
condition vérifiée

D. Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :
On doit vérifier que :

A ≥
ଵ,ଵହ

௙೐
ቂܶ ௠ ௔௫ +

ெ ೌ

଴,ଽௗ
ቃ

A ≥
ଵ,ଵହ

ସ଴଴௫ଵ଴య
ቂ28,29 +

,଼ଶହ

଴,ଽ௫଴,ଵଷ
ቃ10ݔଷ = 2,84cm2

A = 3,14cm2 > 2,84cm2 condition vérifiée

E. Vérification de la contrainte d’adhérence acier béton :

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est donnée par :

s߬e = ೠ்ೌೣ

଴,ଷௗ∑௨
≤ s߬e
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s߬e ≤ s߬e = ψ ଴݂ = 1,5 x 2,1 = 3,15MPa

Avec :
Ψ : 1,5 pour les aciers HA
ݑ∑ : Périmètre utile des aciers

s߬e = ೠ்ೌೣ

଴,ଷௗ∑௨
=

ଶ ,଼ଶଽ௫ଵ଴య

଴,ଽ௫ଵଷ଴௫ଵଶ௫ଷ,ଵସ௫ହ
= 1,28 MPa

s߬e ≤ s߬e Condition vérifiée

F. longueur de scellement :

Ls =
ࣘ ࢋࢌ.

૝ ࢙࣎.

Avec :

τ s =0,6߰ଶ
௧݂ଶ଼ = 0,6 x 1,52 x 2,1 = 2,835 MPa

Ls =
థ .௙೐

ସ .ఛೞ
=
ଵ,ଶ௫ସ଴଴

ସ௫ଶ,଼ଷହ
= 42,33cm

Les règles de BAEL (Art A.6.1.253/BAEL 91 modifiée 99) admettent que l’ancrage d’une barre

rectiligne terminée par un crochet normal est assure lorsque la longueur de la portée mesurée hors

crochet est au moins égale 0,4 ls pour les acers HA.

La= 0,4ls = 0,4 x 42,33 = 16,93 cm La = 18cm

G. Espacement des barres :

 Armatures principales :

Aux appuis : e = 24cm

e ≤ min (3h , 33cm) = 33cm Condition verifier

Aux travées : e = 24cm

 Armatures de répartition :

Aux appuis : e = 25cm

e ≤ min (4h , 45cm) = 45cm Condition vérifier

Aux travées : e = 25cm

III.1.7. Calcul des efforts internes à l’ELS :

 Combinaison des charges à l’ELS :

Palier : qs = G + Q = 5,41 + 2,5 = 7,91 KN/ml

Volée : qs = G + Q = 8,00 + 2,5 = 10,50 KN/ml

Mur: qs = 1 x 1,30 = 1,30 KN/ml
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En suit les même étapes de calcul à l’ELU

On aura :

 Diagramme des efforts internes à l’ELS

Figure. : III.1.7. D
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En suit les même étapes de calcul à l’ELU pour déterminée les efforts internes à l’ELS.

Diagramme des efforts internes à l’ELS :

: III.1.7. Diagramme des efforts internes à l’ELS

………………… Calcul des éléments

pour déterminée les efforts internes à l’ELS.
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 Vérification à l’ELS :

A. Etat limite de résistance de béton à la compression : (Art. A.4.5, 2/BAEL 91

modifié 99)

La contrainte de compression est limitée à :

MPaxfcbc 15256,06,0 28 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : bcbc  

 Aux appuis :

241,0
13100

14,3100100
1 

x

x

bd

As K = 0,020 et β1 =0,921

Tel que : K = αl /15(l- αl) K = l/Kl

D’où la contrainte dans les aciers est :

MPA
xx

x

dA

M

s

sa
s 90,157

14,3139216,0

1094,5 3

1






MPass 348  Condition vérifiée

La contrainte dans le béton est : MPaxK sbc 158,390,157020,0  

σ bc < MPabc 15 Condition vérifiée

 En travée :

435,0
13100

65,5100100
1 

x

x

bd

At  K = 0,025 et β1 =0,9085

Tel que : K= αl /15(l- αl )

D’où la contrainte dans les aciers est :

MPa
xx

x

dA

M

t

ts
s 21,252

65,5139085,0

1083,16 3

1






MPass 348  Condition vérifiée.

La contrainte dans le béton est : MPaxK sbc 37,721,252025,0  

σ bc < MPabc 15 Condition vérifiée.
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B. Vérification de la flèche dans la paillasse :

Les règles (Art.6.5, 2 / BAEL 91 modifié 99), 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 :





















MPa
fbd

A
M

M

L

h
L

h

e

t

2,4
10

16

1

0

Avec h : hauteur totale ( h=15 cm)

L : portée entre nus d’appuis (L = 4,05cm)

Mt : moment max en travée (Mt = 16,83KN/ml)

M0 : moment max de la travée isostatique

A : section des armatures

b : largeur de la section

d :hauteur utile de la section droite.

0625,0
16

1
037,0

05,4

15


L

h
Condition n’est pas vérifiée

Donc le calcule de la flèche s’impose :

f
IE

Lq
f

cm
L

ff

v

s 



4

384

5

81,0
500

05,4

500

f : La flèche admissible ;

Ev : module de déformation différée ;

MPafE cv 865,108182537003700 33
28  ;

I : moment d’inertie totale de la section homogénéisée par rapport au CDG

de la section ;

V1 : position de l’axe neutre
0

1
B

S
V xx ;
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Bo : aire de la section homogène.

Sxx : moment statique par rapport à l’axe XX passant par la fibre extrême supérieur.

At : section d’armatures tendues
24,158356,5151510015. cmAhbB to 

dxA
bh

S txx 15
2

2

' 

3
2

' 33,121356,515
2

15100
cmxx

x
Sxx 

cmV 79,7
4,1583

33,12
1 

cmVhV 21,779,71512 

2
2

3
2

3
1 )(15)(

3
CVAVV

b
I t 

I : moment d’inertie de la section homogénéisé calculé par rapport au centre de gravité de la section.

4233 97,30514)221,7(56,515)21,779,7(
3

100
cmxI 

=ߩ
஺೟

௕ௗ
=

ହ,ହ଺

ଵ଴଴௫ଵଷ
= 0,000427 ρ = 0,427

:ߩ Le rapport des aciers tendus à calcul de la section utile de la nervure (pourcentage d’armatures)

σs =
ெೞ೟

ఉ೗ௗ ஺೟
=

ଵ଺,଼ଷ௫ଵ଴ల

଴,ଽ଴଴ଵ௫ଵଷ଴௫ହହ଺
= 258,69MPa

௩ߣ =
଴,଴ଶ௙೟మఴ

(ଶା
య್

್
)ఘ

=
଴,଴ଶ௫ଶ,ଵ

ቀଶା
యೣభబబ

భబబ
ቁ଴,ସଶ଻

= 0,020

µ = maxቄ1 −
ଵ,଻ହ௙೟మఴ

ସఘఙೞା௙೟మఴ
; 0ቅ= 0,991

I fv =
ଵ,ଵூ

ଵାఒೡఓ
=

ଵ,ଵ௫ଷ଴ହଵସ,ଽ଻

ଵା଴,଴ଶ଴௫଴,ଽଽଵ
= 32914, 11cm4

f =
ெೞ೟௅

మ

ଵ଴ாೡூ೑ೡ
=

ଵ଺,଼ଷ௫ଵ଴ఱ(ସ଴ହ)మ

ଵ଴௫ଵ଴଼ଵ ,଼଼଺௫ଷଶଽଵସ,ଵଵ௫ଵ଴మ
= 0,77cm

f = 7,7mm ≤ f = 8, 10 mm Condition verifiée

Conclusion:
Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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III.2. La poutre palier

La poutre brisée est une poutre inclinée qui suit la forme de la deuxième volée, elle se calcule en

flexion simple et en torsion.

La poutre palie est considérée encastrée à ses deux exprimâtes dans les poteaux c’est une poutre de

section rectangulaire.

III.2.1. Pré dimensionnement :

A. Hauteur :
La hauteur la poutre est donnée par la formule suivante :

௅೘ ೌೣ

ଵହ
≤ ℎ௧≤

௅೘ ೌೣ

ଵ଴

Avec :

Lmax : longueur libre de la poutre entre nus d appuis.

ht : hauteur de la poutre.

cmhcmdonchcmL tt 2866,18:
10

280

15

280
280max 

Compte tenu des exigences du RPA, on opte pour ht = 35 cm

B .Largeur :
La largeur de la poutre palier est donnée par :

cmbcmoùdhbh tt 5,2414:'7,04,0 

Compte tenu des exigences du RPA,

b≥ 20 ܿ݉

On opte pour b = 30 cm > 20cm
௛

௕
≤ 4

Donc la poutre palière a pour dimensions :

  2)3530( cmxhb 

C. Vérifications relatives aux exigences du RPA : (Art 7.5.1 du RPA99/ version 2003)

 b≥ 20 ܿ݉ …………………30 cm > 20cm condition vérifiée

 h ≥ 30 ܿ݉ …………………35 cm > 0cm condition vérifiée


௛

௕
≤ 4…………………………35/30=1,17< 4 condition vérifiée
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III.2.2- Détermination des charges et surcharge :

 Poids propre de la poutre : mLKNG /625,235,030,025 

 Effort tranchant à l’appui :

ELU : Tu =24,86 KN

ELS : TS =17,86 KN

 Combinaison de charges :

ELU :  
80,2

)86,242(
625,235,1

2
35,1




L

T
Gq u

u

mLKNqu /30,21

ELS :
80,2

)86,172(
625,2

2 


L

T
Gq S

S

mLKNqS /38,15

III.2.3. Calcul des efforts à L’ELU :

 Moment isostatique :

mKN
Lq

MMo u
uu .87,20

8

)80,2(30,21

8

22
max 







 Effort tranchant :

KN
Lq

TT u
uu 82,29

2

80,230,21

2
max 







En considérant l’effet du semi- encastrement des appuis, les moments corrigés sont :

 En appuis : mKNMM ua .261,63,03,0 max 

 En travée : mKNMM ut .589,1887,2185,085,0 max 
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III.2.4 Diagramme des sollicitation

Fig.III.2.1
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sollicitation

2.1. Diagramme des efforts internes à l’ELU

………………… Calcul des éléments
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III.2.5. Ferraillage à L’ELU :

1 Calcul des armatures principales :

 En travée :

392.0040.0
2.143330

10589,18
2

3

2







bc

ut

fbd

M
  SSA

µ = 0,04 β = 0,980

2
3

85,1
34833980.0

1087,20
cm

d

M
A

st

ut
ut 











Soit : une section de 3HA12 = 3.39 cm².

 Aux appuis :

SSA
fdb

M

bu

a 






 392.0013.0

2.143330

10261,6
2

3

2


µ =0,013 β = 0,9935

2
3

50.0
3483399935.0

1075,5
cm

d

M
A

st

a
a 











Soit : une section de 3HA10 = 2.35 cm²

 Le RPA99 (Art 7.5.2.1du RPA99/version2003) exige que :

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre soit

0,5% en toute section.

3,39 + 2,35 = 5,74 cm2 >
଴,ହ௕௛

ଵ଴଴
=
଴,ହ௫ଷ଴௫ଷହ

ଵ଴଴
= 5,25 cm2 Condition vérifiée

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit de 4% en zone courante

5,74 cm2 <
ସ௕௛

ଵ଴଴
=
ସ௫ଷ଴௫ଷହ

ଵ଴଴
= 42 cm2 Condition vérifiée

III.2.6. Vérification à L’ELU :

A. Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1, BAEL91)

228
min 19,1

400

1,2
333023,023,0 cm

fe

f
dbA t 









2

min
2

2
min

2

19,139,3

19,135,2

cmAcmA

cmAcmA

a

t Conditions vérifiées
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B- Vérification de l’effort tranchant : (Art A.5.2.2, BAEL91)

KNTu 82,29max 

MPa
xdb

Tu
u 30,0

103330

1082,29
2

3max










 

MPaMPa

MPaf

uu

cu

25,330,0

5;13,0min 28

__










 u

__

u Condition vérifiée

C. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis :

(Art A6.1.3/BAEL91modifiee 99)

Il faut vérifier que : MPa15,3f 28tsse

__

se 




i

max
u

se
Ud9,0

T

Avec :

y =1,5 pour les aciers HA

u : Périmètre utile des aciers

Avec :  nUi

MPa
x

se 066,1
10114,33339,0

1082,29
2

3







 se

__

se Condition vérifiée

Pas de risque d’entrainement des barres.

D. Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (BAEL 91 Art A.5.1, 32)

Influence sur les armatures inferieures :

௨ܣ =
ೠ்ା

ಾ ೠ
బ,వೣ೏
೑೐
భ,భఱ

=
ଶଽ,଼ଶ௫ଵ଴యି

ల,మలభೣభబల

బ,వೣయయబ

ଷସ଼
= 25,11 mm2 = 0,25cm2

Aa = 2,35 cm2 ≥ Au = 0,25 cm2 condition vérifiée

 Influence sur le béton :

௨ܶ
௠ ௔௫ ≤ 0,4 x b x 0,9 x 30 x 33 x

ଶହ

ଵ,ହ
= 594 KN ≥ 32,17 KN condition vérifiée
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E. Ancrage des barres aux appuis (Art A.6.1.221/BAEL91/modifiée 99)

La longueur de scellement droit est :

௦ܮ =
∅௫௙೐

ସ௫ఛೞ
=

ସ଴଴

ସ௫ଶ,଼ଷହ
∅ = 35,27∅

τୱ= ௦ߖ0,6
ଶx ௧݂ଶ଼ = 0,6x(1,5)2x 2,1 = 2,835 MPa

Le BAEL limite Ls = 40∅ pour FeE400

Ls = 40x1 = 40cm

Pour des raison pratique, il est nécessaire d’adopte un crochet normal .

D’après le BAEL 91 longueur nécessaire pour les aciers HA est :

Lc = 0,4Ls = 16cm

F. Diamètre des armatures transversales :
Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que :

∅ ≤ Min ቄ∅;
௛

ଷହ
;
௕

ଵ଴
ቅ= min {12; 10; 30} = 10 mm

On prend un cadre et un étrier en HA8

Donc nous adoptons : 4HA8 = 2,01cm2 Exigence du (RPA Art 7.5.2.2)

G. calcul des espacements des barres transversales : (Art A.5.1.232/BAEL91)

Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales doit satisfaire

la condition suivante :

୅౪

ୠୗ౪
≥

γ౩ ቀτ౫ ି଴,ଵସ୤ౙౠ
భ/మ

ቁ

଴,ଽ୤౛

S୲≤
୅౪୶଴,ଽ୤౛

ୠ୶γ౩ቀτ౫ ି଴,ଵସ୤ౙౠ
భ/మ

ቁ
NB : τ୳ ≤ 0,14fୡ୨

ଵ/ଶ

Le béton parvient à lui seul à reprendre les efforts de traction ou du cisaillement, cependant nous

allons adopter les armatures transversales avec un espacement déterminé à partir des règlements.

 Espacement max des armatures transversales : (Art A.5.1.22/BAEL91)

S୫ ୟ୶ ≤ min{0,9d ; 40cm}

௠ܵ ௔௫ ≤ ݉ ݅݊ {29,7; 40ܿ݉ } = 29,7cm

 Selon RPA version 2003 (Art 7.5.2.2)

En zone nodale :

≤௧ܣ 0,003 ܾݔܵݔ S ≤
஺೟

௕௫଴,଴଴ଷ
=

ଶ,଴ଵ

଴,଴଴ଷ୶ଷ଴
= 22, 33 cm
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௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ ቄ
௛

ସ
; 14∅ቅ= min {8,75 ܿ݉ ; 9,6 ܿ݉ } = 8,75 cm

S୲= 8 cm

En zone courante (travée) :

௧ܵ≤
௛

ଶ
= 17,5 ܿ݉ ௧ܵ= 15 cm

III.2.7. Calcul à l’ELS :

Les mêmes étapes de calcul qu’à l’ELU donc on aura :

A. Calcul du moment et l’effort :

qs = 15,38 KN /mL

 Moment isostatique :

mKN
Lq

MM S
SS .07,15

8

)8,2(38,15

8

22
max 







 Effort tranchant :

KN
Lq

TT S
SS 53,21

2

8,238,15

2
max 







En considérant l’effet des partiels encastrements, les moments corrigés sont :

En appuis : mKNMM ssa .52,407,153,03,0 max 

En travée :
mKNMM sst .81,1207,1585,085,0 max 
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.8. Diagramme des sollicitations :

.III.2.2. Diagramme des efforts internes à l’ELU

………………… Calcul des éléments
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III.2.9. Vérification à l’ELS :

A. Vérification de la flèche :

Les règles (Art.6.5, 2 / BAEL 91 modifié 99), 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 :





















MPa
fbd

A
M

M

L

h
L

h

e

t

2,4
10

16

1

0

Avec h : hauteur totale (30 cm)
L : portée entre nus d’appuis (L = 280 cm) ;
Mt : moment max en travée .

M0 : moment max de la travée isostatique ;
A : section des armatures ;
b : largeur de la section ;
d : hauteur utile de la section droite.

  0625,0
16

1
13,0

250

35



h
Condition vérifiée

 





 085,0
10

85,0

10
13,0

0 o

ot

M

M

M

Mh


Condition vérifiée

 





0105,0
2,4

0034,0
3330

39,3

fedb

At Condition vérifiées

On se dispose du calcul de la flèche car les 3 conditions sont vérifiées.

B. Etat limite d’ouverture des fissures : (Art B.6.3 /BAEL91/modifiée 99)

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors aucune vérification n’est à effectuer.

C. Etat limite de compression du béton :

On doit vérifier que : MPa15f.6,0 28cbc 

Avec : 28cbc

__

sbc f6,0;K 
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 Aux appuis :

237,0
3330

35,2100100
1 











db

Aa










02,0

922,0
237,0 1

1
K




Donc : MPa
xdA

M

a

sa
s 22,63

35,233922,0

1052,4 3

1













MPabc 26,122,6302,0 

 MPaMPa bcbc 1526,1
__

 Condition vérifiée

 En travée :















025,0

909,0
342,0

3330

39,3100100 1

1
Kx

x

db

At




Donc : MPa
dA

M

t

st
s 97,125

39,333909,0

1081,12 3

1













MPabc 43,097,125025,0   bc

__

Condition vérifiée

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.



Chapitre III……………………...……………………………………… Calcul des éléments

46

III.3.LES PLANCHERS

Induction :

La structure comporte des planchers en corps creux, dont les poutrelles sont préfabriquées,

disposées suivant le sens longitudinal et sur lesquelles repose le corps creux.

Dans notre cas, on fera l’étude pour quatre types de planchers qui différent de leurs charge

d’exploitation (habitation, commerce, service et dernier étage):

Les poutrelles sont de sections en Té, distantes de 65 cm entre axes .Le remplissage en corps

creux est utilisé comme coffrage perdu, sa dimension est de 16 cm.

La dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur est coulée sur place, elle est armée avec un

treillis soudé de nuance TL520, ayant pour but de :

 Limiter les risques de fissurations par retrait.

 Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites.

 Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines.

Les dimensions des mailles de treillis soudé ne doivent pas dépasser les valeurs suivantes,

données par le BAEL 91.

20 cm pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.

33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.

III.3.1 Calcul des armatures :
 Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A
25,0

520

6544
cm

f

l

e









l : distance entre axes des poutrelles l = 65 cm

Avec un espacement St = 20 cm

On adoptera pour A : 5T4=0,63 cm2
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 Armatures parallèles aux poutrelles :

A ∕ ∕ = A/2 = 0,63/2 = 0,315 cm2/ml

Avec un espacement de St = 20 cm

On adoptera pour A ∕ ∕ : 5T4=0,63 cm2

Conclusion :

On adoptera donc un treillis soudé (TLE520) de (4x4x200x200) mm4.

III.3.2. Dimensionnement de la section en Te :

h = 16 + 4 = 20 cm

h0 = 4 cm

c = 2 cm

d=18 cm

h

h0

b

b1b0b1

Figure III.3.2. Dimensionnement de la section en Té

20cm

20cm

∅4 nuance
TLE520

Figure III.3.1.Treillis soudé de (20×20) cm2.
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Les règles (BAEL) précisent que la largeur de la table de compression (b1) à prendre en compte dans

chaque coté d’une nervure à partir de son parement est limitée par la plus petite des valeurs suivantes :

1) b1 ≤
௅బ

ଶ

2) b1≤
௅

ଵ଴

3) b1≤
ଶ

ଷ
×
௅

ଶ

4) b1≤
ଶ௅

ସ଴
+(

ଶ

ଷ
×
௅

ଶ
)

Avec :

L0 : Distance entre 2 paramètres voisins de deux poutrelles.

L : Longueur de la plus grande travée.

x : Distance de la section considérée à l’axe de l’appui le plus proche.

b0 : Largeur de la nervure.

h0 : Epaisseur de la dalle de compression.

Application :

1) b1 ≤
଺ହିଵଶ

ଶ
= 26,5 cm

2) b1≤
ଷଽ଴

ଵ଴
= 39 cm

3) b1≤
ଶ

ଷ
×
ଷଽ଴

ଶ
= 130 cm

4) b1≤
ଶ×ଷଽ଴

ସ଴
+ (

ଶ

ଷ
×
ଷଽ଴

ଶ
) = 149,5 cm

b1= min (1, 2, 3, 4) ⟹ b1 = 26,5 cm

D’où b = 2b1 + b0 = 2 (26,5) +12 = 65 cm

III.3.3. Calcul des poutrelles :

a : largeur du plancher repris par la poutrelle.

Le calcul des poutrelles se fait généralement par deux étapes.

a. Après le coulage de dalle de compression :

Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur

plusieurs appuis, encastrée partiellement à ses extrémités. Elle supporte son poids propre, le poids du

corps creux et de la dalle en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher.

- Poids propre du plancher étage courant : mlKNG /54,365.045,5 

- Poids propre du plancher étage de service : mlKNG /54,365.045,5 

- Poids propre du plancher étage commerce : mlKNG /92,365.004,6 

- Poids propre du plancher dernier étage : mlKNG /92,365.004,6 

- Surcharge d’exploitation : usage d’habitation : mlKNQ /98,065.05,1 

Usage de commerce : mlKNQ /28,265,05,3 

Usage de service : mlKNQ /63,165.05,2 

Dernier étage : mlKNQ /65,065.01 
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 Combinaison d’action :

1emtype : (usage d’habitation) :

A l’ELU : QGqu 5.135.1 

mlKNQGqu /25,698,05.154,335.15.135.1 

A l’ELS : qs = G + Q

qs = G + Q=3,54+0, 98=4,52 KN/ml

2em type (usage commercial) :

A l’ELU : QGpu 5.135.1 

mlKNQGqu /71,828,25.192,335.15.135.1 

A l’ELS : Ps = G + Q

qs = G + Q=3,92+2,28=6,2 KN/ml

3em type (usage de service) :

A l’ELU : QGpu 5.135.1 

mlKNQGpu /22,763,15.154,335.15.135.1 

A l’ELS : qs = G + Q

qs = G + Q=3,54+1,63=5,17KN/ml

4em type (dernier étage) :

A l’ELU : QGpu 5.135.1 

mlKNQGqu /26,665,05.192,335.15.135.1 

A l’ELS : qs = G + Q

qs = G + Q=3,92+0,65=4,57KN/ml

 Schéma statique des poutrelles :

 Poutre continue a Cinque travées :

 Poutre continue à sept travées :

« ? » 3,20m4,00m3,60m3,10m3.3333
3.20m

4,00m 3,60m
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III.3.4. Choix de la méthode de calcul :

 Méthode forfaitaire :

Condition d’application :(B.6.2, 210 BAEL91)

1) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à

5kN/m2.

Q  max {2G ; 5kN/m2}

Q = 2,5 kN/m2 < 2G = 10,68 kN/m2 ⟹ Condition vérifiée

2) Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes

travées considérées.  Condition vérifiée

3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.

0,8 ≤
௅೔

௅೔శభ
≤ 1,25  0,8 ≤

ଷ,ଶ଴

ସ,଴଴
= 0,8 ≤ 1,25  Condition vérifiée

 0,8 ≤
ସ,଴଴

ଷ,଺଴
= 1,11 ≤ 1,25  Condition vérifiée

 0,8 ≤
ଷ,଺଴

ଷ,ଵ଴
= 1,16 ≤ 1,25  Condition vérifiée

 0,8 ≤
ଷ,ଵ଴

ଷ,଺଴
= 0,86 ≤ 1,25  Condition vérifiée

 0,8 ≤
ଷ,଺଴

ସ,଴଴
= 0,9 ≤ 1,25  Condition vérifiée

 0,8 ≤
ସ,଴଴

ଷ,ଶ଴
= 1,25 ≤ 1,25  Condition vérifiée

4) La fissuration est considérée comme non préjudiciable à la tenue du béton armé ainsi

qu’à ses revêtements.

Conclusion :

La méthode forfaitaire est applicable dans le calcul de nos poutrelles.

 Principe de la méthode : (BAEL91 modifie 99 J.P mougin art 3III4)

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

appuis à des fractions fixées forfaitairement 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 charges que la travée considérée.
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 Exposé de la méthode :

Le rapport () des charges l’exploitation à la somme des charges permanentes et d’exploitations, en

valeurs non pondérées est : ߙ =
ொ

ொାீ

M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison M0 =
௤ೠ .௅మ

଼
dont L est la

longueur entre nus des appuis.

MW : Valeur absolue du moment sur l’appui de gauche.

Me : Valeur absolue du moment sur l’appui de droite.

Mt : Moment maximal en travée dans la travée considérée.

Les valeurs MW, Me, Mt, doivent vérifier les conditions suivantes

 M୲+
୑ ౭ ା୑ ౛

ଶ
 max1,05 M0 ; (1+ 0,3) M0

 Mt  (
ଵା଴,ଷ∝

ଶ
)M଴ dans une travée intermédiaire.

 Mt  (
ଵ,ଶା଴,ଷ∝

ଶ
)M଴ dans une travée de rive.

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

 0,6 M0 pour une poutre à deux travées.

 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées.

 0,4 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées.
Sur les appuis de rive, il faut considérer des aciers équilibrant un moment de Ma= 0,3 M0.

 Application de la méthode :

A. Étage a usage commercial à sept travées :

A l’ELU :
qu = (1,35G + 1,5Q) = [(1, 35× 3, 92) + (1,5× 2,28)].

⟹ qu = 8.71 KN/ml

 Calcul du rapport des charges  :

ߙ =
ொ

ொାீ
=

ଶ,ଶ଼

ଶ,ଶ଼ାଷ,ଽଶ
= 0,37

 Calcul des moments statiques :

M01 = M07 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ଷ,ଶ଴)మ

଼
= 11, 15 KN.m

M02= M06=
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ସ,଴଴)మ

଼
= 17, 42 KN.m

M03 = M05 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ଷ,଺଴)మ

଼
= 14, 11 KN.m

M04 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ଷ,ଵ଴)మ

଼
= 10, 46 KN.m
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 Calcul des moments fléchissant sur appuis :

MA= Mh = 0, 3 M01 = 5, 23 KN.m

MB = Mg = 0, 5 M01 = 8, 71 KN.m

MC = MD = ME = MF= 0, 4 M03 = 6, 97 KN.m

 Calcul des moments fléchissant en travées :

a. Etude de la travée AB (de rive) :

1) M୲ఽా +
୑ ఽା୑ ా

ଶ
 (1+ 0,3) M0 avec (1+ 0,3) = 1,11 >1,05 ⟹ Condition vérifiée.

M୲ఽా≥ − (
ହ,ଶଷା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×11,15) = 5,41 KN.m

2) M୲ఽా (
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
)M଴=(

ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) ×11, 15 = 7, 31 KN.m

On prend M୲ఽా = 7, 31 KN.m

b. Etude de la travée BC :

1) M୲ా ి
≥ − (

଺,ଽ଻ା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×17,42) = 11, 5 KN.m

2) M୲ా ి
≥ (

ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 17, 42 = 9, 68 KN.m

On prend M୲ా ి
= 11, 5 KN.m

c. Etude des travées CD :

1) M୲ి ీ
≥ − (

଺,ଽ଻ା଺,ଽ଻

ଶ
) + (1,11×14,11) = 8,69 KN.m

2) M୲ి ీ
≥ (

ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 14, 11 = 7, 84 KN.m

On prend M୲ి ీ
= 8, 69 KN.m

d. Etude des travées DE :

M୲ీ ు
≥ − (

଺,ଽ଻ା଺,ଽ଻

ଶ
) + (1,11×10,46) = 4, 64 KN.m

M୲ీ ు
≥ (

ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 10, 46 = 5, 81 KN.m

On prend M୲ీ ు
= 5, 81 KN.m

e. Etude des travées EF :

M୲ుూ≥ − (
଺,ଽ଻ା଺,ଽ଻

ଶ
) + (1,11×14, 11) = 8, 69 KN.m

M୲ుూ≥ (
ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 14, 11 = 7, 84 KN.m

On prend M୲ుూ = 8, 69 KN.m
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f. Etude des travées FG :

M୲ూృ≥ − (
଺,ଽ଻ା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11 × 17, 42) = 11, 5 KN.m

M୲ూృ≥ (
ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 17, 42 = 9, 68 KN.m

On prend M୲ూృ = 11, 5 KN.m

g. Etude des travées GH :

M୲ృౄ≥ − (
ହ,ଶଷା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11 × 11, 15) = 5, 41 KN.m

M୲ృౄ≥ (
ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 11, 15 = 7, 31 KN.m

On prend M୲ూృ = 7, 31 KN.m

Figure. : III. 3.3. Diagramme des moments fléchissant à l’ELU :

 Calcul des efforts tranchants

T(x) = θ(x) + 
୑ ౟శభି୑ ౟

୐

 Travée AB :

TA =
୯౫×୐ఽా

ଶ
+
୑ ాି୑ ఽ

୐ఽా
=

,଼଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ିହ,ଶଷ)

ଷ,ଶ଴
= 12, 85 KN

TB = −
୯౫×୐ఽా

ଶ
+
୑ ాି୑ ఽ

୐ఽా
= −

,଼଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ିହ,ଶଷ)

ଷ,ଶ଴
= −125, 02 KN

 Travée BC :

TB =
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+

(ି଺,ଽ଻)ି(ି ,଼଻ଵ)

ସ
= 17, 85KN

TC = −
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+

(ି଺,ଽ଻)ି(ି ,଼଻ଵ)

ସ
= −16, 98 KN
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 Travée CD :

TC =
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+ 0 = 15, 68 KN

TD = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+ 0 = −15, 68 KN

 Travée DE :

TD =
,଼଻ଵ×ଷ,ଵ଴

ଶ
+ 0 = 13, 50 KN

TE = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,ଵ଴

ଶ
+ 0 = −13, 50 KN

 Travée EF :

TE =
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+ 0 = 15, 68 KN

TF = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺

ଶ
+ 0 = −15, 68 KN

 Travée FG :

TF =
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ି଺

ସ

TG = −
,଼଻ଵ×ସ

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(

ସ

 Travée GH :

TG =
଼ ,଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ିହ,ଶଷ)ି

ଷ,ଶ଴

TH = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ିହ,ଶଷ

ଷ

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU :

Figure. : III.3.4.
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15, 68 KN

−15, 68 KN

= 13, 50 KN

−13, 50 KN

15, 68 KN

−15, 68 KN

( ଺,ଽ଻)
= 16,91 KN

) (ି଺,ଽ଻)
= −17, 93 KN

)ି(ି ,଼଻ଵ)

ଶ଴
= 15, 02 KN

ଶଷ)ି(ି ,଼଻ଵ)

ଷ,ଶ଴
= −12, 85 KN

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU :

: III.3.4. Diagramme des efforts tranchants à l’ELU :

………………… Calcul des éléments

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU :
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B. Étage à usage commercial à cinq travées :
A l’ELU :

qu = (1,35G + 1,5Q) = [(1, 35× 3, 92) + (1,5× 2,28)].

⟹ qu = 8.71 KN/ml

 Calcul du rapport des charges  :

ߙ =
ொ

ொାீ
=

ଶ,ଶ଼

ଶ,ଶ଼ାଷ,ଽଶ
= 0,37

 Calcul des moments statiques :

M01=
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ଷ,ଶ଴)మ

଼
= 11, 15 KN.m

M02 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ସ,଴଴)మ

଼
= 17, 42 KN.m

M03 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

,଼଻ଵ×(ଷ,଺଴)మ

଼
= 14, 11 KN.m

 Calcul des moments fléchissant sur appuis :

MA= MD= 0, 3 M01 = 5, 23 KN.m

MB= MC = 0, 5 M01 = 8, 71 KN.m

 Calcul des moments fléchissant en travées :

Étude de la travée AB (de rive) :

1) M୲ఽా +
୑ ఽା୑ ా

ଶ
 (1+ 0,3) M0 avec (1+ 0,3) = 1,11 >1,05 ⟹ Condition vérifiée.

M୲ఽా≥ − (
ହ,ଶଷା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×11,15) = 5,41 KN.m

2) M୲ఽా (
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
)M଴=(

ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) ×11, 15 = 7, 31 KN.m

On prend M୲ఽా = 7, 31 KN.m

Étude de la travée BC :

1) M୲ా ి
≥ − (

଺,ଽ଻ା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×17,42) = 11, 5 KN.m

2) M୲ా ి
≥ (

ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 17, 42 = 9 ,68 KN.m

On prend M୲ా ి
= 11, 5 KN.m

Etude des travées CD :

1) M୲ి ీ
≥ − (

଺,ଽ଻ା଺,ଽ଻

ଶ
) + (1,11×14,11) = 8,69 KN.m

2) M୲ి ీ
≥ (

ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 14, 11 = 9, 25 KN.m

On prend M୲ి ీ
= 9, 25 KN.m
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 Calcul des efforts tranchants

T(x) = θ(x) + 
Miశ1ିMi

L

Travée AB :

TA =
qu×LAB

2
+

MBିMA

LAB
=

8,71×3,20

2
+

(ି8,71)ି(ି5,23)

3,20
= 12, 85 KN

TB = −
୯౫×୐ఽా

ଶ
+
୑ ాି୑ ఽ

୐ఽా
= −

,଼଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ିହ,ଶଷ)

ଷ,ଶ଴
= −15, 02 KN

Travée BC :

TB =
8 ,71×4

2
+ = 17, 42KN

TC = −
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+ = −17, 42 KN

Travée CD :

TC =
8 ,71×3,60

2
+

(ି5,23)ି(ି8,71)

3,6
= 16, 65KN

TD = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+

(ିହ,ଶଷ)ି(ି ,଼଻ଵ)

ଷ,଺
= −14, 71 KN

C. Étage à usage commercial à trois travées :
A l’ELU :

qu = (1,35G + 1,5Q) = [(1, 35× 3, 92) + (1,5× 2,28)].

qu = 8.71 KN/ml

 Calcul du rapport des charges  :

ߙ =
ொ

ொାீ
=

2,28

2,28ା3,92
= 0,37

 Calcul des efforts internes :

 Calcul des moments statiques :

M01=
௤ೠ .௅మ

଼
=

8,71×(3,20)2

8
= 11, 15 KN.m

M02 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

8,71×(4,00)2

8
= 17, 42 KN.m

M03 =
௤ೠ .௅మ

଼
=

8,71×(3,60)2

8
= 14, 11 KN.m
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Calcul des moments fléchissant sur appuis :

MA= MD= 0, 3 M01 = 5, 23 KN.m

MB= MC = 0, 5 M01 = 8, 71 KN.m

Calcul des moments fléchissant en travées :

 Étude de la travée AB (de rive) :

1) M୲ఽా +
୑ ఽା୑ ా

ଶ
 (1+ 0,3) M0 avec (1+ 0,3) = 1,11 >1,05 Condition vérifiée.

M୲ఽా≥ − (
ହ,ଶଷା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×11,15) = 5,41 KN.m

2) M୲ఽా (
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
)M଴=(

ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) ×11, 15 = 7, 31 KN.m

On prend M୲ఽా = 7, 31 KN.m

 Étude de la travée BC :

1) M୲ా ి
≥ − (

଺,ଽ଻ା ,଼଻ଵ

ଶ
) + (1,11×17,42) = 11, 5 KN.m

2) M୲ా ి
≥ (

ଵା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 17, 42 = 9 ,68 KN.m

On prend M୲ా ి
= 11, 5 KN.m

 Etude des travées CD :

1) M୲ి ీ
≥ − (

଺,ଽ଻ା଺,ଽ଻

ଶ
) + (1,11×14,11) = 8,69 KN.m

2) M୲ి ీ
≥ (

ଵ,ଶା(଴,ଷ×଴,ଷ଻)

ଶ
) × 14, 11 = 9, 25 KN.m

On prend M୲ి ీ
= 9, 25 KN.m

Calcul des efforts tranchants

T(x) = θ(x) + 
୑ ౟శభି୑ ౟

୐

 Travée AB :

TA =
୯౫×୐ఽా

ଶ
+
୑ ాି୑ ఽ

୐ఽా
=

,଼଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ିହ,ଶଷ)

ଷ,ଶ଴
= 12, 85 KN

TB = −
୯౫×୐ఽా

ଶ
+
୑ ాି୑ ఽ

୐ఽా
= −

,଼଻ଵ×ଷ,ଶ଴

ଶ
+

(ି ,଼଻ଵ)ି(ିହ,ଶଷ)

ଷ,ଶ଴
= −15, 02 KN

 Travée BC:

TB =
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+ = 17, 42KN

TC = −
଼ ,଻ଵ×ସ

ଶ
+ = −17, 42 KN
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 Travée CD:

TC =
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+

(ିହ,ଶଷ)ି

ଷ,

TD = −
଼ ,଻ଵ×ଷ,଺଴

ଶ
+

(ିହ,ଶଷ)

 Calcul des armatures :

A. Calcul de la poutrelle à l’ELU

Le calcul se fait avec les moments max en travées et sur appuis.

 Etages commerciale

 Diagramme des efforts tranchants

Diagramme des efforts tranchants

Figure
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)ି(ି ,଼଻ଵ)

,଺
= 16, 65KN

)ି(ି ,଼଻ଵ)

ଷ,଺
= −14, 71 KN

Calcul de la poutrelle à l’ELU :

Le calcul se fait avec les moments max en travées et sur appuis.

Etages commerciale :

Diagramme des efforts tranchants et des moment fléchissant à l’ELS

efforts tranchants :

ure . III.3.5. Diagramme des efforts tranchants :

………………… Calcul des éléments

et des moment fléchissant à l’ELS ::
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Diagramme des moments fléchissant :

Figure. III.3.6. Diagramme des moments fléchissant

 Armatures longitudinales :

 En travées :

Les moments max en travées

tMmax 11, 50 KN.m

Le moment équilibré par la table de compression









 buxf

h
dxbxhM

2
0

0 0, 65 x 0, 04 x (0, 18-0, 04/2) x 14, 2 x 1000 = 59, 07 KN.m

Mt
max ˂ M L’axe neutre est dans la table de compression

Le calcul se fera pour une section rectangulaire (b, h)

392.0038.0
2,141865

1050,11
2

3

2

max 
xx

x

fbd

M

bu

t

b

eb 
La section est simplement armée donc As = 0

b =0,038  980,0

MPa
fe

s

st 348
15,1

400





Donc :

87,1
34818980,0

1050,11

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


cm2

Soit st = 3HA12= 3,39 cm²
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 Aux appuis

Le moment max aux appuis :

max
aM =8,71 KN.m

208,0
2,141812

1050,11
2

3

2

max


xx

x

fbd

M

bu

a
b <0.392

eb  
La section est simplement armée

b =0,208  882,0

MPa
fe

s

st 348
15,1

400





Donc :

87,1
34818882,0

1050,11

)/(

3max







se

a
a

fd

M
A


cm2

Soit
a = 2 HA12= 2,26 cm2

Armatures transversales : (Art. A.7.2.2/BAEL91)

cm
bh

l 57.02.1,
10

12
,

35

20
min,

10
,

35
min max0 


















 

On adopte 2 HA8 = 1.00 cm2.

 L’espacement des cadres :

cmcmxcmdSt 2,16)40;189.0min()40;9.0min( 

Soit un espacement St = 15 cm

Conclusion :
Les armatures transversales seront réalisées par des étriers HA8, avec un espacement constant

St=15cm sur la totalité des poutrelles.

 Calcul des ancrages (BAEL91 modifié 99/ Art 6.1,23) :

Ancrage rectiligne :

Les barres rectilignes de diametre  et de limite d’ élasticité fe sont ancrées sur une longeur Ls

dite longeur de sellement droit.

La longueur de scellement droit d’après les règles BAEL91

su

s

fe
L










4

Avec : su : contrainte d’ adhérence
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MPaxf tssu 835,21,25,16,06,0 2
28

2  

s= 1,5 pour HA , s : coefficient de sellement

pour fc28 = 25 MPa et Fe400 ;

3,35


sL

Pour mm10  cmLs 3,35 ; soit cmLs 35

cmLLc s 144,0 

Lc: Longueur des crochets normaux adoptés.

Les résultats du ferraillage des différents planchers sont résumés dans les tableaux suivants :

 En travée :

Type Mt
max μ Β A calculé choix At

Service 11,23 0,0375 0,981 1,83 3HA14 4,62

Commerce 11,50 0,0384 0,985 1,87 3HA14 4,62

Habitat 10,71 0,0358 0,982 1,74 3HA12 4,62

dernier planché 10,32 0,0345 0,983 1,68 3HA12 4,62

Tableau III-3.1 : Ferraillage des planchers en travées.

 Aux appuis :

Type Ma
max μ Β A calculé Choix At

Service 7,22 0,024 0,990 1,17 2HA12 2,26

Commerce 8,71 0,029 0,988 1,40 2HA12 2,26

Habitat 6,25 0,021 0,992 1,00 2HA10 2,26

dernier planché 6,26 0,021 0,992 1,00 2HA10 2,26

Tableau III.3.2 : Ferraillage des planchers aux appuis.

A. Vérification à l’ELU :

Condition de non fragilité (BAEL91 Art A-4-2,1) :

Par définition, une section tendue ou fléchie considérée comme non fragile si la sollicitation

provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée entraine dans les aciers une

contrainte au plus égale à leur limite d’élasticité garantie. Dans le cas d’une section rectangulaire

simplement fléchie, de largeur (b) armée d’une section (As) cette condition s’exprime par :

e

tjs

f

f

bd

A
23.0

Amin = 0.23bd ft28/ fe = 0.23 65 18 2.1/400 = 1.412 cm²
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 En travée :

Amin = 1.412 cm² < As t = 4,62 cm² Condition vérifiée.

 Aux appuis :

Amin = 1.412 < Asa = 2,26 cm² Condition vérifiée.

La longueur de scellement droit :

cm
f

L
su

e
s 273.35

835.24

40010

4

.











Ls = 35.273 cm

Pour feE400, acier HA, Ls = 40ф Ls = 40 cm

On adopte des crochets à 45° avec Ls = 0.4Ls

Ls = 0.4 40 = 16 cm

Ls = 16 cm

 Vérification de la contrainte tangentielle : (BAEL91.Art.5.1.1).

On doit vérifier que :

)5,13,0min( 28 MPaf cuu   «Fissuration peu nuisible»

MPaMPaMPau 25,3)5,25,3min( 

τ μ
service =0,937 MPau 25,3


db

V u
u

0

max

 τ μ
commerce =1,165 MPau 25,3

τμ
habitat =0,845 MPau 25,3

τμ
dernier étage =0,60 MPau 25,3

Conditions vérifiées

 Vérification de la contrainte d’adhérence :(BAEL91.Art. A.6.13)

On doit vérifier que : sese  

Avec : atsse MPf 15.31.25.1. 28 

τse
service=1,84 MPase 15,3 .

Avec : 



Uid

Vu
se

9.0

max

 τse
service=2,28 MPase 15,3 .

τse
service=1,66 MPase 15,3 .

τse
service=1,18 MPase 15,3 .

Avec :∑ Ui=3.3,14.14 = 131,88 mm

Conditions vérifiées
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 Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art. A5.1.313/BAEL91)

On doit vérifier que :

280
max 267.0 cu fabV  Avec : a = 0.9d

.76.129251018.09.012.0267.0 3max KNVu 

KNVu 76.129max 

Appuis de rive :

Service Vmax=12,72KN<129,76KN

Commerce Vmax=15,82KN<129,76KN

Habitat Vmax=11,48KN<129,76KN

Dernier étage Vmax=8,16KN<129,76KN

Conditions vérifiées

Appuis intermédiaire :

Service Vmax=20,24+19,06= 39,30KN<129,76KN

Commerce Vmax=25,18+23,72=48,90KN<129,76KN

Habitat Vmax=18,27+17,21= 35,48KN<129,76KN

Dernier étage Vmax=12,98+12,23=25,21KN<129,76KN

Conditions vérifiées

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures :

On doit vérifier que : )
9.0

( maxmax

d

M
V

f
A u

e

s 


Appuis de rive

 2

1
25,1)

18.09.0

65,9
82,15

10400

15.1
26,2 cmAcommerce 









 2

1
78,0)

18.09.0

25,6
48,11

10400

15.1
26,2 cmAhabitat 









 2

1
41,0)

18.09.0

65,3
16,8

10400

15.1
26,2 cmA étagedernier 









Conditions vérifiées

 2

1
91,0)

18.09.0

22.7
72,12

10400

15.1
26,2 cmAservice 








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Appuis intermédiaires :

2

1
78,0)

18.09.0

77,10
3,39(

10400

15.1
62,4 cmAservice 









2

1
96,0)

18.09.0

32,13
9,48(

10400

15.1
62,4 cmAcommerce 









2

1
35,0)

18.09.0

7,7
48,35(

10400

15.1
62,4 cmAhabitat 









2

1
17,0)

18.09.0

56,4
21,25(

10400

15.1
62,4 cmAhabitat 









Conditions vérifiées

 Vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires :
(BAEL91.Art. A.51.322)

On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max

bcservicebc  



 02,2

1201809.0

103,39 3
max

bccommercebc  



 52,2

1201809.0

109,48 3
max

bchabitatbc  



 83,1

1201809.0

1048,35 3
max

bcétagedernierbc  






29,1

1201809.0

1021,25 3
max

Conditions vérifiées

MPa
f

b

c
bc 66.21

5,1

25
3.13.1 28 



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 Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table

nervure :

MPa
hdb

bbVu
serviceu 27,1

401806508,1

)120650(1024,20

...8,1

).( 3

0

0 








MPa
hdb

bbVu
serviceu 58,1

401806508,1

)120650(1018,25

...8,1

).( 3

0

0 








MPa
hdb

bbVu
serviceu 15,1

401806508,1

)120650(1027,18

...8,1

).( 3

0

0 








MPa
hdb

bbVu
habitatu 81,0

401806508,1

)120650(1098,12

...8,1

).( 3

0

0 








u < MPau 25,3 Conditions vérifiées

B. Vérification à l’ELS :

௦௦௘௥௩௜௖௘ݍ = ݈݉/ܰܭ5,17

௦௖௢௠ݍ ௠ ௘௥௖௘ = ܮܯ/ܰܭ6,20

௦௛௔௕௜௧௔௧ݍ = ܮܯ/ܰܭ4,52

௦ௗ௘௥௡௜௘௥௘௧௔௚௘ݍ = ܮܯ/ܰܭ4,57

a. Etat limite de la compression du béton

 En travée :

11,23KN.mMmax
t 

service

11,50KN.mMmax
t 

commerce

10,71KN.mMmax
t 

habitat

10,32KN.mMmax
t 

étagedernier
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b. Contrainte dans les aciers :

 Etages de service :

14,2
1218

62,4100100

0

1 





db

As

0.079K0.819β2,14ρ 11 

348MPa164,89MPa
4,62180.819

1011,23

dAβ

M
σ

3

s1

max
t

s 



 

 Etage de commerce :

14,2
1218

62,4100100

0

1 





db

As

0.079K0.819β2,14ρ 11 

348MPa168,85MPa
4,62180.819

1011,50

dAβ

M
σ

3

s1

max
t

s 



 

 Etages d’habitation :

56.1
1218

62,4100100

0

1 





db

As

0.0638K0.837β1.56ρ 11 

348MPa209,70MPa
3,39180.837

1010,71

dAβ

M
σ

3

s1

max
t

s 



 

 Dernier étage :

56.1
1218

62,4100100

0

1 





db

As

0.0638K0.837β1.56ρ 11 

348MPa202,06MPa
3,39180.837

1010,32

dAβ

M
σ

3

s1

max
t

s 



 

c. Contrainte de compression dans le béton :

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante :

15MPa0.6fσσ c28bcbc 
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15MPaσ19,03MPa164,890.079kσσ bcsbc 
service

15MPaσ13,40MPa168,850.079kσσ bcsbc 
commerce

15MPaσ14,32MPa209.70.0638kσσ bcsbc 
habitat

15MPaσ13,80MPa202,060.0638kσσ bcsbc 
étagedernier

Alors les sections sont vérifiées vis-à-vis de la compression.

 aux appuis :

7,22KN.mMmax
a 

service

8,71KN.mMmax
a 

commerce

6,25KN.mMmax
a 

habitat

6,26KN.mMmax
a 

étagetdernier

d. Contrainte dans l’acier :

 étage de service :

1,046
1218

2,26100

db

100A
ρ

0

a
1 






0.0494K0.858β1,046ρ 11 

 Etage de commerce :

1,046
1218

2,26100

db

100A
ρ

0

a
1 






0.0494K0.858β1,046ρ 11 

348MPa206,86MPa
2,26180.858

107,22

Adβ

M
σ

3

a1

max
a

s 





348MPa249,55MPa
2,26180.858

108,71

Adβ

M
σ

3

a1

max
a

s 




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 Etage d’habitation :

0,726
1218

2,26100

db

100A
ρ

0

a
1 






0.039K0.876β0,726ρ 11 

 Dernier étage :

0,726
1218

2,26100

db

100A
ρ

0

a
1 






e. Contrainte dans le béton :

15MPa10,22MPa206,860.0494kσσ sb 
service

15MPa12,33MPa249,550.0494kσσ sb 
commerce

15MPa9,85MPa252,470.039kσσ shabitatb 

15MPa9,86MPa252,870.039kσσ sétage-bdernier 

Donc les sections sont vérifiées vis-à-vis de la compression.

Conclusion :
La vérification étant satisfaite donc les armatures à l’ELU sont satisfaisantes.

 Vérification de la section vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.

 Etat limite de déformation : (BAEL91. AB68.4.24)

D’après les règles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se dispenser de

justifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.

1-
5.22

1


L

h

2-
0

t

M15

M

L

h


348MPa252,47MPa
1,57180.876

106,25

Adβ

M
σ

3

a1

max
a

s 





348MPa252,87MPa
1,57180.876

106,26

Adβ

M
σ

3

a1

max
a

s 




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3-
e0

s

F

3.6

db

A


Avec :

h : hauteur totale de la section.

L : portée libre maximale.

Mt : moment maximum de flexion.

b0 : largeur de nervure

 Etage de service :

1- 0.044
22.5

1
0.060

330

20

L

h
  Condition vérifiée

2- 0.078
7,0315

8,29
0.060

L

h



  Condition non vérifiée

3- 0.009
400

3.6
0.021

1218

4,62

db

A

0

s 


 Condition non vérifiée

Les trois conditions ne sont pas toutes vérifiées donc il faut procéder au calcul de la flèche.

Calcul de la flèche : (Art. B6.5.2/ BAEL91)

vv

2ser
t

v
IfE10

LM
f 

Aire de la section homogénéisée :

B0 = B + nA = b0  h + (b - b0) h0 + 15At

B0 = 1220 + (65 – 12) x4 + 15 4,62 = 521,3cm

b=65cm

V1

V2

b0=12cm

h0=4cm

h-h0=16cm

x
G
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Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx :

.d15A
2

²h
)b(b

2

h²b
S/ t

0

0

0

xx 

4071,4cm²184,6215
2

4²
12)(65

2

20²12
S/ xx 




7,81cm
521,3

4071,4

B

S/
V

0

xx
1 

12,19cm7,8120VhV 12 

c)²15A(V)
2

h
(V

12

h
)hb(b)V(V

3

b
I 2

20
1

2
0

00
3
2

3
1

0
0 










²2)4,62(12,1915)
2

4
(7,81

12

4
412)(65)12,19(7,81

3

12
I 2

2

33
0 














4
0 86,23785 cmI 

0.0213
1812

4,62

db

A
ρ

0

t





77,0

65

123
20.0213

2.10.02

)
b

3b
ρ(2

0.02f
λ

0

t28
V 








 








0.81)0;
2.1200,260.02134

2.11.75
1max()0;

fσρ4

f1.75
1max(μ

t28s

t28 








4

V

0
v 16114,08cm

0.810,771

23785,861.1

μλ1

I1.1
If 









0.8cm
500

L
79.0

16114,0810818.8710

(4,00)²108,71
f

7

V 



 …….. La flèche est vérifiée.

De même pour :

 Les planchers à usage commercial :

Fv=0,79 <0,8 …….. La flèche est vérifiée.

 Les planchers à usage d’habitation :

Fv=0,55 <0,8 …….. La flèche est vérifiée.

 Le plancher dernier étage :

Fv=0,34 <0,8 …….. La flèche est vérifiée.
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III.4. La salle machine

III.4.1. Introduction :

Notre immeuble comporte une cage d’ascenseur en béton armé avec une dalle pleine

de dimensions (1.75×2,00) 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.

III.4.2 Dimensionnement :

 Epaisseur de la dalle pleine :

cmht 67,6
30

200


ht : épaisseur de la dalle pleine

La limite de l’épaisseur minimale d’une dalle est de 12 cm (selon le RPA version 2003),

on prend ep = 15 cm

Epaisseur du revêtement : e=5cm

30
maxL

ht 
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III.4.3 Calcul de sollicitation :

Lx = 1,75 m

Ly = 2,00 m

U0 = V0 = 0,80 m

ߩ =
௅ೣ

௅೤
=
ଵ,଻ହ

ଶ,଴଴
= 0,87 0,4 ≤ =ߩ 0,87 ≤ 1 la dalle travaille dans les deux sens

III.4.2.1. Moments dus au poids propre :

Mx = µx. q. ௫݈
ଶ Moment suivant la petite portée.

My = µy. Mx Moment suivant la grande portée.

Les coefficients µx et µy sont donnée en fonction du rapport ρ୶ et du coefficient de poison υ

Avec :

 υ = 0,0 à l’ELU

 υ = 0,2 à l’ELS

q : uniformément repartie sur tout la dalle

A. Etat limite ultime (ELU) : υ = 0

ߩ = 0,87 ൜
௫ߤ = 0,0488
௬ߤ = 0,721 ൠ

Poids de la dalle : G = (25 X 0,15 + 20 X 0,05)

G = 4,75 KN/ml

Surcharge exploitation : Q = 1,0 KN/ml

௨ݍ = 1,35 4,75ݔ + 1,5 1ݔ = 7,9125 ݈݉/ܰܭ
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=௨௫௟ܯ 0, 04888 x 7, 9125 x (1, 75)2 =1,182 KN.m

௨௬ܯ ௟= 0,721 x 1,182 = 0,853 KN.m

B. État limite de service (ELS) υ = 0,2 :

ߩ = 0,87 ൜
௫ߤ = 0,0559
௬ߤ = 0,804 ൠ

௦ݍ = 4,75 x + 1 = 5,75 ݈݉/ܰܭ

=௨௫௟ܯ 0, 0559 x 5,75 x (1,75)2 = 0,984 KN.m

௨௬ܯ ௟= 0,804 x 0,984 = 0,853 KN.m

III.4.2.2. Moments dues à la charge localisée :

L’étude de la dalle se fait en utilisant les abaques de PIGEAUD, qui donnent les moments

par mètre linéaire au centre de panneau.

 
 12

21

.

.

MMPM

MMPM

y

x









M1 et M2 sont des coefficients données par les abaques en fonction de ௫ߩ et le rapport

.
yx l

V
et

l

U

U et V cotées des rectangle sur les quels la charges q s’applique, compte tenu de la diffusion à

45° dans la dalle. Ils sont déterminés au niveau de feuillet moyen de la dalle.

U=U0+2(ߝe+h/2) = U0+2ߝe+h

V=V0+2(ߝe+h/2) V0+2ߝe+h

Avec : h : hauteur de la dalle (15cm)

e : revêtement de la dalle 5cm.

:ߝ dépend de la nature de revêtement dans notre cas la dalle est compose de béton armé,

égale 1,0

U = 80 + 2 x 1 x 0,05 = 1,05m

U = V = 1,05m

60,0
75,1

05,1


xl

U

52,0
00,2

05,1


yl

V
;
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Avec ૉ = ૙,ૠ૞

Apres interpolation on aura : M1 = 0,0938

M2 = 0,0652

A. état limite ultime (ELU) υ = 0,0 :

Pu = 1,35 x 90 = 121,5 KN

Msx2 = Pu. M1 = 121,5 x 0,0938 =11,40 KN .m

Msy2 = Pu. M2 = 121,5 x 0,0652 = 7,922 KN .m

B. état limite service (ELS) υ = 0,2 :

Ps = 90 KN

Msx2 = Ps. (M1 + υ M2) = 90 x (0, 0938 + 0, 2 x 0, 0652) = 9, 62 KN .m

Msy2 = Ps. (υ M1 + M2 = 90 x (0, 2 x 0, 0938 + 0, 0652) = 7, 56 KN .m

III.4.2.3.Superposition des moments :

A. ELU:

Msx = Mux1 + Mux2 = 1,182 + 11, 40 = 12,582 KN.m

Msy = My1 + My2 = 0,853 + 7,922 = 8,775 KN.m.

B. ELS:

Mux = Msx1 + Msx2 = 0,984 + 9, 62 = 10,604 KN.m

Muy = Msy1 + Msy2 = 0,827 + 7, 56 = 8,387 KN.m.

Pour tenir compte de semi encastrement de la dalle (continuité des voiles), on réduit les

moments calculés (appuis et travées).

Les moments seront réduits de 15% en travée, et de 70% en appuis.

 En travée :

mKNxMM x
t
x .695,10582,1285,085,0 

mKNxMM y
t
y .459,7775,885,085,0 

 En appuis :

௫ܯ
௧ = 0, 3 x Mx = 0, 3 x 12,582 = 3,775 KN.m

௬ܯ
௧ = 0, 3 x My = 0, 3 x 8,775 = 7,632 KN.m
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III.4.3. Ferraillage de panneau:

Le calcul se fera en flexion pour une bande de 1m de largeur, le moment maximal s’exerce

suivant la petite portée par conséquent les armatures correspondantes constitueront le lit

inferieur.

Pour chacune des deux directions, en considère en travée comme en appuis la hauteur tile qui

lui est propre (dx = 13 cm, dy = 12 cm)

௬݀ = ௫݀ -
థೣ ା థ೤

ଶ

 Sens x-x :

A- En travée :

-Calcul des moments réduits:

d = ho – c = 15 – 2 = 13 cm

μb=
ெೣ೟

௕.ௗమ.௙್ೠ
=

ଵ଴,଺ଽହ.ଵ଴య

ଵ଴଴.ଵଷమ.ଵସ,ଶ
= 0,045

On μb=0,045 < μl=0,392

.μb=0,045 => β=0,977

At =
ெೣ೟

ఉ.ௗ.ఙ௦௧
=

ଵ଴,଺ଽହ.ଵ଴య

଴,ଽ଻଻.ଵଷ.ଷସ଼
= 2,42 ܿ݉ ଶ.

On opte pour: At =5HA10/ml=3,93cm2. Avec : St = 20cm

B- Aux appuis :

-Calcul des moments réduits :

μb=
ெೣೌ

௕.ௗమ.௙್ೠ
=

ଷ,଻଻ହ.ଵ଴య

ଵ଴଴.ଵଷమ.ଵସ,ଶ
= 0,018

On μb=0,018 < μl=0,392

μb=0,018 => β=0,991

Aa =
ெೣೌ

ఉ.ௗ.ఙ௦௧
=

ଷ,଻଻ହ.ଵ଴య

଴,ଽଽ଴.ଵଷ.ଷସ଼
= 0,91 ܿ݉ ଶ.

On adopte pour: Aa = 5HA10/ml=3,93cm2. Avec : St = 20cm

 Sens y-y :
A. En travée :

-Calcul des moments réduits :

μb=
ெ೤೟

௕.ௗమ.௙್ೠ
=

଻,ସହଽ.ଵ଴య

ଵ଴଴.ଵଷమ.ଵସ,ଶ
= 0,0365

On μb=0, 0365 < μl=0,392

.μb=0, 0365 =>β=0,981

At =
ெೣ೟

ఉ.ௗ.ఙ௦௧
=

଻,ସହଽ.ଵ଴య

଴,ଽ଼ ସ.ଵଷ.ଷସ଼
= 1,82 ܿ݉ ଶ.

On adopte pour: At =5HA10/ml=3,93cm2. Avec : St = 20cm
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B. Aux appuis :

-Calcul des moments réduits :

μb=
ெ ೊಲ

௕.ௗమ.௙್ೠ
=

ଶ,଺ଷଶ.ଵ଴య

ଵ଴଴.ଵଷమ.ଵସ,ଶ
= 0,011

On μb=0, 011 < μl=0,392

.μb=0, 011 => β=0,994

Aa=
ெ ௬௔

ఉ.ௗ.ఙ௦௧
=

ଶ,଺ଷଶ.ଵ଴య

଴,ଽଽସ.ଵଷ.ଷସ଼
= 0,59 ܿ݉ ଶ.

On adopte pour: At =5HA10/ml=3,93cm2. Avec : St = 20cm

Conclusion:

La dalle est soumise à des charges concentrées n toutes les armatures de flexion situées dans

la région centrale de panneau seront prolongées aux appuis, et ancrée au-delà de contour

théorique de la dalle.

III.4.4. Vérification à L’E.L.U

A. Condition de non fragilité : [Art B.7.4 BAEL.91 modifié 99]

 Direction principale:

Wx = Amin / S ≥ W0 x (
2

3 
)

Avec : 
y

x

l

l
=0,87

Amin : Section minimale d’armature.

S : section totale du béton.

W0 : taux d’acier minimal = 0,0008 (acier HA FeE400)

Amin ≥ W0 x (
2

3 
) b x h

Wx = 0,0008x 






 

2

87,03
= 8,52. 10-4

Amin = 8,52. 10-4 x (15x100) = 1,278 cm²

Amin < Axt Condition vérifiée
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 direction secondaire :

Wy =
஺೤

௕௫௛
≥ W0

Ay ≥ 0,0008 (15 x 100) = 1,2 cm²

Ay = 1,2 cm2

Amin = 1.278

Amin < Ayt condition vérifiée

Conclusion :

La condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens.

B. Diamètre minimale des barres : (Art A-7.21 BAEL91) :

On doit vérifier que .15
10

150

10
max mm

h
 

: Diamètre des armatures longitudinales.

Φ max = 10 mm < 15 mm Condition vérifiée

C. Espacement des armatures :

L’écartement des armatures d’une même nappe ne peut excéder la plus faible des deux

valeurs suivantes en région centrale.

La fissuration est non préjudiciable. Et l’espacement entre les armatures doit satisfaire les

conditions suivantes

 Direction principale :

 cmhcmS t 25;2min20 

St = 20 cm < (30 cm; 25 cm) Condition verifiée

 Direction secondaire :

 cmhcmS t 33;3min20 

St = 20 cm < (45 cm; 33 cm) Condition verifiée
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D. Vérification de la contrainte tangentielle :(art A.5.2.2 / BAEL91modifiees99)

τu=
்௠ ௔௫

௕.ௗ
<0,44

b

cf



2/1

28

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :

 Au milieu de U :

 
KN.57,38

1,053

121.5

V3

P
Tu 







 Au milieu de V :

   
KN.57,83

1,0505,12

121.5

VU2

P
Tu 







MPa71.46MPa0.297τ

MPa1.467
1.5

25
0.44

MPa2970.
1301000

1038,57
τ

u
1/2

3

u























τu  1.467 MPa Condition vérifiée

E. Condition de non poinçonnement :

A 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 ×Uc×h×
୤ౙౠ

ஓౘ

Qu : charge de calcul à l’ELU.

h : épaisseur total de la dalle.

Uc =2× (U+V)=3.8m : le périmètre du contour au niveau de feuillet moyen.

A.N :

0.045 × 4,2 × 0.15 × 25 × 10ଷ /1.5 = 427,5KN ≥ Qu = 1,35 x 90 = 121.5 KN.

Condition vérifiée Aucune armature transversale n’est nécessaire.
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III.4.5. Vérification à l’état limite de service :

Les moments précédemment calculés, seront réduits de 15% en travée et de 70% en
appuis.
 En travée :

KN.m7,1298,3870.85M0.85M

KN.m9,01310.6040.85M0.85M

y
t
y

x
t
x





 En appuis :

Zone Sens Ms(KN.m) µ Β A(cm²)

En travée X-X 9,013 0,0376 0,773 2,58

Sur appuis X-X 3,181 0,0133 0,836 0,84

En travée Y-Y 7,129 0,0257 0,796 1,98

Sur appuis Y-Y 2.516 0,0105 0,850 0,65

Tableau III.4.1 Le ferraillage adopte à l’ELU est suffisant

A. Vérification de la flèche :

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du

calcul de la flèche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

୦౪

୪౮
≥

୑ ౮

ଶ଴୑ ୶
et

୅౮

ୠ.ୢ
≤

ଶ

୤౛

0,05
10.69520

10.695
0860.

175

15

lx

ht





Condition vérifiée

Condition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la flèche.

KN.m2.5168,3870.3M0.3M

KN.m1813.10.640.3M0.3M

y
a
y

x
a
x





0.005
400

2
300.00

13100

3,92

bb

Ax






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Conclusion :
La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit :

Sens x-x :

Lit inferieur : 5 HA12/ml avec un espacement de 20cm.

Lit supérieur : 5 HA10/ml avec e =20cm.

Sens y-y :

Lits inferieur et supérieur : 5 HA10/ml avec e=20cm.

B. Vérification des contraintes dans le béton :

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite :

s

u28c

M

M
:Avec;

100

f

2

1





Sens (X-X) :

 En travée :

19,1
013,9

695,10


s

u

M

M

0576,0045,0  u

0576,0345,0
100

25

2

119,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée

 Aux Appuis :

19,1
181,3

775,3


s

u

M

M

0227,0017,0  u

2270,0345,0
100

25

2

119,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée
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Sens (Y-Y) :

 En travée :

05,1
129,7

459,7


s

u

M

M

0465,00365,0  u

0465,0275,0
100

25

2

105,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée

 Aux Appuis :

05,1
516,2

632,2


s

u

M

M

0138,0011,0  u

1380,0275,0
100

25

2

105,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée

C. État limite d’ouverture des fissures (BAE 99 / Art A.4.5.32)

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.
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III.5. L’acrotère

III.5.1. Introduction :

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure qui

peuvent être isolement sous l’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent.

Le calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifié 99).

III.5.2. Calcul de l’acrotère :
L’acrotère est assimilée à une console encastrée au niveau du plancher terrasse, elle est

soumise à l’effort « G » du à son poids propre et à un effort horizontale « Q » du à la main courante

provoquant un moment de renversement « M » dans la section d’encastrement (section dangereuse).

Les calculs se feront pour une bande de 1m de largeur et le ferraillage sera déterminé en flexion

composée.

A- Détermination des sollicitations :

 Poids propre :

G = [(0.6x0.1) + (0.03x
଴.ଵ

ଶ
) + (0.07 x 0.1)] x 25 = 1.7125 KN/ml

G = 1.7125 KN/ml
 Surcharge d’exploitation: Q = 1.00KN/ml.

 Effort normal dus au poids propre G :N = G x 1 = 1.7125 KN

 Effort tranchant : T = Q x 1 = 1.00KN.

 Moment de renversement du à la surcharge Q :

M = Q x H x 1 = 0.60 KN .m
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B. Diagramme des efforts :

C. Combinaison

 ELU : 1

N

M

T

 ELS : G

N

M

T

III.5.3. Ferraillage

A- Calcul des arm

Il consiste en l’étud

et (Mu), puis passer à u
83

s de Charge :

.35G + 1.5Q

u = 1.35 G = 1.35 x 1.7125 = 2.312 KN (du à G).

u = 1.5 Mq = 1.5 x 0.6 = 0.90 KN m (du à Q).

u = 1.5 x T = 1.5 KN.

+ Q

s = G = 1.7125 KN.

s = M = 0.60 KN.m

s = T = 1 KN.

de l’acrotère :

atures à l’ELU :

e d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée à l’ELU sous (Nu)

ne vérification de la section à l’ELS sous (Ns) et (Ms).

G
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B. Position du centre de pression :

cm5.22.5
2

10
C

2

h


 C
2

h
eu Le centre de pression (point d’application de l’effort normal) se trouve à l’extérieur de la

section limitée par les armatures d’où la section est partiellement comprimée.

Avec : Mu : moment du à la compression ; Nu : effort de compression ;

Cp : centre de pression ; eu : excentricité ;

C : l’enrobage ;

Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment fictif « Mf » puis passer à la

flexion composée où la section d’armature sera déterminée en fonction de celle déjà calculée.

III.5.4. Calcul en flexion simple :

A- Moment fictif :

Mf = Nu x g

Avec : g = eu + (
௛

ଶ
- c)

g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité de la section d’armature tendues.

M= 2.312 x ቂ0.39 + (
଴.ଵ

ଶ
− 0.02)ቃ= 0.970 KN

Mf = 0.970 KN.m

bߤ =
ெ ௙

௕ௗ ௙್ೠ
=

଴.ଽ଻଴௫ଵ଴య

ଵ଴଴௫଻.ହమ ௫ଵସ.ଶ
= 0.0106

௕ߤ = 0.0106< =௟ߤ 0.392. La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées ne sont

pas nécessaires Asc = 0.

μୠ = 0.0106 ߚ = 0.995

B- Armatures fictives (flexion simple) :

௦௧ߪ =
௙௘

ఊೞ
=

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
= 348 MPa et ߚ = 0.995

Donc : Astf =
ெ ௙

ఉ ௗ ఙೞ೟
=

ଽ଻଴

଴.ଽଽହ௫଼௫ଷସ଼
= 0.350 cm2.

C- Armature réelles (flexion composée) :

Ast = Astf – (
ேೠ

ఙೞ೟
) = 0.350 –

ଶ.ଷଵଶ௫ଵ଴య

ଷସ଼௫ଵ଴మ
= 0.284

As = 0.284 cm2.
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III.5.5.Vérifications:

A- Vérification à l’ELU :

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

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 : As ≥ Amin

Amin = 0.23 b d
௙೟మఴ

௙೐

௘ೞ ష బ.రఱఱ೏

௘ೞష బ.భఴఱ ೏

ft28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa.

Amin = 0.23x 100 x8 x
ଶ.ଵ

ସ଴଴
= 0.966 cm2.

Amin = 0.966 cm2.

Remarquons que : As < Amin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale
Amin = 0.966 cm2.
La section d’acier est 4HA 8 / ml = 2.01 cm2 avec un espacement de St = 25 cm.

 Armature de répartition :

A୰ =
୅౩

ସ

௥ܣ =
ଶ.଴ଵ

ସ
= 0.505 cm2.

Donc : =௥ܣ 4 HA8 = 2.01 cm2. Espacées de 25 cm2.

A.2. Vérification aux cisaillements : (Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99)

La vérification s’effectue à l’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable d’où :

௨߬ =
௏ೠ

௕ௗ
avec : ௨߬ : contrainte de cisaillement

On doit vérifier que :

௨߬ =
௏ೠ

௕ௗ
≤ min ቄ0.15

௙௖మఴ

ఊ್
, 4 ቅ(MPa).

Et ൜
௕ߛ = 1.5 → ݊݋ݐ݅ܽݑݐݏ݅ ݎܽݑܿ݋ ݐ݁݊ .

௨ܸ = 1.5 ܳ = 1.5 1ݔ = 1.5 ܰܭ .
�

௨߬ =
ଵ.ହ௫ଵ଴య

ଵ଴଴଴௫଼଴
= 0.018 MPa.

௨߬ =
௏ೠ

௕ௗ
= 0.018 ≤ min {0.15 ,25/1.5 , 4 } = 2.5 MPa condition est vérifiée,

Donc pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas nécessaires).

A.3. Vérification de l’adhérence des barres :

Il est important de connaitre le comportement de l’interface entre le béton et l’acier, puisque le
béton armé est composé de ces deux matériaux, il faut donc vérifier que :

ૌ܍ܛ≤ ૌ͞܍ܛ ݒ݁ܽ ܿ ∶ ߬͞௦௘ = ௦ߖ ݂ܿ 28 = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa.

Avec :

௦߬௘ =
௏ೠ

଴.ଽௗ ∑௎೔
; ∑ܷ௜ : somme des périmètres utiles des barres.
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∑ܷ௜= 4 ∅ߨ = 4 x3.14 x 0.8 = 10.05 cm.

௦߬௘ =
ଵ.ହ௫ଵ଴య

଴.ଽ௫଼଴௫ଵ଴.଴ହ
= 0.207 MPa.

On a ௦߬௘ = 0.207 < ௦߬௘ = 3.15 MPa donc il n ya pas risque d’entraînement des

barres.

La longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2)

Ls = 40 ∅ = 40 x 0.8 = 32 cm.

A.4. Vérification des espacements des barres :
(Art A.4.5, 33 / BAEL 91 modifiée 99) :

La fissuration est préjudiciable ; donc St≤ min {2ℎ , 25 ܿ݉ } = 20 cm

h = 10 cm. C’est l’épaisseur de la section de l’acrotère.

On a adopté un espacement de 25 cm ; donc la condition est vérifiée.

B. Vérification à l’ELS :
L’acrotère est exposée aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme préjudiciable d’où

on doit vérifier que :

≥௦௧ߪ ௦௧ߪ = min൛2/3 ௘݂ , 110 ඥߟ ௧݂ଶ଼ൟ.

Les aciers ൜
ܣܪ ∶ ∅ ≥ 6 ݉݉

݂݁ ܧ 400
� =ߟ 1.6

௦௧ߪ = min൛(2/3) 400 , 110 √1.6 =2.1ൟݔ 201.63 MPa.

=௦௧ߪ 201.63 MPa.

Calcul de ࢚࢙࣌ : =௦௧ߪ
ெೞ

ఉభ ௗ ஺ೞ
; avec : ௦ܣ = 2.01 cm2

Calcul de ઺૚ :

ߩ =
ଵ଴଴ ௫஺ೞ

௕ ௗ
=

ଵ଴଴௫ଶ.଴ଵ

ଵ଴଴௫଼
= 0.253

ߩ = 0.253 ଵߚ = 0.920 K1 = 47.50 K =
ଵ

௄భ
= 0.02

. =௦௧ߪ
଺଴଴

଴.ଽଶ଴௫଼௫ଶ.଴ଵ
= 40.55 MPa.

=௦௧ߪ 40.55 MPa < 201.63 MPa ; condition est vérifiée.

Vérifions que : σୠୱ ≤ σୠୱ avec : σୠୱ = k σୱ

௕௦ߪ = 0.02 x 40.55 = 0.811 MPa ; et ௕௦ߪ = 0.6 x fc28 = 15 MPa condition vérifiée.
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C-Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 91 Art A 5.11)

d.b

Vu
u  Avec : Vu = 1,5Q = 1,5KN

0188,0
801000

10.5,1 3




u MPa










 MPa4;

f
15,0min

b

28c
u

5,2MPa4;
5.1

25
15,0minu 









 MPa

MPaMPa uu 5,20188,0    Condition vérifiée.

III.5.6. Vérification de l’acrotère au séisme (RPA 99 / Art A.6.2.3)

D’après le RPA 99 (version 2003), les forces horizontales de calcul (Fp) agissant sur

Les éléments non structuraux et les équipements ancres à la structure sont calcules suivant la formule :

Fp = 4 x A x CP x Wp.
A : coefficient d’accélération de la zone, obtenu à partir du tableau (4-1) du RPA en fonction de

la zone et du groupe d’usage ൜
݊݋ܼ ܽܫܫ݁

ݏܽݑᇱ݀ݎ݌ݑ݋ݎ݃ ݃݁2
� A= 0.15

Cp : facteur de forces horizontales pour un élément secondaire varient entre 0.3 et 0.8 (voir

tableau (6-1) du RPA 99 modifié 2003), dans notre cas Cp = 0.8

Wp : poids de l’élément secondaire (acrotère) ; Wp = G = 1.7125 KN/ml.

D’où :

Fp = 4x0.15 x 0.8 x 1.7125 = 0.822 KN/ml < Q = 1 KN/ml Condition vérifiée

Nota :

Dans le cas ou la condition n’est pas vérifiée, on refait les calcules avec la force Fp.

Conclusion :

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

 Armatures principales : 4 HA8 = 2.01 cm2 /ml avec un espacement de 25 cm.

 Armatures de répartition : 4 HA 8 = 2.01 cm2 /ml avec un espacement de 25 cm
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III.6. Balcon

III.6.1. Dalles pleines de type console (balcon):

Le balcon se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher,

soumise à une charge horizontale « Q » due à la main courante qui engendre un moment « MQ » dans

la section d’encastrement.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1ml, dont la section est assimilée à la flexion simple.

Il est réalisé en dalle pleine.

A. pré dimensionnement de la dalle pleine :
Largeur : 1,2m

Longueur : 3.7 0 m


10

L
ep m12.0

10

20.1
 Avec L : largeur du balcon.

On adopte ep = 15cm

B-Schéma statique de calcul:
Avec :

qu : charge et surcharge pondérée de la dalle ;

Q1 : surcharge du garde de corps ;

G1 : charge permanente de garde de corps ;
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III.6.2. Détermination des sollicitations :

 Charges permanentes :

N° Elément
Masse

volumique
Epaisseur Poids (KN /m2)

01

02

03

04

05

Revêtement en carrelage

Mortier de pose

Sable

Dalle pleine

Enduit de ciment

22

22

17

25

20

0.02

0.02

0.03

0.15

0.02

0.44

0.44

0.51

3.75

0.44

Gtotal 5.58 KN / m2

Tableau III.6.1 : Charge permanant sur le balcon dû au poids propre

 Garde corps :

Charges permanentes

concentrées poids du corps

creux

Masse volumique

(Kn/m3 )

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/ml)

Murs en briques creuses 9 0.10 0.90

Enduit en mortier de ciment 20 2x0.022 0.88

g = 1.78KN/m2

Tableau III.6.2 : Charge concentrée sur le balcon due au poids propre du garde corps.

 Charges d’exploitation :
Charge d’exploitation de la dalle : Qd = 3.5 KN/m

Charge horizontale due à la main courante : q1 = 1 KN/m2

III.6.3. Calcul à l’ELU :

La console est calculée en flexion simple avec une bonde de 1m de largeur.

A- Combinaison de charges :

Dalle plein :

Qu1 = 1,35G + 1,5Q

Qu1 = 1,35(5.58) + 1,5(3,5) = 12.78 KN/ml

Garde corps :

Qu2 = 1,35 G2

Qu2 = 1,35 G2 = 1.35 x 1.78 = 2.40 KN/ml
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a- Le moment provoqué par la charge QU1 :

2

2

11

L
QM uu 

mKN
x

Mu .2,9
2

20,178.12 2

1 

b- Le moment provoqué par la charge QU2 :

MU2 = QU2 x L

MU2 = 2.4 x 1.2 = 2,88 KN.m

c. Le moment total :

Mu = Mqu1 + Mqu2= 12,08 KN.m

III.6.4. Calcul à L’ELS :

QS1 = G+Q

QS1 = 5,58 + 3,5 = 9,08KN

 Garde corps
Qu2 = G2

Qu2 = 1.78KN

 Moment provoqué par la charge « qS1 »

2

1.209,08

2

lq
Mq

22
s1

s1





 = 6,53KN.m

 Moment provoqué par la charge « qs2»

Mqs2 = qs2 x l = 1, 78x1, 20 = 2,14KN.m

 Le moment total :

MS = MqS1 + MqS2= 8,67KN.m

 Effort tranchant :

21 uuu QxLQV 

KNxVu 84,1740.220,187.12 

Qu1=12,78KN/ml Qu2=2, 40 KN

1.20m
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III.6.5. Calcul de ferraillage :

Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à la flexion simple.

A. Armatures principales :

SSARb  392,0041,0  

979,0041,0  b

295,2
34812979,0

100008,12
cm

xx

x

d

M
Ast

st




Soit 4HA10 = 3,14 cm2 avec un espacement St= 100/4 = 25cm.

B. Armatures de répartitions :

2785,0
4

14.3

4
cm

Ast
Ar 

Soit 4HA8 = 2.01 cm2 avec un espacement St = 25cm.

III.6.6. Vérifications à l’ELU :

A. Condition de non fragilité : (ART.A.4.2.1/BAEL91)

228
min 45,1

400

1,2
1210023,023,0 cmxxx

f

f
xbxdxA

e

t 

Donc
2

min
2 57.114.3 cmAcmAst    Condition vérifiée.

B. Vérification de l’effort tranchant : (ART- A-5-2-1 BAEL91modifié99)

La Fissuration est préjudiciable, donc :

 MPabf
bd

V
c

u
u 4;/15,0min 28   = 2.5 MPa

MPaMPa
x

u 75,315,0
1201000

10.84,17 3

   Condition vérifiée.

Il n’ya aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaire.

041,0
2,1412120

100008,12
22


xx

x

fbd

M

bu

u
b



Chapitre III……………………...……………………………………… Calcul des éléments

92

C. Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (ART-4-2-1 /BAEL91)

KN
x

xxx
db

fV
s

cu 87.1220
15,1

2.113,0
9,010.254,09,0.4,0 3

28 


KNVKNV uu 87.122018,15   Condition vérifiée.

D. Vérification de l’entrainement des barres : (ART- 4-2-1 /BAEL91)

MPaxftssese 15,31,25,128  

MPa
xxUd

V

i

u
se 032,1

60,1251309,0

10.18,15

9,0

3






Avec : 07.1520,114,34  xxU i cm

MPaMPa sese 15,3032,1    Condition vérifiée.

Il n’ya aucun risque d’entrainement des barres.

E. Ancrage des barres aux appuis :

MPaftSse 835,26,0 28

2
 

 cmScm
f

L t

se

e
s 2527.35

4

.





On prévoit des crochets.

Soit un crochet de longueur Lr :

cmLL Sr 11.144,0 

F. Espacement des barres :

Armatures principales :  cmcmhSt 3333;3min 

cmcmSt 3325   Condition vérifiée.

Armatures de répartitions :  cmcmhSt 4545;4min 

cmcmSt 4525   Condition vérifiée.

III.6.7. Vérification des contraintes dans le béton:

bc bc

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes sont
satisfaites :
- la section est rectangulaire

- la nuance des aciers est FEe400

-
ߙ =

ᵧିଵ

ଶ
+
௙௖ଶ଼

ଵ଴଴
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Avec :
ᵧ =

ெ ௨

ெ ௦
=
ଵଶ.଴଼

.଼଺଻
= 1.39

Uu =0.04 ߙ = 0.051

ଵ.ଷଽି ଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0.445

ߙ = 0.051 ˂
ᵧିଵ

ଶ
+
௙௖ଶ଼

ଵ଴଴
Condition vérifiée

A. Longueur de scellement :

La longueur de scellement droite est donnée par

su

e
s

f
L





4

.


ߖ0.6 2 * ft28 =0.6*(1.5)2 * 2.1 = 2.84 MPa

Soit ls =45cm

Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal.

La longueur de recouvrement d’après l’article (a.6.1,253/BAEL91modifié 99)

Lr = 0.4 x45 = 18 cm

B. Contraintes dans les armatures :
La fissuration est peu nuisible, donc la vérification dans les aciers est inutile

Remarque :
Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

Conclusion :
Le balcon est ferraillé comme suit :

 Armatures principales : 4HA12 avec St=25 cm.

 Armatures secondaires : 4HA8 avec St=25 cm.

s

cm
x

x
Ls 25.42

28.24

4002.1

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III.7. Porte à faux

III.7.1. Introduction :
Dans notre projet, nous disposons aussi de porte à faux réalisés en corps creux (16+4) coulés sur

place, ils sont munis de poutres de chaînage en plus des murs extérieurs en double cloisons.

Alors, notre calcul se basera sur la détermination du ferraillage de la poutre de chaînage semi

encastrée à ces deux extrémités.

III-7-2-Pré dimensionnement de la poutre de chaînage :

Il faut rappeler que la longueur de la porte à faux est de 3,90 m.

 La hauteur de la poutre est donnée par la condition du BAEL

 cmh

h

l
h

l

3766.24

10

370

15

370

1015







On prend: h =35 cm

 La largeur de la poutre est donnée par :

 cmb

hbh

5.2414

70,040,0





On prend : b = 30cm.

 Vérifications (RPA 99.Art7.5.1) :

b = 30 cm ≥ 20 cm

h = 35 cm ≥ 30 cm  conditions vérifiées

h/b = 1,16 ≤ 4

Figure : III.7.1 Les dimensions de la poutre de chaînage.

III-7-2) Détermination des charges et surcharges revenant à la poutre de chainage :
Nous tenons à rappeler que :

- la largeur du porte à faux est de : 1.00 m

- la charge permanente du plancher est de : 5,28 KN/m2

30 cm

35cm
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- la surcharge d’exploitation est de : 1,5 KN/m2 pour la dalle en corps creux

- la charge du mur est de: 2,36 KN/m2

On aura donc :

- poids propre du plancher : mlKN /807.1
2

65.0
56.5 

- poids propre de la poutre : mlKN /63.22530.035.0 

- poids de la maçonnerie : mlKN /51,6)25.006.3(36.2 

- la charge d’exploitation : mlKN /49,0
2

65,0
5,1 

- G TOT = 10.95 KN/ml

Combinaison des charges :

- à l’ELU : QU=1,35 G +1,5 Q =1,35×10.95 +1,5×0.49= 15.52 KN/ml

- à l’ELS : QS=G+Q= 10.95 +0.49 = 11,44 KN/ml

III-7-3-Calcul à l’état limite ultime (ELU) :

Les réactions d’appuis : KN
lq

RR u
BA 71.28

2

.


le moment isostatique :
 

KNm
lq

M u 56.26
8

70,352.15

8

. 22

0 




Afin de tenir compte du semi encastrement aux appuis, on affectera les moments par des coefficients

correcteurs : d’après la méthode forfaitaire :

- en travée : KNmMM t 57.22.85,0 0 

- aux appuis : KNmMM a 28.13.50,0 0 

3,70 m

qu

RA RB

Fig III- 7-2-Schéma statique de calcul.
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 Diagramme des efforts internes à l’ELU :

Figure : III.7.3. Diagramme des efforts internes à l’ELU :
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III-7.3.1) Calcul des armatures :

Soit un enrobage : c = 3 cm d’où : d = 32 cm
En travée et aux appuis :

st

u
s

bu
2

u

.d.

M
A

fd.b

M






Avec :

MPa
f

MPa
f

f

b

e
st

b

c
bu

348

2,14
.85,0 28










Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Zone Mu (KNm) μb Β As (cm2 ) A adoptée (cm2 )

Appuis 13.28 0,030 0.985 1.20 3 HA 10= 2.35

Travée 22.57 0,052 0.973 2.08 3 HA12 = 3.93

5) Armatures transversales : BAEL 91

Le diamètre des armatures transversales est donné par :

  mm
bh

l 1030;10;10min
10

;;
35

min 







 

On prend : mm8t 

On adoptera comme armatures transversales un cadre et un étrier
At= 4T8 = 2,01cm2

Espacement : d’après le RPA 99 ; l’espacement est donné par :

Zone nodale :

cmS

cm
h

S

t

t
t

t

9

30;12;
4

min











 

Zone courante :

cm
h

S t
t 5.17

2

35

2


cm15S t 

III-7-5-Vérifications à effectuer à l’ELU : selon le BAEL 91

1) Condition de non fragilité :

228 16.123,0min cm
f

f
bdAA

e

t 

Aa =2.35 cm2 > A min  Condition vérifiée.

At = 3.93 cm2 >A min  Condition vérifiée.
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2) Vérification de l’effort tranchant :

Il faut que :

 

MPa
bd

V

MPaMPaf

u
u

cuu

312,0
320300

1003.30

5,24;10,0min
3

28













On a :  uu  condition vérifiée.

3) Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis :

Dans le béton :

 KNfdbV c 7.576...9,0.267,0 28max Condition vérifiée

Les aciers :

077,0)
329,0

28.13
03.30(

400

15,1

)
.9,0

(
15,1

28.13,35.2 2










d

M
V

f
A

KNmMcmA
a
u

U

e

a
ua

Donc la condition est vérifiée.

III-7-5-Vérifications à effectuer à l’ELS : selon le BAEL 91

Il faut rappeler que : mlKNq s /44.11

- les réactions d’appuis : KNRR BA 16.21
2

9.344.11





- le moment isostatique : KNm
lq

M s 58.19
8

. 2

0 

- les moments après correction :

- en travée : KNmMM t 64.1685,0 0 

- aux appuis : KNmMM a 78.9.5,0 0 

1) Vérification de la flèche :

Pour se dispenser du calcul de la flèche, il faut vérifier que :

 0625,00946,0
370

35

16

1

l

h
Condition vérifiée.

 085,0
58.1910

64.16
.

10

1

0 xM

M

l

h t
s Condition vérifiée.




 0105,00041,0
3230

93.32,4

.


e

s

fdb

A
Condition vérifiée.

Donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.
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2) Vérification des contraintes :

Les aciers : la fissuration est peu nuisible, aucune vérification à faire pour les aciers.

Le béton : à l’état limite ultime de compression du béton, il faut vérifier que :

.156,0 28 MPaf cbcbc  

Avec :
Ad

M

k
S

s
s

bc
..

,
11 




 

 Aux appuis :

245.0
3230

35.2100

.

.100
1 






db

A


Du tableau, on aura : 92.61,935,0 11  k

.85,3
92.61

239

239
51,132935,0

108.10 3

vérifiéeMPa

MPa

bcbc

s















 En travée :

409.0
3230

93.3100

.

.100
1 






db

A


Du tableau, on aura : 29.48,921,0 11  k

.45.7
29.48

4.359

4.359
35,232921,0

1089.24 3

vérifiéeMPa

MPa

bcbc

s












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Introduction

Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent le problème

majeur en génie parasismique, connaissant l’intensité et la loi de variation dans le temps de ces forces,

le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une rigidité et une résistance

suffisante pour limiter les dommages.

IV.1. Logiciel utilisé pour la modélisation

L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure. Ce

modèle introduit ensuite dans un programme de calcul dynamique permet la détermination des modes

propres de vibration et des efforts engendrés par l’action sismique. ETABS (Extented Three

Dimensions Analysis Building Systems) est un logiciel de calcul et de conception conçu pour le calcul

des bâtiments. Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une

interface graphique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique.

Dans notre projet on a utilisé la version ETABS v9.0.6.

IV.2. Historique

ETABS a été élaboré aux Etats-Unis d’Amérique par la compagnie ‘computers and structures Inc.

Berkeley, Californie’, sa première version date de l’année 1984, il a subi plusieurs améliorations, la

version considérée dans ce mémoire est récente, elle date de l’an 2009, désigné par ETABS Non

linear 9.6.0. réf [1]. Les premières versions d’ETABS ont utilisé des techniques d’analyse de

structure et de dimensionnement des éléments conformes aux règlements américains (UBC, ACI,

etc.), et des améliorations sont apportées au fur et à mesure. Parmi elles, le manuel du logiciel parle

d’intégration de plusieurs techniques d’analyse et de divers règlements à travers le monde.

IV.3. Description du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments et des ouvrages

de génie civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la fois facile et très

efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme ; il permet aussi:

 La modélisation de tous types de bâtiments.

 La prise en compte des propriétés des matériaux.

 L’analyse des effets dynamique et statique.

 La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de

vibration…etc.

 Le transfert de données avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000).
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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

 UniformedLoads : point d’application de la charge

 Define : définir

 Materials : matériaux

 Concrete : béton

 Steel : acier

 Frame section : coffrage

 Column : poteau

 Beam : poutre

IV.4. Etapes de modélisation

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

a) Introduction de la géométrie de l’ouvrage.

b) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux.

c) Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles…).

d) Définition des charges statiques (G, Q).

e) Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

f) Définition de la charge sismique E.

g) Chargement des éléments.

h) Introduction des combinaisons d’actions.

i) Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats.

a. Introduction de la géométrie de l’ouvrage

 Choix des unités : c’est la première étape qui vient juste après le lancement ETABS, elle

consiste à choisir l’unité de calcul où on sélectionne KN.m

b. Géométrie de base :

On clique sur :

File  new model  No  Custom grid spacing  STORY DATA

Cette opération permet d’introduire :

 Le nombre de ligne suivant les deux directions X et Y.

 Le nombre de travée dans les deux sens X et Y.

 Les hauteurs de différents étages.

 Les longueurs de travées.
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NB :

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre structure.

Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci-dessus, on valide et aura deux

fenêtres représentants la structure l’une en 3D et l’autre en 2D.
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c. Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

La deuxième étape consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier et

autre) on clique sur :

Define  Material Properties Conc Modify/Show Material

Dans la boite dialogue qui apparait on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux utilisés.

d) Spécification des propriétés géométriques des éléments

La troisième étape consiste à affecter les propriétés géométriques des éléments. On commence par les

poutres principales (PP) puis les secondaires (PS) et ceci de la manière suivante :

Define Frame Sections ADD Rectangular
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On procède de la même manière pour les poteaux.

Après avoir fini la modélisation des éléments barres (poteaux et poutres), on passe aux éléments

plaques : planchers, dalles pleines (DP) et voiles, on commence par définir leurs caractéristiques

géométriques, on clique :

Define  Area Sections  Add New Section

Puis on définit leurs propriétés :

 Dessin des éléments de la structure

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes ci-après :

 Pour les poteaux :

On clique sur le bouton
Une fenêtre s’affiche (propretés of Object) None on choisit le nom de la section (pot 30 30

par exemple) on valide.

 Pour la poutre et les voiles :

De même que pour les poteaux sauf qu’on clique cette fois sur le bouton pour les poutres

et sur Pour les voiles ; on obtient la structure suivantes :
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Après avoir dessiné la structure, on doit définir les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la

base du bâtiment. On sélectionne tout et on clique sur le bouton la fenêtre ci-après s’affichera :

On bloque toutes les translations et les rotations et on valide.

 Masse source Wi =WGi+βWQi (formule 4-5 RPA 99).

Wi : poids total de la structure.

WGi : poids du aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels solidaire de la

structure.

WQi : charge d’exploitation.

β : coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation

donné par le tableau du 4.5 RPA99 modifier 2003 (on le prend pour notre cas égal à 0,2 (bâtiment

d’habitation).

L’inertie massique est déterminée automatiquement par ETABS

DefineMasse SourceFrom Loads.
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 Diaphragme : les masses des planchers sont supposées concertées en leurs centres de

masse. Eux qui sont désignées par la notation de Nœuds Maitre.

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier les nœuds du même

plancher à leurs nœuds maitres de telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme ceci a pour

effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par ETABS.

On sélectionne le premier étage : Assign  Joint/Point  Diaphragmas D1  OK.

Le deuxième étage Assign Joint/Point DiaphragmsAdd

New Diaphragme D2  OK.

On suit la même procédure pour les autres étages.

e.Définition des charges statiques (G, Q)

La structure est soumise à des charges permanentes (G) et des charges d’exploitations (Q)

pour les définir on clique su

r : DefineStaticLoad Cases.

Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA/99 version 2003 :
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Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse. Il s’agit d’une courbe de

réponse maximale d’accélération pour un système à un degré de liberté soumis une excitation donnée

pour des valeurs successives de périodes propre T.

On trouve le RPA après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur

Text Enregistrer

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur :

Defineresponsespectrumfunction spectre from file.

g. Définition de la charge sismique E :

Une fois que le spectre est défini, on va définir la charge sismique E suivant les deux

directions X et Y, on clique sur :

DefineResponse Spectrum Cases Add New Spectrum.
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h. Chargement des éléments

On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui revient

en cliquant sur : assign areas loaduniform.

i. Introduction des combinaisons d’actions

 Combinaisons aux états limites

ELU 1,35 G+1,5 Q.

ELS G+Q.

 Combinaisons accidentelle du RPA

GQE : G+Q ± E.

08 GE : 0,8G ± E

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :

DefineLoads CombinationsAdd New Combo.
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Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats

 Lancement de l’analyse

Pour lancer l’analyse de la structure : on se positionne sur : AnalyzeRunAnalysis

 Visualisation des résultats

Déformée de la structure : on clique sur l’icône Show Deformed Shape et on sélectionne l’une des

combinaisons de charge introduites.

Diagramme des efforts internes : on se positionne sur un plancher, on clique sur Display et on

sélectionne Show Member Forces/Stresses Diagrame

Déplacement : pour extraire les déplacements on sélectionne tout le plancher du niveau considéré on

appuis sur Show Tables puis on coche Displacement.

Effort tranchant et moment dues aux charges sismiques à la base

Show Tables  Base Reactions  Select Cases/Comb  E.
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V.I. Introduction :
Plusieurs programmes de calcul automatique sont faits afin de formuler le problème de

calcul des structures et de le contrôler en un temps réduit.

Pour notre projet, on utilise le logiciel de calcul ETABS.

V.2. Description de l’ETABS (Extended three dimension analyses bulding systeme)
L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures particulièrement adapté

aux bâtiments et aux ouvrages de génie civil.

L’ETABS offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec

des compléments de conception et de vérification des structures ; il nous permet aussi la

visualisation de la déformée du système, les diagrammes des efforts internes, les champs de

contraintes, les modes de vibration...etc.

V.3. Etapes de modélisation :
Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

1- Introduction de la géométrie du modèle.

2- Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.

3- Spécification des propriétés géométriques des éléments (poutre, poteaux, voile...).

4- Définition des charges (G, Q)

5- Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

6- Définition du séisme.

7- Introduction des combinaisons d’actions.

8- Affectation des masses sismiques et inerties massiques.

9- Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

10- Exécution de l’analyse et visualisation des résultats.

Figure V-1- Vue en trois dimensions de la structure
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Le calcul des efforts horizontaux peut être mené suivant trois méthodes :

 Par la méthode statique équivalente.

 Par la méthode d’analyse modale spectrale.

 Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Le calcul des efforts verticaux se fait par les méthodes directes.

V.4. Caractéristiques du spectre de réponse :
Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui est applicable sur

tous les cas d’ après les règles du RPA99 version 2003(article 4.1.3).

V.4.1. Principe de la méthode :
Pour cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés

dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul .Ces effets sont

par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

V.4.2. Difinition de spectre de reponse :
Courbes permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment à un séisme passé ou futur

V.4.3. Caractéristiques du spectre de réponse :
Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes :

Caractéristiques Désignation Article du RPA

Le site S2 Tableau 4.7

La zone IIa Annexe 1

Le groupe d’usage 2 Article 3.2

Amortissement 7 Tableau 4.2

Facteur de qualité 1.2 Tableau 4.2.3

coefficient de comportement 5 Tableau 4.3

Tableau V-1- Caractéristiques du spectre de réponse

Figure V-2- Logiciel donnant les caractéristiques du spectre de réponse
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V.5. Etude de contreventement :
Les efforts verticaux repris par le système de contreventement

Effort repris par les Portiques = 83,13%

Effort repris par les voiles = 16,87%

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement

Sens x – x :

Effort repris par les portiques = 47 %

Effort repris par les voiles = 53 %

Sens y – y :

Effort repris par les portiques = 25,9 %

Effort repris par les voiles = 74,1%

L’effort tranchant d’étage

Pourcentage des portiques = 33.6 %

Pourcentage des voiles = 66.4 %

Conclusion :
D’après le RPA 99 (art 3.4.4.a) les voiles de contreventement doivent reprendre au plus

20% des sollicitations dues aux charges verticales.

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs

interactions à tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins

25% de l’effort tranchant d’étage.

Donc notre structure est contreventée par voiles

Figure V-3- Vue en 3D de la disposition des voiles

V.6. Vérification des exigences du RPA :

V.6.1. La période : (Art4.2.4 /RPA99 version 2003) :

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

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

)
4

3(
NThCT 

(Article 4-6 /RPA99, version 2003)
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hN : Hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).
CT : Coefficient ; fonction du système de contreventement, du type de remplissage

(Tableau 4-6/RPA99version 2003).
Dans le cas des portiques autostables en béton armé ou en acier avec remplissage en

maçonnerie et le cas où le contreventement est assuré partiellement ou totalement par des voiles
en béton armé, des palées triangulées et des murs en maçonnerie, on peut utiliser aussi la
formule suivante :

T = 0.09hN/√D
D : La dimension du bâtiment mesurée à la base dans la direction de calcul considérée

Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ

1 0,909742 72,1316 0 0 72,1316 0 0

2 0,754329 0,0029 67,0464 0 72,1345 67,0464 0

3 0,593212 1,4322 0,3353 0 73,5667 67,3817 0

4 0,277816 14,2583 0,0004 0 87,8251 67,3821 0

5 0,183899 0,0001 20,1688 0 87,8251 87,5509 0

6 0,140627 0,6185 0,0194 0 88,4436 87,5703 0

7 0,139043 4,9861 0,0085 0 93,4297 87,5788 0

8 0,120692 0,0004 0,4149 0 93,43 87,9938 0

9 0,117831 0,4827 0,005 0 93,9127 87,9988 0

10 0,111364 0,0386 0,005 0 93,9513 88,0039 0

11 0,084518 2,9823 0,0155 0 96,9336 88,0194 0

12 0,082128 0,0109 6,9935 0 96,9445 95,0129 0

13 0,062565 0,0015 0,0229 0 96,9461 95,0358 0

14 0,059392 1,5477 0 0 98,4938 95,0358 0

15 0,051475 0,0001 2,8844 0 98,4939 97,9203 0

16 0,045208 0,72 0,0006 0 99,2139 97,9209 0

17 0,039045 0,0241 0,0069 0 99,238 97,9278 0

18 0,038439 0,0001 0,0356 0 99,2381 97,9634 0

19 0,03784 0,0003 1,0039 0 99,2384 98,9673 0

20 0,036753 0,311 0,0014 0 99,5494 98,9687 0

21 0,036437 0,0349 0,0014 0 99,5843 98,9701 0

22 0,035145 0,0031 0,0352 0 99,5873 99,0053 0

23 0,034074 0,0024 0,0336 0 99,5898 99,0389 0

24 0,032917 0,0001 0,1216 0 99,5899 99,1605 0

25 0,03194 0,0002 0,0005 0 99,5901 99,161 0

26 0,031348 0,1536 0 0 99,7437 99,1611 0

27 0,030776 0 0,0135 0 99,7437 99,1745 0

28 0,029418 0,0001 0,3962 0 99,7438 99,5708 0

29 0,028989 0,0022 0,0019 0 99,746 99,5726 0

30 0,028696 0,0037 0,02 0 99,7497 99,5926 0

31 0,028313 0,0149 0,0035 0 99,7646 99,5961 0

32 0,027928 0,066 0,0006 0 99,8306 99,5967 0

33 0,027112 0,0042 0,0014 0 99,8348 99,5981 0

Tableau V-2- Période et participation massique
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La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel ETABS :
Tanalytique = 0,91sec

La première formule empirique donne :

Tempirique = 0,05 X(35,02) 4

3

= 0,72 sec
Tempirique ˂ Tanalytique …………………..Condition vérifiée.

Pourcentage de participation de la masse modale :

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 .(article 4.3.4 RPA99 version 2003)

Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ

1 0,909742 72,1316 0 0 72,1316 0 0

2 0,754329 0,0029 67,0464 0 72,1345 67,0464 0

3 0,593212 1,4322 0,3353 0 73,5667 67,3817 0

4 0,277816 14,2583 0,0004 0 87,8251 67,3821 0

5 0,183899 0,0001 20,1688 0 87,8251 87,5509 0

6 0,140627 0,6185 0,0194 0 88,4436 87,5703 0

7 0,139043 4,9861 0,0085 0 93,4297 87,5788 0

8 0,120692 0,0004 0,4149 0 93,43 87,9938 0

9 0,117831 0,4827 0,005 0 93,9127 87,9988 0

10 0,111364 0,0386 0,005 0 93,9513 88,0039 0

11 0,084518 2,9823 0,0155 0 96,9336 88,0194 0

12 0,082128 0,0109 6,9935 0 96,9445 95,0129 0

13 0,062565 0,0015 0,0229 0 96,9461 95,0358 0

14 0,059392 1,5477 0 0 98,4938 95,0358 0

15 0,051475 0,0001 2,8844 0 98,4939 97,9203 0

16 0,045208 0,72 0,0006 0 99,2139 97,9209 0

17 0,039045 0,0241 0,0069 0 99,238 97,9278 0

18 0,038439 0,0001 0,0356 0 99,2381 97,9634 0

19 0,03784 0,0003 1,0039 0 99,2384 98,9673 0

20 0,036753 0,311 0,0014 0 99,5494 98,9687 0

21 0,036437 0,0349 0,0014 0 99,5843 98,9701 0

22 0,035145 0,0031 0,0352 0 99,5873 99,0053 0

23 0,034074 0,0024 0,0336 0 99,5898 99,0389 0

24 0,032917 0,0001 0,1216 0 99,5899 99,1605 0

25 0,03194 0,0002 0,0005 0 99,5901 99,161 0

26 0,031348 0,1536 0 0 99,7437 99,1611 0

27 0,030776 0 0,0135 0 99,7437 99,1745 0

28 0,029418 0,0001 0,3962 0 99,7438 99,5708 0

29 0,028989 0,0022 0,0019 0 99,746 99,5726 0

30 0,028696 0,0037 0,02 0 99,7497 99,5926 0

31 0,028313 0,0149 0,0035 0 99,7646 99,5961 0

32 0,027928 0,066 0,0006 0 99,8306 99,5967 0

33 0,027112 0,0042 0,0014 0 99,8348 99,5981 0

Tableau V-3- Participation massique
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Le mode fondamental est un mode de translation suivant X avec une mobilisation de masse de

72,13%, et translation suivant Y avec une mobilisation de masse de 67,05 %.

La somme des masses modales dépasse 90% de la masse totale du bâtiment, d’où la condition

du RPA est vérifiée.

V.6.2. Déplacements relatifs :
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 4-43) :

= R

Avec :: déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion) .

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif du niveau ‟ k” par rapport au niveau‟ k-1”est égal à :

Δk =

Suivant Ex :

Tableau V-4- Déplacements relatifs suivant Ex

Niveau
ek

(cm) (cm)
Condition

10 2.283 0.182 3.06 Vérifiée

9 2.101 0.199 3.06 Vérifiée

8 1.902 0.213 3.06 Vérifiée

7 1.689 0.23 3.06 Vérifiée

6 1.459 0.237 3.06 Vérifiée

5 1.222 0.244 3.06 Vérifiée

4 0.978 0.239 4.08 Vérifiée

3 0.739 0.231 3.06 Vérifiée

2 0.508 0.206 3.06 Vérifiée

1 0.302 0.171 3.06 Vérifiée

RDC 0.131 0.131 4.42 Vérifiée



kk  1 relatif

k ek

ek

k
1k
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Suivant Ey:

Tableau V-5- Déplacements relatifs suivant Ey

Remarque :
On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des

déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation

(on a spécifié le type de contreventement).

V.6.3. Déplacement maximal :
O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

suivante :

≤ f =

f : la flèche admissible.

Ht : la hauteur totale du bâtiment.

Suivant Ex :

Figure V-4- Déplacement maximal dans le sens x-x

Niveau (cm) (cm) Condition

10 1.852 0.204 3.06

9 1.648 0.207 3.06 Vérifiée

8 1.441 0.208 3.06 Vérifiée

7 1.233 0.207 3.06 Vérifiée

6 1.026 0.200 3.06 Vérifiée

5 0.826 0.192 3.06 Vérifiée

4 0.634 0.176 4.08 Vérifiée

3 0.458 0.156 3.06 Vérifiée

2 0.302 0.130 3.06 Vérifiée

1 0.172 0.099 3.06 Vérifiée

RDC 0.073 0.073 4.42 Vérifiée

max


kk  1ek relatif



Chapitre V : ……………………………………………………….vérification de RPA

- 117 -

= 0,02m ˂ f = ht/500 =35,02/500 =0,07m Condition vérifiée

Suivant Ey :

Figure V-5- Déplacement maximal dans le sens y-y

= 0,02m˂ f = ht/500 =35,02/500 =0.07m Condition vérifiée.

V.6.4. Vérification de l’effort tranchant à la base :( RPA 2003 ART 4.3.6) :
La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs

modales ne doit pas être inferieure 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.

Si VD ≤ 0.8 Vt ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces ; déplacements ;

moments ;…….)dans le rapport 0.8Vt /VD

 Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

st
V =

R

QDA ..
.WT RPA 99 [formule 4-1]

 Calcul des coefficients A, D, R :

A : coefficient d’accélération de zone, dépend de deux paramètres :

- Groupe d’usage : 2

- Zone sismique IIa

D : facteur d’amplification dynamique moyen, donné par la formule (4.2) de RPA99, fonction

de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement () et de la période

fondamentale de la structure(T) :

max

max
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D =





















3sT........)
T

3
()

3
(η2.5

3sT..........)
T

(η2.5

T0..................η2.5

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2

T

TT
T

2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site qui est donnée par le tableau

(Tab 4.7) de RPA99 :

Site ferme 2S T2 =0.4 sec

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit :

 (%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du type

de structure et de l’importance des remplissages. (Tab 4-2)

Le système de contreventement est mixte  10%ξ 

D’où 0.700.76η  vérifiée

-La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des formules

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

CT : Coefficient, fonction du système de contreventement type de remplissage donné par (Tab

4-6 du RPA99)

R : coefficient de comportement global de la structure fonction de système de

contreventement donné par le (Tab 4-3).

Les valeurs d’A.D. R. Ct et T sont données dans le tableau suivant :

Paramètre Valeur Article du RPA

Coefficient de zone A 0.15 Tableau 4.1

Période caractéristique 0.4 secondes Tableau 4.7

Coefficient Ct 0.05 Tableau 4.6

Facteur d’amplification D 1.1 formule 4.2

Coefficient de comportement R 5 Tableau 4.3

Tableau V-6- Tableau donnant les valeurs de A, D, R, T, Ct

 Calcul du facteur de qualité Q :
Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

- La régularité en plan et en élévation

- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement.

- La qualité du contrôle de la construction

La valeur de Q est déterminée par la formule :

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait ou non".

D’où : Q = 1.1

Q = 1+ q



Chapitre V : ……………………………………………………….vérification de RPA

- 119 -

Pq

Critère Observé Non observé

Régularité en plan Non 0.05

Régularité en élévation Non 0.05

Conditions minimales sur les fils
Non 0.05

de contreventement

Redondance en plan Non 0.05

Contrôle de la qualité des
Oui /

matériaux et suivi de chantier:

Tableau V-7- Valeurs de pénalités Pq

Du logiciel ETABS :

Wt= 46958.23KN

st
V =

R

QDA ..
.WT =

st
V =

5

2,1.1,1.15,0
.46958.23= 1859.55 KN=185.96 t .

VStx = VSty =158.96t

VX = 158.96x 0,8=148.76t

Vy = 158.96x 0,8=148.76t

Vx dyn= 231.175 ≥ 80% Vx = 148.76t Condition vérifiée.

Vy dyn= 252.228 ≥ 80% Vx = 148.76t .Condition vérifiée.

Donc l’effort tranchant à la base est vérifié.

V.6.5. Vérification de l’excentricité :
D’ après le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle

(additionnelle) égale ± 0.05 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.

Soit :

CM : centre de masse

CR : centre de rigidité

Suivant le sens x-x :
On doit vérifier que :

CM -CR ≤ 5%L
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Story Diaphragma CM CR /CM-CR/ 5%L Condition

NIV 4.42 D1 12,307 12,821 0,514 1.25 Condition vérifiée

NIV 7.48 D2 12,298 12,788 0,49 1.25 Condition vérifiée

NIV 10.54 D3 12,306 12,775 0,469 1.25 Condition vérifiée

NIV 13.6 D4 12,289 12,777 0,488 1.25 Condition vérifiée

NIV16.66 D5 12,287 12,784 0,497 1.25 Condition vérifiée

NIV19.72 D6 12,286 12,794 0,508 1.25 Condition vérifiée

NIV22.78 D7 12,285 12,805 0,52 1.25 Condition vérifiée

NIV25.84 D8 12,284 12,816 0,532 1.25 Condition vérifiée

NIV28.9 D9 12,283 12,826 0,543 1.25 Condition vérifiée

NIV31.96 D10 12,286 12,837 0,551 1.25 Condition vérifiée

NIV35.02 D11 12,386 12,846 0,46 1.25 Condition vérifiée

Tableau V-8- Excentricité suivant x-x

Suivant Y-Y :
On doit vérifier que :

CM –CR ≤ 5%L

Story Diaphragme CM CR /CM-CR/ 5%L Condition

NIV 4.42 D1 8,068 10,303 2,235 1.25 Condition vérifiée

NIV 7.48 D2 8,016 10,158 2,142 1.25 Condition vérifiée

NIV 10.54 D3 8,137 9,971 1,834 1.25 Condition vérifiée

NIV 13.6 D4 8,206 9,858 1,652 1.25 Condition vérifiée

NIV16.66 D5 8,205 9,79 1,585 1.25 Condition vérifiée

NIV19.72 D6 8,204 9,76 1,556 1.25 Condition vérifiée

NIV22.78 D7 8,202 9,744 1,542 1.25 Condition vérifiée

NIV25.84 D8 8,201 9,75 1,549 1.25 Condition vérifiée

NIV28.9 D9 8,2 9,765 1,565 1.25 Condition vérifiée

NIV31.96 D10 8,245 9,8 1,555 1.25 Condition vérifiée

NIV35.02 D11 8,137 9,852 1,715 1.25 Condition vérifiée

Tableau V-9- Excentricité suivant y-y

V.6.6. Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux:
Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d ‘ensemble dues

au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

≤ 0,3

Nd : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

Nd=149.18 t

Bc : l’aire (section brute) de la section de béton.

fc28 = la résistance caractéristique du béton.
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5.24545

18.1493

xx
= 0,29 ≤ 0,30 Condition vérifiée.

V.6.7.Vérification de l'effet P-Delta :

L’effet P-Delta est un effet de second ordre (Non linéaire) qui se produit dans chaque structure

ou les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lie a la valeur de la

force axiale appliquée (P) et au déplacement « delta » (∆).

Tel que :

 θk < 0.10 : les effets de 2eme ordre sont négligés.

 0.10 <   θk < 0.20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un

facteur égale à 1/(1- θk).

 θk > 0.20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées.

VK : effort tranchant d’étage au niveau « K ».

∆K : déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau « K-1 ».

hK : hauteur de l’étage « K ».

Sens x-x :

Story Pk (KN) hk (m) ∆kx (m) Vkx (m) θkx

SALLE 152,71 2,55 0.00145 26,69 0,00323247

TERASSE 4261,86 3,06 0.00182 459,32 0,00552109

ET9 8125,13 3,06 0.00199 789,48 0,00669341

ET8 12097,79 3,06 0.00213 1067,67 0,0078878

ET7 16070,46 3,06 0.0023 1309,07 0,00922673

ET6 20169,35 3,06 0.00237 1517,71 0,01029242

ET5 24268,24 3,06 0.00244 1702,3 0,01136678

ET 4 28510,18 3,06 0.00239 1866,97 0,01192733

ET 3 32752,13 3,06 0.00231 2011,21 0,01229384

ET 2 37026,27 3,06 0.00206 2124,82 0,01173033

ET 1 41330,55 3,06 0.00171 2210,27 0,01044885

RDC 46757,55 4,42 0.00131 2276,55 0,00608705

Tableau V.10: Justification vis A vis de l’effet P- Δ sens x-x.
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Sens y-y :

Story Pk (KN) hk (m) ∆ky (m) Vky (m) θky

SALLE 152,71 2,55 0.00452 29,54 0,00916006

TERASSE 4261,86 3,06 0.00204 545,08 0,00521

ET 9 8125,13 3,06 0.00207 929,24 0,0059153

ET 8 12097,79 3,06 0.00208 1226,95 0,00670135

ET 7 16070,46 3,06 0.00207 1478,89 0,00735183

ET 6 20169,35 3,06 0.00200 1700,51 0,00775238

ET 5 24268,24 3,06 0.00192 1894,68 0,00803764

ET 4 28510,18 3,06 0.00176 2062,42 0,00795119

ET 3 32752,13 3,06 0.00156 2206,02 0,0075699

ET 2 37026,27 3,06 0.00130 2324,64 0,0067661

ET 1 41330,55 3,06 0.0099 2422,37 0,00551909

RDC 46757,55 4,42 0.0073 2507,24 0,00307977

Tableau V.11: Justification vis A vis de l’effet P- Δ sens y-y.

Conclusion :
D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

-La période est vérifiée.

-Le pourcentage de participation massique est vérifié.

-Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.

-L’effort tranchant à la base est vérifié.

-L’excentricité est vérifiée.

-L’effet p-delta est vérifiée

Nous pouvons passer à la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure.
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Introduction :
On désigne sous le nom des éléments principaux les éléments qui interviennent dans la

résistance aux actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de

l’ouvrage. Ils contiennent : Les portiques (poteaux – poutres) et les voiles.

1. Ferraillage des poteaux :

VI.1.Introduction :
Les poteaux sont des éléments verticaux qui ont pour rôle de transmettre les charges apportées par

les poutres aux fondations

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et longitudinal).

En précédant à des vérifications à l’ELS, les combinaisons considérées pour les calculs sont :

 1,35G+1,5Q  à l’ELU.

 G+Q  à l’ELS. RPA99 (Article 5.2)

 G+Q E  RPA99 révisé 2003.

 0,8G+Q E  RPA99 révisé 2003.

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

- Effort normal maximal et le moment correspondant.

- Effort normal minimal et le moment correspondant.

- Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant.

Figure : VI.1.1. La convention de signe des efforts internes dans les poteaux

En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment qu’il

engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit à étudier deux cas :

Section partiellement comprimée (SPC).

Section entièrement comprimée (SEC).

Section entièrement tendue (SET).

VI.1.2. Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 :

A. Armatures longitudinales : (R.P.A Art.7.5.2.2)

Les armatures longitudinales doivent être en H.A, droites et sans crochets.

Le pourcentage minimal d’armatures sera 0,8% hb (en zone II).

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont :

b

N

'
sA

As

hd
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 Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de 0.8% bh (en zoneII)

Poteaux (50 50) : Amin = 0,008 50 50 = 20 ,00 cm2

Poteaux (45 45) : Amin = 0,008 45 45 = 16 ,20 cm2

Poteaux (40 40) : Amin = 0,008 40 40 = 12 ,28 cm2

Poteaux (35 35) : Amin = 0,008 35 35 = 09.80 cm2

 Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de 6% bh (en zone II)

Poteaux (50 50) : Amax = 0,06 50 50 = 150, 00 cm2

Poteaux (45 45) : Amax = 0,06 45 45 = 121, 50 cm2

Poteaux (40 40) : Amin = 0,008 40 40 = 96,00 cm2

Poteaux (35 35) : Amax = 0,06 35 35 = 73, 50 cm2

 Le pourcentage maximal en zone courante sera 4% bh (en zone II)

Poteaux (50 50) : Amax = 0,04 50 50 = 100 cm2

Poteaux (45 45) : Amax = 0,04 45 45 = 81 cm2

Poteaux (40 40) : Amin = 0,008 40 40 = 64cm2

Poteaux (35 35) : Amax = 0,04 35 35 = 49 cm2

 Le diamètre minimal est de 12mm

 La longueur maximale de recouvrement LR = 50 min
L en zone II

 La distance entre les barres longitudinales dont une face ne doit pas dépasser 25cm.

 Les jonctions par recouvrement doivent être, à l’extérieur des zones nodales.

B. Armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire à l’axe longitudinal de la

pièce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de manière à empêcher le

mouvement de celles-ci vers la paroi.

Par conséquent, Si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures longitudinales

en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des étriers, pour empêcher tout

mouvement de ces armatures.

 Le diamètre t des armatures transversales doit être égal au moins à ;

.
3

1 max
Lt 

Avec L : le plus grand diamètre des armatures longitudinales.

 L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à :

  cmacmS Lt 10,40,15min min  (BAEL 91 Art 8.1.3)

Avec :

a : est la petite dimension transversale des poteaux.

D’après le RPA 99revisee 2003 :

 cmS Lt 15,10min min En zone nodale.

min15 LtS  En zone courante
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Le rôle des armatures transversales consiste à :

 Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures longitudinales.

 Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.

 Positionner les armatures longitudinales

 Elles sont calculées à l’aide de la formule suivante :

et

ua

t

t

fh

V

S

A







(RPA99 révisée 2003/Art7.4.2.2)

Vu : effort tranchant de calcul.

ht : hauteur totale de la section.

fe : contrainte limite élastique de l’acier des armatures transversales.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant.il

est pris égal à :

At : armatures transversales.

St : espacement des armatures transversales.
125

 Calcul d’élancement :(élancement géométrique)










b

L

a

L ff

g ,

a et b : dimension de la section du poteau dans la direction de la déformation considérée.

Lf : longueur de flambement.

 Quantité d’armatures transversales minimale : (RPA99 révisé 2003/Art7.4.22)

t

t

bS

A
En % est donné comme suite :

Si %3,05g  .

Si %.8,03g 

Si 53  g interpoler entre les valeurs précédentes

VI.1.3. Calcul des armatures à l’ELU :

A. Les armatures longitudinales :

Exposé de la méthode de calcul :

Pour la Détermination des armatures longitudinales 2 cas peuvent représenter :

La section est partiellement comprimée si « N » et « M » vérifié la relation :

(d- c
'
) Nu - Mf  bcfbh

h

C 2
'

81,0337,0 









Avec : g élancement géométrique.
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 Section partiellement comprimée (SPC) :

a. Calcul de centre de pression e =
u

u

N

M

La section est partiellement comprimée Si Le centre « C » se trouve

à l’extérieur du segment délimité par les armatures.

Figure VI.1.2 : Section de ferraillage

(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) :

e = 







 C

h

N

M

u

u

2

Si le centre de pression « C » se trouve à l’intérieur du segment limite par les armatures, l’effort

Normale est un effort de compression :

e = C
h

N

M

u

u 
2

.

Dans ce cas il faut vérifier en plus l’inégalité suivante

  .fbh
h

c
81,0337,0McdN bc

2
'

f
'

u 









Avec :

Mf : Moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.

M f= 
















 c

h
NMec

h
NgN UUuu

22

b

c
bc

f
F


2885,0



15,1   etb Pour fissuration durable

85,015,1   etb Pour fissuration accidentelle

Nu : Effort de compression.
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Figure VI.1.3 : Section partiellement comprimée (S.P.C).

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes :

bc
2

f

fbd

M
 .

1er cas :

la 392,0 Section est simplement armée (SSA).

s

f

d

M
A


1 Avec :

s

e
s

F


 

D’où la section réelle est :

s

u
S

N
AA


 1 Si l’effort est négatif.

2éme cas :

la 392,0 Section est doublement armée (SDA).

On calcul:

Ml = bufbd 2


lf MMM 

Ml : moment ultime pour une section simplement armée.

  ssl

l

cd

M

d

M
A

 '1





  scd

M
A

'

'




 Avec : MPa

f

s

e
s 348




La section réelle d’armature est ., 1
''

s

u
ss

N
AAAA




 Section entièrement comprimée (SEC) :

La section est entièrement comprimée si :









 c

h

N

M
e

u

u

2

  bcfu fhb
h

c
McdN 2

'
' 81,0337,0 








 . Figure VI.1.4 : Section de ferraillage

As
’

As

Mu

Nu

●G

SPC

≡

As
’

Ast1

Mf

+

As
’

Ast2

Nu

≡

G
●

e

g

Nu

As

'
sA

c

C’

d
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 Deux cas peuvent se présenter :

1er cas :
Si les deux parties nécessitent des armatures comprimées c à d :

  .005,0 '2'' 







 ssbcf AetAfhb

h

c
McdN

Les sections d’armatures sont :

 
  .

5,0
'

'

s

bcf

s
cd

fhbhdM
A






sA

s
σ

bc
bhf

u
N

As '




2éme cas :
Si la partie moins comprimée ne nécessite pas d’armatures inférieures comprimées c à d

  005,081,0337,0
'2

'
'2

'


















 sSbcu AetAfbh

h

c
cdNbh

h

c

Les sections d’armatures sont :

s

bcu
s

fhbN
A




'

As = 0.

Avec :

 

.

8571,0

351,0

'

2

'

h

c

fbh

McdN

bc

f








VI.1.4. Vérifications à l’ELS :

Dans le cas des poteaux, il y a lieu de vérifier :

 Etat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.

 Etat limite de compression du béton (contraintes dans le béton) :

MPa15f6,0 28cbcbc  .

Deux cas peuvent se présenter :

 Si 
6

h

N

M
e

s

s
s section entièrement comprimée.

 Si 
6

h

N

M
e

s

s
s section partiellement comprimée.

h
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A. Section partiellement comprimée :

Figure : VI.1.5 Position de centre de pression.

Yc : est la distance de l’axe neutre au centre de pression Cp comportée positivement avec effort normal

Nser de compression.

C : distance de centre de pression (c) à la fibre la plus comprimée

C = d - eA

Avec : eA : a le signe de Nser.

Si Nser 0 quelque soit la position du centre de pression à l’intérieur ou à l’extérieur de la section.

Si Nser












).secint'.(0

).sec'.(0
0

dessuscifigvoirtionlaérieurdelàCdesic

dessuscifigvoirtionladeextérieurlàCdesic

pA

pA

On pose yser = yc + Cp , dy0 ser 

eA = .
2

h
d

N

M

ser

ser 









En écrivant le bilan des efforts appliquées à la section on montre que « yc » est solution de :

0qpyy c
3
c 

Avec :

)Cd(
b

A90

b

)CC(A90
C3p p

s

'
p

'
s2 




2
p

s

'
p

'
s3 )Cd(

b

A90

b

)CC(A90
C2q 




La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante :

On calcul .
27

p4
q

3
2 

Si  0 on calcul alors : .
p

3

p2

q3
Cos  puis

3

p
a 

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois suivantes :

Nser
Cp

h d

As

'
sA

C

yser

c’

yc

eA

n
s
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1) .
3

cosayc 






 


2) 










 120

3
cosayc .

3) 










 240

3
cosayc

Si  0 alors il faut calculer

t = 0,5  a

z = .
3

3

1

z

p
zYt C




 Calcul des contraintes :

Hypothèse caractéristique à l’ELS :

H1 : les sections droites restent planes après déformation, pas de glissement relatif entre l’acier et le

béton

H2 : le béton tendu est négligé.

H3 : les matériaux restant dans leur domaine élastique.

ssstsbbc E,E 

D’après le BAEL 83, en particulier dans les règles CCBAG8, elles permettent d’appliquer

Du béton armé des formules de la résistance des matériaux établis pour des corps homogénéisé.

 Le moment d’inertie de la section est donné par rapport à l’axe neutre :

    .cyAydA15y
3

b
I

2'
ser

'
s

2

sers
3
ser 

X Xh d

n '
sA

nAs

V1

V2

c

c’

b
Figure : VI.1.6. Section homogénéisée de béton.
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La section rendue homogène c à d la section obtenue en négligeant le béton tendu et en amplifiant

quinze fois la section des armatures.

Nous avant alors : K =  tg
I

yN cser (représente la pente K des diagrammes des contraintes).

Les contraintes valent  sersserbc ydnK,Ky  avec n = 15.

Il faut vérifier bcb 

La section est effectivement partiellement comprimée si 0b  si non on recommence le calcul avec

la section entièrement comprimée.

B. Section entièrement comprimée :

 La section total homogène est : S = bh + n (As+
'
sA ).

 Le moment d’inerties de la section totale homogène :

      .15
3

2'
1

'2'
2

3
2

3
1 CVACVAVV

b
I ss 

On doit vérifier alors :

.MPa15V
I

M

S

N
bc1

ss
1b 










.MPa15f6,0V
I

M

S

N
28cbc2

ss
2b 










Puisque 2b1b  donc il suffit de vérifier .bc1b 

NS : effort de compression a’ L’ELS.

Ms : Moment fléchissant a’ L’ ELS

Aucune vérification n’est nécessaire pour l’acier (fissuration peu nuisible).

Figure : VI.1.7. Section homogénéisée d’acier.

b

h d

'
sA

As

•

1
AV

2
AV



V1

V2

max
bc

c

c’

Nser

e n

1
s

n

2
s

min
bc
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 Ferraillage des poteaux (50 x 50)

Tableau VI.1.1 : Ferraillage des poteaux 50 X 50.

Etat limite ultime
Combinaison accidentelles

Amin

(cm2)

Adopté

(cm2)

Choix

Des barres

Nmax

Mcorres

Nmax = -380.85 KN Nmax = 1019.67 KN

20.00 20.61 4HA16+4HA20

M3 = 3.57 KN.m M2 = 3.96 KN.m M3 = 2.048 KN.m M2 = -1.14KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.T 5.26 4.75 S.E.T 5.29 4.72 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00

Nmin

Mcorres

Nmin = -1694.02 KN Nmin = -1718.89 KN

M3 = 0.048 KN.m M2 = 22.33 KN.m M3 = -11.49 KN.m M2 = -36.91 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00

M3max

Ncorres

M3max = 15.45 KN.m → Ncorres = 714.84 M3max = 69.66 KN.m → Ncorres = -264.66

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.P.C 0.00 2.85 S.P.C 1.21 0.00

M2max

Ncorres

M2max = 28.85 KN.m → Ncorres = -328.12 M2max = 49.58KN.m → Ncorres = 498.79

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.E.T 6.79 2.64 S.E.T 1.73 3.61
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 Ferraillage des poteaux (45 x 45)

Tableau VI.1.2 : Ferraillage des poteaux 45 X 45.

Etat limite ultime
Combinaison accidentelles

Amin

(cm2)

Adopté

(cm2)

Choix

Des barres

Nmax

Mcorres

Nmax = - 254.3KN Nmax = 551.81 KN

16.20 20.60 4HA20+4HA16

M3 = 5.37 KN.m M2 = -1.84 KN.m M3 = 5.35 KN.m M2 = 4.57 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.C 4.05 3.26 S.E.T 3.79 3.52 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00

Nmin

Mcorres

Nmin = -318.21KN Nmin = -658.41 KN

M3 = -9,04 KN.m M2 = 10,12 KN.m M3 = -8,04 KN.m M2 = 11,72 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.T 5.24 3.91 S.E.T 5.32 3.83 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00

M3max

Ncorres

M3max = 24.23 KN.m → Ncorres = -371.66 M3max = 62.14 KN.m → Ncorres = -261.28

obs. As
’(cm ) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.E.T 4.13 3.56 S.P.C 395 0.00

M2max

Ncorres

M2max = 26.38 KN.m → Ncorres = -693.64 M2max = 60.74 KN.m → Ncorres = -370.58

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.E.T 3.86 6.33 S.P.C 5.8 0.00
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 Ferraillage des poteaux (40 x 40)

Tableau VI.1.3 : Ferraillage des poteaux 40 X 40.

Etat limite ultime
Accidentelle

Amin

(cm2)

Adopté

(cm2)

Choix

Des barres

Nmax

Mcorres

Nmax = -147.25 KN Nmax = -254.81 KN

12.8 14.2 4HA16+4HA14

M3 = 5.543 KN.m M2 = -6.788 KN.m M3 = 4.605 KN.m M2 = 3.565 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.T 2.53 1.71 S.E.T 2.62 1.62 S.E.T 4 3.32 S.E.T 3.93 3.4

Nmin

Mcorres

Nmin = -157.48 KN Nmin = -277.59 KN

M3 = 0.73 KN.m M2 = 11.48 KN.m M3 = 7.30 KN.m M2 = 10.571 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.T 2.32 2.21 S.E.T 3.11 1.42 S.E.T 4.53 3.45 S.E.T 4.77 3.21

M3max

Ncorres

M3max = 18.1 KN.m → Ncorres = 680.07 M3max = 53.34KN.m → Ncorres = -326.64

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.E.C 0.00 0.00 S.E.T 1.14 0.76

M2max

Ncorres

M2max = 30.87 KN.m → Ncorres = -488.09 M2max = 62.28 KN.m → Ncorres = -268.53

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.P.C 0.00 4.74 S.P.C 4.2 0.00
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 Ferraillage des poteaux (35x35)

Tableau VI.1.4 : Ferraillage des poteaux 35 X 35.

Etat limite ultime
Combinaison accidentelles

Amin

(cm2)

Adopté

(cm2)

Choix

Des barres

Nmax

Mcorres

Nmax = -66.26 KN Nmax = -112.3 KN

9.80 10.68 4HA14+4HA12

M3 = 4.941 KN.m M2 = -1.84 KN.m M3 = 0.44 KN.m M2 = 1.32 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.C 1.32 0.59 S.E.T 1.09 0.82 S.E.T 1.65 1.58 S.E.T 1.71 1.52

Nmin

Mcorres

Nmin = -647.92KN Nmin = -567.31 KN

M3 = 0.437 KN.m M2 = 9.374 KN.m M3 = 0.68 KN.m M2 = 9.37 KN.m

obs.
As

’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)
obs.

As
’

(cm)

As

(cm)

S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00 S.E.C 0.00 0.00

M3max

Ncorres

M3max = 19.31 KN.m → Ncorres = -405.25 M3max = 19.97.m → Ncorres = -188.72

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As

’(cm) As(cm)

S.P.C 0.00 3.52 S.E.T 4 1.24

M2max

Ncorres

M2max = 31.31 KN.m → Ncorres = -301.43 M2max = 55.24 KN.m → Ncorres = -174.33

obs. As
’(cm) As(cm) obs. As(cm)’ As(cm)

S.P.C 0.00 2.02 S.P .C 3.48 0.00
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On a opté pour le ferraillage suivant :

 Poteaux (50 x 50) : 4 HA20 + 4HA16
La section totale de :

4HA20+4HA16= 20.60 cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 20.00 cm2)

 Poteaux (45 x 45) : 4HA20+4HA 16.
a section totale:4HA20+4HA16=20.60 cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 16.20 cm2)

 Poteaux (40 x 40) : 4HA 16+ 4HA14.

La section totale:4HA16+4HA14=14.20 cm2 est supérieure à la section minimale exigée par le RPA

(As min = 12.80 cm2)

4HA16

4HA14

4HA20

4HA16
4HA8

4HA20

4HA16
136

4HA8
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 Poteaux (35 x35) : 4HA 14+4HA 12.
La section totale:4HA14+4HA12=10.67 cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 9.80 cm2)

VI

 Et

Le

béton e

Contra

Le

 Se

Niv

RDC

1/2/3

4/5/6

7/8/9/10

4HA14

4HA12

4HA14
137

.1.4. Vérification à l’ELS :

at limite de compression du béton :

s sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on d

t de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles,

inte admissible de l’acier

calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants :

ns 3 – 3 :

sec(cm²) N[KN] M[KN.m]
As3

(cm2)



(M

50x50

Nmin=-1718.89 Mcor=-11.49 20.60 1.

Nmax=-1019.67 Mcor=2.048 20.60 3.

Ncor=-264.66 Mmax=69.66 20.60 2.

45x45

Nmin=-658.41 Mcor=-8.04 20.6 0.

Nmax=551.81 Mcor=5.35 20.6 3.

Ncor=-261.28 Mmax=62.14 20.6 2.

40x40

Nmin=-277.59 Mcor=7.30 14.20 0.

Nmax=-254.81 Mcor=4.61 14.20 3.

Ncor=-326.64 Mmax=53.34 14.20 3.

35x35

Nmin=-567.92 Mcor=0.68 10.68 4.

Nmax=112.30 Mcor=0.44 10.68 0

Ncor=-188.72 Mmax=19.97 10.68 5.

Tableau VI.1.5 : vérifications à l’ELS (sen

4HA8
étermine les contraintes max du

bs

Pa)

ss

(MPa)

bi

(MPa)
si

(MPa)

08 16.2 1.01 15.2

74 56.1 3.73 56

17 32.2 1.66 25.3

97 14.4 0.81 12.3

75 59.3 3.95 59.3

01 29.7 1.34 20.6

84 12.4 0.56 8.64

63 54.5 3.63 54.5

07 45.4 34.9 2.28

31 64.5 4.23 63.5

.8 11.9 0.68 10.3

52 71.7 1.2 62.5

s 3-3)
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 Sens 2 – 2 :

Niv sec(cm²) N[KN] M[KN.m]
As3

(cm2)
bs

(MPa)

ss

(MPa)

bi

(MPa)
si

(MPa)

RDC 50x50

Nmin=-1718.89 Mcor=-36.91 20.60 0.95 14.4 1.14 17

Nmax=1019.67 Mcor=-1.14 20.60 3.87 57.9 3.6 54.2

Ncor= 498.79 Mmax=49.58 20.60 3.62 53.7 2.64 40.3

1/2/3 45x45

Nmin=-658.41 Mcor=11.72 20.60 0.81 12.2 0.98 14.6

Nmax=551.81 Mcor=4.57 20.60 4.43 65.7 3.48 52.8

Ncor=-370.58 Mmax=60.74 20.60 3.72 54.9 2.47 38

4/5/6 40x40

Nmin=-277.59 Mcor=10.57 14.20 0.65 9.85 0.75 11.2

Nmax=-254.81 Mcor=3.57 14.20 3.96 58.8 3.31 50.1

Ncor=-268.53 Mmax=62.29 14.20 2.65 38.5 1.19 19

7/8/9/10
35x35

Nmin=567.31 Mcor=9.37 10.68 4.39 65.5 4.14 62.4

Nmax=112.3 Mcor=1.32 10.68 1.6 22.2 0.12 12

Ncor=-174.33 Mmax=55.24 10.68 4.11 60.0 2.56 40

Tableau VI.1.6 : vérifications à l’ELS (sens 2-2).

Conclusion :
Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton.

VI.1.5. Armatures transversales :

A. Diamètre des aciers :

D’après le (BAEL 91) le diamètre des armatures transversales est au moins égale à la valeur

normalisée la plus proche du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

.67.6
3

20

3

max

mmt
L

t 




On prend : =࢚∅ 8mm

:࢒∅ Le diamètre maximal des armatures longitudinales.

Elles sont calculées à l’aide de la formule :
ܜۯ

ܜ܁
=

ૉ૚×ܝ܂

܍܎×૚ܐ

T୳: Effort tranchant de calcul.

hଵ: Hauteur totale de la section brute.

fୣ: Contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales.

ρ
ଵ

: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.
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ቊ
ρ
ଵ

: 2.5 si l'élancementgéométrique: λ୥ ≥ 5

ρ
ଵ

: 3,75 si l'élancementgéométrique: λ୥ < 5
�

B. Espacement des armatures transversales :

En zone nodale :

St   .1215,2,110min)15,10( min cmcmcmL 

St = 10 cm.

En zone courante :

St   .1815 min cmL 

L’écartement (St) des armatures transversales sera égal à :

 En zone nodale St=10cm.

 En zone courante St=12cm.

Commentaire :

La zone nodale, très sensible aux séismes ou annexe des armatures en U superposées

(Avec : alternances d’orientation) afin de la consolider et ainsi, la rendre moins vulnérable

La disposition des cadres dans la zone nodale est :

 Poteaux de RDC:

ℎ' = max (
௛೐

଺
; ℎଵ ; ଵܾ ; 60) = max (

ସସଶିଷହ

଺
; 50 ; 50 ; 60) = 67.2

Soit ℎ' = 70 cm
Soit 7 cadres espacés de 10 cm.

 Poteaux d’étage courant :

ℎ' = max (
௛೐

଺
; ℎଵ ; ଵܾ ; 60) = max (

ଷ଴଺ିଷହ

଺
; 45 ; 45 ; 60) = 60

Soit ℎ' = 60 cm
Soit 6 cadres espacés de 10 cm.

 L’élancement géométrique ൫ૃ :൯܏

l'élancementgéométrique൫λ୥൯est donné par la relation:

Si λ୥ ≥ 5 → A୲
୫ ୧୬ = 0.3%S୲bଵ

Si λ୥ ≤ 3 → A୲
୫ ୧୬ = 0.8%S୲bଵ

Si 3 < ୥ߣ < 5 → interpoler entre les deux valeurs précédentes.

Avec :

 b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considéré.
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 λ୥ : Élancement géométrique du poteau.

λ୥ =
୪౜

ୟ
Avec : lf : la longueur de flambement du poteau.

l୤= 0,707I଴ Avec : I଴ : la hauteur libre du poteau.

 Poteaux 50x50 :

RDC : ௚ߣ =
௟೑

௔
=

଴,଻଴଻×ସ,଴଻

଴,ହ଴
= 5,24 > 5

Zone nodal : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 50 × 10 = 1,50 ܿ݉ ²

Zone courante : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 50 × 12 = 1,8 ܿ݉ ²

On opte pour deux cadre de 8

 Poteaux 45x45 :

1 ,2 ,3éme étages : ௚ߣ =
௟೑

௔
=

଴,଻଴଻×ଷ,଴଺

଴,ସହ
= 4,8 ˂ 5

Par interpolation on a ௚ߣ = 0.0075

Zone nodal : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 1.55 cm2

Zone courante : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 1.90 ܿ݉ ²

On opte pour deux cadre de 8 et un espacement en zone nodale de 10cm et en zone courante de
12cm

 Poteaux 40x40 :

ET 4, 5, 6 : ௚ߣ =
௟೑

௔
=

଴,଻଴଻×ଷ,଴଺

଴,ସ଴
= 5.41 > 5

Zone nodal : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 40 × 10 = 1,2 ܿ݉ ²

Zone courante : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 40 × 15 = 1.8 ܿ݉ ²

On opte pour deux cadre de 8 et un espacement en zone nodale de 10cm et en zone courante de
15cm

 Poteaux 35x35 :

ET 7,8, 9,10 : ௚ߣ =
௟೑

௔
=

଴,଻଴଻×ଷ,଴଺

଴,ଷହ
= 6.18 > 5

Zone nodal : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 35 × 10 = 1,05 ܿ݉ ²

Zone courante : ௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × 35 × 15 = 1.575 ܿ݉ ²

On opte pour deux cadre de 8 et un espacement en zone nodale de 10cm et en zone
courante de 15cm
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C. Vérification de l’effort tranchant (RPA99/Art7.4.32) :

MPaf cbbub 875,125075,028  

Avec : fc28=25MPa.

Et










04,05

075,05

bg

bg

D. Armatures transversales et vérification au cisaillement : (RPA99/Art7.4.22)

On doit vérifier : τୠ =
୘౫

ୠୢ
≤ τୠ୳ = ρ

ୠ
× fୡଶ଼

Avec :        λg ≥ 5 ρ
ୠ

= 0.075 τୠ୳ = 1.875 MPa

λg <5 ρ
ୠ

= 0.04 τୠ୳ = 1 MPa

NIV
Vu

(KN)
g a

b

(cm)

d

(cm) b
At

(cm2)

At

(min)

Aadpt

St

(cm)

b

(MPa)

bu

(MPa
OBS.

RDC 83.42 5.24 2.5 50 47.5 0.075 0,412 2.47 2.58
Z

N
(S

t
=

1
0

cm
)

Z
C

(S
t

=
1

5
cm

)

0,288 1,875 Vérifiée

ET/1/2/3 90.69 4.80 2.5 45 42.5 0.04 0,241 2.5 2.58 0,38 1 Vérifiée

ET/4/5/6 82.13 5.41 2.5 40 37.5 0.075 0,342 2.5 2.58 0,43 1.875 Vérifiée

ET/7/8/9/1

0
78.45 6.18 2.5 35 32.5 0.075 0.22 2.5 2.58 0.54 1.875 Vérifiée

Tableau VI.1.7 : Vérification des contraintes de cisaillement.

E. Longueur de recouvrement :(BAEL91/Art6.122)

LR = 40 (FeE400, 5,1s  )

LR = 50 x 2.0= 100cm

LR = 50 x 1.6= 80cm

LR = 50 x 1.4= 70cm

LR = 50 x 1.2= 60cm
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 Vérification de la condition de non fragilité :

வ db
d185.0e

d455.0e

fe

f23.0
A

s

s28t
min 









Sens transversal :

Niv sec(cm²) N[KN] M[KN.m] e (cm) d(cm)
b

(cm)

Amin

(cm²)

As

(cm²)

RDC 50x50

Nmin=-718.89
Mcor=-11.49 0.04 47.5 50 7.07 20.6

Nmax=-1019.67
Mcor=2.048 0.22 47.5 50 7.16 20.6

Ncor=-264.66
Mmax=69.66 2.2 47.5 50 8.45 20.6

1/2/3 45x45

Nmin=-1318.41
Mcor=-0.04 0.017 42.5 45 5.70 20.6

Nmax=551.81
Mcor=1.35 0.02 42.5 45 5.71 20.6

Ncor=-261.28
Mmax=62.14 5.76 42.5 45 14.91 20.6

4/5/6/ 40x40

Nmin=-977.59
Mcor=7.3 0.007 37.5 40 4.22 14.20

Nmax=-254.81
Mcor=4.61 0.02 37.5 40 4.56 14.20

Ncor=-326.64
Mmax=53.34 0.16 37.5 40 4.95 14.20

7/8/9/10 35x35

Nmin=-647.92
Mcor=0.44 0.56 32.5 35 3.58 10.68

Nmax=112.30
Mcor=0.68 0.014 32.5 35 3.38 10.68

Ncor=-188.72
Mmax=39.97 4.6 32.5 35 9.91 10.68

Tableau VI.1.8 : vérifications Condition de nom fragilité (sens x-x).
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Sens longitudinal :

Niv sec(cm²) N[KN] M[KN.m]
e

(cm)
d(cm) b (cm)

Amin

(cm²)
As (cm²)

RDC/1/2/3 50x50

Nmin=-1718.89
Mcor=-36.91 0.003 47.5 50 7.07 20.6

Nmax=-1019.67
Mcor=1.14 0.2 47.5 50 7.16 20.6

Ncor=498.79
Mmax=49.58 0.22 47.5 50 7.16 20.6

4/5/6/7 45x45

Nmin=-1318.41
Mcor=11.72 0.001 42.5 45 5.7 20.6

Nmax=551.81
Mcor=0.57 0.018 42.5 45 5.71 20.6

Ncor=-370.58
Mmax=60.74 0.58 42.5 45 5.95 20.6

8/9/10 40x40

Nmin=-977.59
Mcor=10.57 0.01 37.5 40 4.30 14.20

Nmax=-254.81
Mcor=11.57 0.06 37.5 40 4.44 14.20

Ncor=-268.53
Mmax=62.29 0.23 37.5 40 4.58 14.20

8/9/10 35x35

Nmin=-647.92
Mcor=9.37 0.5 32.5 35 3.58 10.68

Nmax=112.3
Mcor=1.32 0.01 32.5 35 3.38 10.68

Ncor=-174.33
Mmax=55.24 4.6 32.5 35 3.9 10.68

Tableau VI.1.9 : vérifications Condition de nom fragilité (sens y-y).
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VI.2. Ferraillage des poutres :

VI.2.1. Introduction :
Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par l’ETABS 9.0.7,

qui résultent des combinaisons les plus défavorables, présenté par le RPA 99 et le BAEL

91puis seront vérifiées à l’ELS :

a- 1.35G + 1.5Q : à L’ELU.

G + Q : à L’ELS.

b- G + Q +E : RPA99 révisé 2003.

0.8G + E : RPA99 révisé 2003.

Les poutres sont sollicitées en flexion simple sous un moment fléchissant et un effort

tranchant. Pour le ferraillage on doit respecter le pourcentage minimale d’armature imposé par

le RPA 99 en zone II.

VI.2.2. Recommandations du RPA99 :
A. Armatures longitudinales :

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0,5% en toute section.

 Poutre principales : Amin = 0,005 3530 = 5,25 cm2.

 Poutre secondaire : Amin = 0,005  3530 5,25 cm 2.

 Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :

 4% en zone courante.

 6% en zone de recouvrement.

 Poutres principales : Amax = 0,04 423530  cm 2 (en zone courante).

Amax = 0,06 2543530 cm (en zone de recouvrement).

 Poutres secondaires : Amax = 0,04 .423530 2cm (en zone courante).

Amax = 0,06 .543530 2cm (en zone de recouvrement).

 La longueur minimale de recouvrement est de 50 en zone IIa.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de rive

et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.

B. Armatures transversales :

 Les quantités minimale des armatures transversales est de :

At ≥ 0,003x St x b
 L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

 St = min 







min12,

4

h
en zone nodale.

 St
2

h
 en zone de recouvrement.

Avec: min : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.

 Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.
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VI.2.3. Etapes de calcul des armatures longitudinales :

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :

Soit :


SA : section inférieure tendue ou’ la moins comprimée selon le cas.

 SA' : section supérieure la plus comprimée.

Un moment de flexion « Mu » supporté par la section.

On calcul le moment réduit :
bc

2

u

fbd

M


fbc =
b

28cf85,0
,

st
s

ef


, .MPa34815,1 sts 

Si 392,0b   la section est simplement armée c. à .d la section ne comprendra que les

aciers tendus alors :

As=
s

u

d

M


.

- Si 392,0b   la section est doublement armée c. à .d la section comprendra

des aciers tendus ainsi que des aciers comprimées.

On calcul :
lu

bcll

MMM

fbdM



 2

Avec :
Ml : moment ultime pour une section simplement armée.
Mu : moment maximum à l’ELU dans les poutres.

 Armatures tendues :   ssl

l
st

cd

M

d

M
A

 '




 Armatures comprimées :   s
'

'
s

cd

M
A






Figure VI.2.1 : Section rectangulaire doublement armée.

Mu

b

Asc

Ast

c’

d-c’

c

=

Ml M

b b

A’s

Ast2Ast1

+

h

As

b

d AN
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Remarque:
Une part du moment de flexion équilibrée par les armatures comprimées doit être

inférieure à 40% du moment total c. à .d uMM 4,0 (Art BAEL B66).

VI.2.4. Vérification à l’ELS :

Les états limites de service sont définis en tenant compte des amplifications de la durabilité de
la construction.

A. Etat limite de résistance de béton :

Il faut vérifier la contrainte dans le béton :

.156,0/ 28 MPafk bccsbc  

Avec :
adopté

s
s

Ad

M

.1
 

(Aadopté : armatures adoptées à l’ELU)

On calcul :
db

Aadopt

0

1

100
 .

1

B. Etat lim

Les fissurati

VI.2.5. Vérifica

Les vérifications

A. Condition

B. Vérificatio





Avec :
:se Contr

:se Contr

:V max
u Effo

d : hauteur

: Coeffic

:i Périmèt
1

ite d’ouvertur

ons étant peu n

tion du BAEL

a effectuées so

de non fragili

f
Amin 23,0 

n de l’adhéren

sese  , se
0

28cse f

ainte d’adhéren

ainte d’adhéren

rt tranchant ma

utile.

ient qui dépen

re des aciers.

Abaque
146

k1

e des fissures :

uisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire.

91 :

nt les suivant :

té (BAEL 91 Art A64) :

xbd
f e

t28

ce :

 i

max
u

Ud9,

V

ce calculée.

ce admissible.

x.

d de la nature de l’acier utilisé.

Abaque
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C. Vérification de la contrainte tangentielle (BAEL 91Art 521) :

.MPa33,3MPa5,f
2,0

min 28c

s

uu 









 (Fissuration peu nuisible).

.
bd

V u
u 

D. Influence de l’effort tranchant aux appuis (BAEL 91 Art 521) :
 Influence sur le béton :

T୫ ୟ୶ ≤ 0.4
୤ౙమఴ

ஓౘ
a. b

 Influence sur les armatures :











d

M
V

fA u
u

s

es

9,0

 Etat limite de déformation :

Il est nécessaire de faire la vérification de la flèche si les inégalités suivantes sont vérifiées.

1) .
16

1

L

h

max

 Avec L : portée de la travée entre nu d’appuis.

2) .
M

M

10

1

L

h

0

t

max

 Mt : moment fléchissant maximal en travée.

3) .
F

2,4

bd

A

e

 M0 : moment isostatique.

A : section d’armatures tendues.

Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants :

Nota :

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

Mca : Moment max du aux combinaisons accidentelles.
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 Poutres principales :

Ferraillage en travée :

Niv Melu

(KN.m)

As elu

(cm2)

As min

(cm2)

Ferraillage
As adopté

(cm2)

1 83,10 8.44 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

2 75,73 7.55 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

3 74,91 7.48 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

4 82,23 8.35 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

5 84,72 8.52 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

6 87,24 9.04 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

7 85,95 8.93 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

8 84,42 8.50 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

9 80,20 8.22 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

10 75,97 7.62 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

11 81,28 8.30 5.25 3 HA14+3HA14 9.24

Tableau VI.2.1 : Ferraillage des poutres principales en travée.

Ferraillage en appuis :

Niv Melu

(KN.m)

As elu

(cm2)

As min

(cm2)

Ferraillage
As adopté

(cm2)

1 70.32 6.98 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

2 68.00 6.80 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

3 71.20 7.11 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

4 77.06 7.71 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

5 73.20 7.23 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

6 78.39 7.81 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

7 80.95 8.11 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

8 82.59 8.27 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

9 82.38 8.26 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

10 81.34 8.15 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

11 73.86 7.31 5.25 3HA14 +3HA14 9.24

Tableau VI.2.2 : Ferraillage des poutres principales en appuis.
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Conclusion :

Les poutres principales seront ferraillées comme suit :

C. Lit inférieur : 3HA14 filantes+ 3HA14 en chapeaux en travée.

D. Lit supérieur : 3HA14 filantes + 3HA14 en chapeaux au niveau des appuis.

 Poutres secondaires :

Ferraillage en travée :

Niv Melu

(KN.m)

As elu

(cm2)

As min

(cm2)

Ferraillage
As adopté

(cm2)

1 70.80 7.08 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

2 73.20 7.24 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

3 74.70 7.37 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

4 74.76 7.40 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

5 74.19 7.30 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

6 72.93 7.14 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

7 71.56 7.10 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

8 70.93 7.01 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

9 69.62 6.91 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

10 68.72 6.80 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

11 66.88 6.55 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

Tableau VI.2.3 : Ferraillage des poutres secondaire en travée.

Ferraillage en appuis :

Niv Melu

(KN.m)

As elu

(cm2)

As min

(cm2)

Ferraillage
As adopté

(cm2)

1 71.60 7.10 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

2 74.68 7.28 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

3 76.46 7.68 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

4 77.19 7.71 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

5 76.99 7.74 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

6 76.31 7.62 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

7 75.18 7.42 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

8 73.88 7.23 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

9 72.20 7.17 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

10 70.64 7.01 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

11 67.76 6.94 5.25 3 HA14+3HA12 8.01

Tableau VI.2.4 : Ferraillage des poutres secondaire en appuis.
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Conclusion :
Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit :

E. Lit inférieur : 3HA14 filantes + 3HA12 en chapeaux en travée

F. Lit supérieur : 3HA14 filantes + 3HA12 en chapeaux au niveau des appuis.

E. Etat d’ouverture des fissures : (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) :

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est
pas nécessaire.

F. Etat limite de compression de 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 admissible.

 Poutre principale :

En travée :

Niveaux
Section

(cm2)

Mser

(KN.m)

࢚࢙࣌
(MPa)

st
(MPa)

b

(MPa)

b
(MPa)

Observation

1 30x35 30.96 220.44 348 9.36 15 Vérifiée

2 30x35 29.17 226.82 348 10.63 15 Vérifiée

3 30x35 34.91 250.41 348 9.1 15 Vérifiée

4 30x35 31.31 222.93 348 9.48 15 Vérifiée

5 30x35 31.95 227.49 348 9.44 15 Vérifiée

6 30x35 32.01 227.91 348 9.46 15 Vérifiée

7 30x35 32.02 227.98 348 9.46 15 Vérifiée

8 30x35 32.68 232.68 348 9.66 15 Vérifiée

9 30x35 33.64 240.53 348 9.33 15 Vérifiée

10 30x35 33.23 237.60 348 9.24 15 Vérifiée

11 30x35 35.44 255.02 348 9.90 15 Vérifiée

Tableau VI.2.5 : Vérification des contraintes en travées a l’ELS pour les PP.
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 Poutre principale :

En appuis

Niveaux
Section

(cm2)

Mser

(KN.m)

࢚࢙࣌
(MPa)

st
(MPa)

b

(MPa)

b
(MPa) Observation

1 30x35 45.02 164.10 348 8.93 15 Vérifiée

2 30x35 48.00 176.26 348 8.51 15 Vérifiée

3 30x35 61.20 228.45 348 14.41 15 Vérifiée

4 30x35 67.06 250.33 348 9.73 15 Vérifiée

5 30x35 59.10 220.62 348 8.58 15 Vérifiée

6 30x35 59.38 221.66 348 8.62 15 Vérifiée

7 30x35 59.75 223.04 348 8.68 15 Vérifiée

8 30x35 58.69 219.08 348 8.52 15 Vérifiée

9 30x35 57.13 213.26 348 8.30 15 Vérifiée

10 30x35 57.99 216.47 348 8.42 15 Vérifiée

11 30x35 58.78 219.42 348 8.53 15 Vérifiée

Tableau VI.2.6 : Vérification des contraintes aux appuis a l’ELS pour les PP.

 Poutres secondaires :

En travée

Niveaux
Section

(cm2)

Mser

(KN.m)

࢚࢙࣌
(MPa)

st
(MPa)

b

(MPa)

b
(MPa)

Observation

1 30x35 5.19 48.62 348 4.13 15 Vérifiée

2 30x35 7.82 73.26 348 6.86 15 Vérifiée

3 30x35 10.15 95.09 348 6.91 15 Vérifiée

4 30x35 14.22 137.98 348 11.72 15 Vérifiée

5 30x35 16.64 161.15 348 13.75 15 Vérifiée

6 30x35 15.55 150.88 348 12.52 15 Vérifiée

7 30x35 14.31 139.15 348 11.54 15 Vérifiée

8 30x35 12.66 123.11 348 10.22 15 Vérifiée

9 30x35 10.91 106.11 348 8.81 15 Vérifiée

10 30x35 9.63 93.64 348 7.77 15 Vérifiée

11 30x35 10.59 102.98 348 8.55 15 Vérifiée

Tableau V1.2.7 : Vérification des contraintes en travées pour les PS
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En appuis :

Niveaux
Section

(cm2)

Mser

(KN.m)

࢚࢙࣌
(MPa)

st
(MPa)

b

(MPa)

b
(MPa)

Observation

1 30x35 10.66 60.16 348 5.64 15 Vérifiée

2 30x35 11.16 62.98 348 5.90 15 Vérifiée

3 30x35 14.15 79.86 348 7.48 15 Vérifiée

4 30x35 13.98 78.90 348 7.39 15 Vérifiée

5 30x35 13.48 79.08 348 7.10 15 Vérifiée

6 30x35 14.07 79.41 348 7.44 15 Vérifiée

7 30x35 14.86 83.87 348 7.86 15 Vérifiée

8 30x35 13.69 77.26 348 7.24 15 Vérifiée

9 30x35 11.58 65.56 348 6.14 15 Vérifiée

10 30x35 12.57 70.94 348 6.65 15 Vérifiée

11 30x35 9.32 52.60 348 4.93 15 Vérifiée

Tableau VI.2.8 : Vérification des contraintes aux appuis a l’ELS pour les PS.

VI.2.6. Vérification du BAEL 91 :
A. Vérification de la condition de non fragilité :

mins AA  .

 Poutres principales :

.16.1
400

1,2
323023,023,0 228

min cm
f

f
bdA

e

t  .

.62,4' min
2 verifiéeconditionAcmAoùD s 

.24.9 min
2 verifiéeconditionAcmAs 

 Poutres secondaires :

.16.1
400

1,2
323023,023,0 228

min cm
f

f
bdA

e

t  .

.39.3' min
2 verifiéeconditionAcmAoùD s 

.65.5 min
2 verifiéeconditionAcmAs 
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B. Vérification de l’adhérence :

28tssese f

Avec :




i

max
u

se
Ud9,0

V

:U i Somme des périmètres des barres

 Sens principale :

cmU i 188.134,114,333  

.05,3
13188.032.09,0

1096.115 3
max MPase 










 MPaMPase 05.315,31,25,1 Condition vérifiée, donc il n’y a pas de risque

d’entraînement des barres.

 Sens secondaire :

cmU i 304.112,114,333  

.05,1
11304.032.09,0

1097.30 3
max MPase 










 MPaMPase 05,115,31,25,1 Condition vérifiée, donc il n’y a pas de risque

d’entraînement des barres.

C. Vérification de la contrainte tangentielle :

.MPa33,3MPa5,
f2,0

min
bd

V

b

28c
max
u

u 











La fissuration est peu nuisible donc MPa33,3u  .

 Sens principale :

Vu = T Max = 71,99 KN.

Alors 



 MPaMPau 33,375.0

3230

1099,71
 condition vérifiée.

 Sens secondaire :

Vu = Tmax = 49.14KN.

Alors :





 MPaMPau 33,352,0

3230

1014.49
 Condition vérifiée.
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D. Influence de l’effort tranchant aux appuis :

 Influence sur le béton :

T୫ ୟ୶ ≤ 0.4
୤ౙమఴ

ஓౘ
a. b

Poutre principales :

T୫ ୟ୶ = 71.99KN ≤ 0.4x
ଶହ

ଵ.ହ
x0.9 x 32 x 30 x10ିଵ = 576KN Condition vérifié

Poutre secondaire :

T୫ ୟ୶ = 49.14KN ≤ 0.4x
ଶହ

ଵ.ହ
x0.9 x 27 x 30 x10ିଵ = 486KN Condition vérifié

E. Influence de l’effort tranchant sur les armatures (ArtA.5.1.313/BAEL91/modifiée99) :

Lorsqu’au droit d’un appui : T୳ −
୑ ౫

଴.ଽୢ
> 0 on doit prolonger au delà de l’appareil de l’appui, une

section d’armatures pour équilibrer un moment égale à

(T୫ ୟ୶−
୑ ౣ ౗౮

଴.ଽୢ
)
ଵ

஢౩౪

D’où :Aୗ > (T୳ −
୑ ౫

଴.ଽୢ
)
Ɣ౩

୤౛

- Poutre principales : ቀ71.99 −
଼଻.ଶସ

଴.ଽ୶଴.ଷଶ
ቁ= −230.93 < 0

- Poutre secondaires : ቀ83.96 −
଻଴.଼଴

଴.ଽ୶଴.ଶ଻
ቁ= −220.55 < 0

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

F. Etat limite de fissuration (la flèche) :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les trois conditions sont satisfaites.

 Poutres principales :

1) 0625,00886,0
395

35

16

1

max


L

h
Condition vérifiée.

(Lmax=395 cm et h=35 cm)

2)
௛

௅
≥

ெ ௧

ଵ଴ெ ௢
0,0946 ≥

ଵଵ,ହ

ଵ଴௫ଵ଻,ସଶ
= 0,066 Condition vérifiée.

Avec :

qs = G+Q = 8.82+5.13=13.95KN/ml.

M0 = mKN
qs .21,27

8

95,395,13

8

22







3) 105,00048,0
3230

62,42,4





efbd

A
Condition vérifiée
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 poutres secondaire :

1) 0625,00946,0
370

35

16

1

max


L

h
Condition vérifiée

2) 0066,0
91,1410

84,9
074,0

10 0





M

M

L

h t Condition vérifiée

Avec :q s= G+Q = 7,18+4,56=11,74 KN/ml.

M0 = mKN
qs .10,20

8

70,374,11

8

22







3) 105,00048,0
3230

62,42,4





efbd

A
Condition vérifiée

Conclusion :

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire dans les deux sens.

G. Espacement d’armatures :

 Sens principale :

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

cmS t 1030,4.112,
4

35
min 








 .

Soit à prendre St = 10 cm
 Zone courante :

.155.17
2

35

2
' cmSsoitcm

h
S tt 

 Sens secondaire :

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

cmcmS t 1030,4.112,
4

35
min 








 .

Soit à prendre St = 10 cm.
 Zone courante :

.155.17
2

35

2
' cmSsoitcm

h
S tt 

H. Diamètre des armatures transversal :











10
,,

35
min

bh
mimt
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 Sens principales :

 5,2,4,1,1min t

 Sens secondaire :

 5.2,4.1,.1min t

On prend pour les deux cas un diamètre de 8mm

Soit en cadre et une épingle 2
8 cm51,1 .

I. Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est :

bS003,0A t
min
t 

 Sens principales :

2min 35.13015003,0 cmAt  .

 Sens secondaire :

2min 35,13015003,0 cmAt  .

vérifiéeconditionAA t
adop
t  min

:
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VI.3. Ferraillage des voiles :

VI.3.1. Introduction
Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des forces

horizontales. Le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en flexion composée sous

l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges

d’exploitation (Q) ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues au séisme

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

- Armatures verticales

- Armatures horizontales

- Armatures de montages

Comme pour les poteaux nous allons dans ce cas subdiviser le Bâtiment en 3 zones :

 Zone I : RDC

 Zone II : 1/2/3

 Zone III : 4/5/6

 Zone IV : 7/8/9/10

Dans notre projet on a introduit les voiles dans les deux directions :

VI.3.2. Exposé de la méthode :
La méthode à utiliser pour le ferraillage des voiles est la méthode de RDM. Elle consiste à déterminer

le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus défavorables.

Les contraintes seront relevées du logiciel ETABS.

Le calcul se fera pour des bandes verticales de largeur (d) :

d ≤ minቀ
୦౛

ଶ
,
ଶ

ଷ
Lୡቁ[Art 7.7.4 RPA99/mod2003]

Avec :

 hୣ:La hauteur entre nus de plancher du voile considéré.

 Lୡ:La longueur de la zone comprimée.

Lୡ =
σ୫ ୟ୶

σ୫ ୟ୶+ σ୫ ୧୬
× L

 L : longueur du voile.

 L୲:La longueur de la zone tendue.

L୲= L − Lୡ

VI.3.3. Détermination des diagrammes de contraintes :

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :

 Section entièrement comprimé (S.E.C)

 Section entièrement tendue (S.E.T)

 Section partiellement comprimé (S.P.C)
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Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des

contraintes obtenues :

Tableau VI.3.1. : Tableau des efforts normaux

VI.3.4.Détermination des armatures :

a. Armatures verticales :

Armatures verticales

S.E.C A୴୧=
N୧− B୧× f୲ଶ଼

σୱ

S.E.T A୴୧=
N୧

σୱ

S.P.C A୴୧=
N୧

σୱ

Tableau VI.3.2 : Tableau des armatures verticales

Section Diagramme des contraintes L’effort normal Ni L’effort normal Ni+1

S.E.C N୧=
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e N୧ାଵ =

σଵ + σଶ
2

× d × e

S.E.T N୧=
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e N୧ାଵ =

σଵ + σଶ
2

× d × e

S.P.C N୧=
σ୫ ୧୬ + σଵ

2
× d × e N୧ାଵ =

σଵ
2

× d × e
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Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets à la partie

supérieure, la jonction des armatures des autres niveaux se fait par simple recouvrement (sans

crochets).

On peut concentrer les armatures à l’extrémité d

verticales doit être réduit de moitié sur une distance

égale à 15 cm.

Les barres verticales des zones extrêmes, sont ligaturées par des cadres horizontaux dont

l’espacement est inférieur à l’épaisseur du voile formant ainsi des potelets.

b. Armatures minimales:

 Compression simple (Art A.8.1 ; 21 /BAEL91 modifié99) :

A୫ ୧୬ > 4cmଶ/ml, par

direction de ces armatures.

Avec :

B : section du béton comprimée

.

 Traction simple(Art A.4.2.1/ BAEL91modifié99):

 A୫ ୧୬ ≥
୆×୤౪మఴ

୤౛

Avec :

B : section du béton tendue B = d × e

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égale à 0,2 %

de la section horizontale du béton tendu

 A୫ ୧୬ ≥ 0.2%

Figure : VI.3.1
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Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets à la partie

supérieure, la jonction des armatures des autres niveaux se fait par simple recouvrement (sans

On peut concentrer les armatures à l’extrémité du voile. L’espacement des armatures

verticales doit être réduit de moitié sur une distance ቂ
ۺ

૚૙
ቃde chaque extrémité et il doit être au plus

verticales des zones extrêmes, sont ligaturées par des cadres horizontaux dont

l’espacement est inférieur à l’épaisseur du voile formant ainsi des potelets.

Armatures minimales:

Compression simple (Art A.8.1 ; 21 /BAEL91 modifié99) :

, par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à la

direction de ces armatures.

0,2% ≤
௠ܣ ௜௡

ܤ
≤ 0,5%

B : section du béton comprimée

Traction simple(Art A.4.2.1/ BAEL91modifié99):

మఴ

B : section du béton tendue B = d × e

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égale à 0,2 %

de la section horizontale du béton tendu (Art.7.7.4.1 RPA 99/2003).

%B

: VI.3.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles

llage des éléments

Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets à la partie

supérieure, la jonction des armatures des autres niveaux se fait par simple recouvrement (sans

u voile. L’espacement des armatures

de chaque extrémité et il doit être au plus

verticales des zones extrêmes, sont ligaturées par des cadres horizontaux dont

mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à la

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égale à 0,2 %

Disposition des armatures verticales dans les voiles
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c. Armatures horizontales:

 D’après le BAEL :

Aୌ =
୅౒

ସ

Avec :

A୴: Section des armatures verticales.

 D’après le RPA :
Les armatures horizontales doivent être munies des crochets à 135º ayant une longueur de 10∅. (Art

7.7.4.2 RPA99/2003).

Les armatures horizontales sont disposées vers l’extérieur dans chaque nappe d’armatures.

d. Règles communes du RPA pour les armatures verticales et horizontales

(Art 7.7.4.3 RPA99/2003) :
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit :

A୴ et Aୌ > Globalement…………ܤ0,15% dans la section du voile.

A୴ et Aୌ > 0,10%B………….en zone courante.

e. Section du béton.

Espacement :
L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs

suivantes :

S୲≤ 1,5aAvec : a=15cm : épaisseur du voi

S୲≤ 30cm

Dans notre cas :

St≤ min {22,5 cm , 30cm}

St ≤ 22,5 cm

 Longueur de recouvrement
Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :

40∅ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est possible.

20∅ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons

possibles de charges.

 Diamètre maximale :
Le diamètre utilisé pour les armatures verticales et horizontales à l’exception des armatures

des potelets doit être inferieur ou égale au
ଵ

ଵ଴
éme de l’épaisseur du voile.

∅ ≤ 0,1a = 0,1 × 150 = 15mm.
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f. Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles retiennent les deux

nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles (au moins 4 épingles par mଶ ), dont

le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression.

g. Armatures de coutures :
Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de

coutures dont la section est donnée par la formule :

A୚୨= 1,1
Vഥ

fୣ
Avec :

Vഥ= 1,4V୳
:ܝ܄ Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction

dus au moment de renversement.

VI.3.5. Les vérifications:

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠ =
୒౏

୆ାଵହ×୅
≤ σୠതതത= 0.6 × fୡଶ଼

Nୗ : L’effort normal appliqué.

B : section du béton.

A : section des armatures adoptées (verticales).

σୠതതത: Contrainte admissible.

 Vérification de la contrainte limite de cisaillement :

- D’après (Art A.5.1.21 BAEL91/ modifié 99):

τ୳ =
୚౫

ୠ×ୢ
≤ τത୳

Avec :

ૌതܝ : Contrainte limite de cisaillementτ̅୳ = min൬0,15
୤ౙౠ

γౘ
; 4 MPA൰

- D’après (Art 7.7.2 RPA 99/2003):

τ୳ =
Vഥ

b × d
≤ τത୳ = 0.2fୡଶ଼

Avec :

Vഥ= 1,4V୳
V୳: Effort tranchant calculé au niveau considéré.

ܾ : Epaisseur du voile.

݀ : Hauteur utile (d= 0,9 h).

ℎ : Hauteur totale de la section brute.
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VI.3.6. Exemple de calcul :

Soit à calculer le ferraillage d’un voile transversal L= 3,1m sur la zone 1. (VL2)

a. Caractéristiques géométriques :

L(m) e(m) B (m2) I (m4)

3,1 0,2 0,62 1.13

Tableau VI.3.3 : Caractéristiques géométriques

b. Sollicitations de calcul :
On calcul les efforts (Ni et Ni+1) agissant sur le voile considéré pour tous les étages de la zone et en

tirant les contraintes les plus défavorables pour enfin calculer le ferraillage que l’on adoptera pour

tous les étages de la zone.

Les contraintes les plus défavorables sont données par ETABS :

 σ୫ ୟ୶ = 4280,98KN/mଶ

 σ୫ ୧୬ = −8728,21KN/mଶ

c. Largeur de la zone comprimée « Lc » et de la zone tendue « Lt » :

Lୡ =
σ୫ ୟ୶

σ୫ ୟ୶+ σ୫ ୧୬
× L =

4280.98

4280.98 + 8728.21
× 3.1 = 1.15m

L୲= L − Lୡ = 3.1 − 1.15 = 1.95m

C. Calcul « d » :
Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d):

d ≤ min൬
hୣ
2

,
2

3
Lୡ൰= ൬

4.07

2
;
2

3
× 1,1൰= min(2.035; 0.82) = 0,82m

Avec : hୣ= ℎé௧௔௚௘ - ℎ௣௢௨௧௥௘ = 4,42 – 0,35 = 4.07m

Détermination de N :

σ୫ ୧୬
L୲

=
σଵ

L୲− d

σଵ =
σౣ ౟౤(ై౪షౚ)

୐౪
=

ି଼଻ଶ .଼ଶଵ(ଶ.଴଼ି଴.଺ )଼

ଶ.଴଼
= −5874,223 KN/mଶ

Nଵ =
σ୫ ୧୬ + σଵ

2
× d × e =

−8728.21− 5874.223

2
× 0.68 × 0.2 = −993.09KN

Nଶ =
σଵ
2

× (L୲− d) × e =
−5874.223

2
× (2,08− 0,68) × 0,2 = −822,266KN
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VI.3.7Calcul des armatures :

A. Calcul des armatures verticales :

1ere bande : A୚ଵ =
୒భ

σ౩
=

ଽଽଶ.ଽ଻

ସ଴଴×ଵ଴షభ
= 24,83cmଶ

2eme bande : A୚ଶ =
୒మ

σ౩
=

଼ଶଶ.ଷଽ

ସ଴଴×ଵ଴షభ
= 20,56cmଶ

B. Les armatures de couture’s :

A୚୨= 1,1
Vഥ

fୣ
= 1,1 ×

633,64 × 1,4

400 × 10ିଵ
= 24,40cmଶ

Vഥ= 1,4V୳

C. Armatures minimales :

A୫ ୧୬ ≥ max൬
݀ × ݁ × ௧݂ଶ଼

݂݁
; ൰ܤ0,2%

= max൬
0,75 × 0,2 × 2,1

400
; 0,002 × 75 × 20൰

A୫ ୧୬ = max (7,87 ; 3) = 7,87 cmଶ

Calcul des sections totales :

 A1= Av1+
୅ ୴୨

ସ
= (24,83) + (

ଶସ.ସ଴

ସ
) = 30,93cm2 / bande

 A2= Av2 +
୅ ୴୨

ସ
= (20,56) + (

ଶସ,ସ଴

ସ
) = 26,66 cm2/ bande

Ferraillage adopté :

Section total Ferraillage adoptée Espacement

1er bande A1=30,35cm2 2×8HA16=32,17cm2 St=9cm

2éme bande A2=26,79cm2 2×9HA14=27,71cm2 St=15cm

Tableau VI.3.5 : Ferraillage adopté.

D. Armatures horizontales :

 D’après le BAEL 91 : Aୌ =
୅౬

ସ
=

ଷଶ,ଵ଻

ସ
= 8,043cmଶ

 D’après le RPA: Aୌ ≥ 0,15%B = 0,0015 × 20 × 1.95 = 5.85cmଶ

On prend : Aୌ = 8.043cmଶ

Soit : 6HA14 = 9.24 cm2 / 1m de hauteur ; avec SH = 17 cm.
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E. Armatures transversales :
Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre

carré soit avec HA8. (4HA8)

VI.3.8. Les vérifications :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

S୲≤ min{1,5 e , 30 cm} = 30 cm

S୲= 9cm et 15cm Condition vérifiée.

S୦ = 17cm Condition vérifiée

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

387,1 × 10ଷ

0,62 × 10଺ + 15 × 54.66 × 10ଶ
= 0,55 MPa

σୠୡ = 0,55 MPa < σതୠୡ = 15 MPa Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

- Selon le RPA 2003 :

τୠ ≤ τ̅ୠ

τୠ =
T

b. d
=

1,4 × 633,54 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= 1,21MPa

τതୠ = 0,2fୡଶ଼ = 5 MPa

τୠ = 1,21 MPa < τ̅ୠ = 5 MPa Condition vérifiée.

- D’après le BAEL 91 :

ૌܝ =
V୳
bd

=
633,54 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= 0,86 MPa

τത୳ = Min ቆ0,15
fୡଶ଼
γ
ୠ

; 4MPaቇ= 2,5 MPa

τ୳ = 0,86MPa < τ̅୳ = 2,5 MPa Condition vérifiée.



Chapitre VI :…………………………………………………….…Ferraillage des éléments

165

Tableau VI.3.6 : ferraillage de voile longitudinal 1.

Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 2,3 2,3 2,3 2,3

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,46 0,46 0,46 0,46

Sollicitations de

calcul

σmax [KN/m²] 3799,09 1844,55 1899,69 2980,22

σmin [KN/m²] -9134,68 -6130,19 -5553,45 -4428,1

Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 254,88 187,79 145,54 103,55

Lt(m) 1,78 1,77 1,76 1,75

Lc(m) 0,52 0,53 0,54 0,55

d (m) 0,86 0,85 0,83 0,80

σ1 [KN/m²] 4567,340 3065,095 2776,725 2214,05

N (kN)
N1 1112,89 812,87 713,80 456,57

N2 370,962 270,956 237,933 152,19

Av (cm2)
AV1 27,82 20,32 17,84 11,41

AV2 9,27 6,77 5,95 3,80

Avj (cm2) 9,81 7,23 5,60 3,99

A (cm2)
A1=Av1+Avj/4 29,28 21,13 19,25 14,41

A2=Av2+Avj/4 11,83 11,58 11,15 10,80

Amin (cm2) 8,53 9,28 9,00 7,22

Av adopté (cm2)
Bande1 30,79 22,62 22,62 15,71

Bonde 2 12,57 12,57 12,57 12,57

Ferraillage des

voiles

Choix des barres

Bonde1 2x10HA14 2x10HA12 2x10HA12 2x10HA10

Bonde 2 2x8HA10 2x8HA10 2 x 8HA10 2 x 8HA10

St (cm)
Bonde1 8 cm 8 cm 8 cm 8 cm

Bonde 2 15cm 15cm 15cm 15cm

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 2,44 2,65 2,57 2,06

AH /nappe (cm2) 7,20 5,66 5,66 3,93

Choix des barres/nappe (cm2) 7HA12/nap 7HA12/nap 7HA12/nap 7HA10/nap

ep =15cm A=7,92cm2 A=7,92cm2 A=7,92cm2 A=5,50cm2

Vérification des

contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

Contrainte
u(MPa) 0,616 0,454 0,352 0,250

b(MPa) 0,862 0,635 0,492 0,350

ELS
Ns (kN) 889,09 798,51 617,66 526,12

b(MPa) 1,69 1,56 1,20 1,05
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Tableau VI.3.7 : ferraillage de voile longitudinal 2.

Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L (m) 3,1 3,1 3,1 3,1

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,62 0,62 0,62 0,62

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 4280,98 2423,19 1724,41 1982,23

σmin [KN/m²] -8728,21 -3673,35 -3286,64 -3716,43

Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 633,64 636,78 429,15 249,85

Lt(m) 1,95 1,90 1,80 1,75

Lc(m) 1,15 1,20 1,30 1,35

d (m) 0,823 0,821 0,818 0,816

σ1 [KN/m²] 5874,223 2057,890 2137,033 2394,943

N (kN)
N1 993,09 470,79 385,72 439,33

N2 822,266 215,339 282,524 312,018

Av (cm2)
AV1 24,83 11,77 9,64 10,98

AV2 20,56 5,38 7,06 7,80

Avj (cm2) 24,40 24,52 16,52 9,62

A (cm2)
A1=Av1+Avj/4 30,93 17,90 13,77 13,39

A2=Av2+Avj/4 26,66 11,51 11,19 10,21

Amin (cm2) 7,14 8,63 7,47 7,55

Av adopté (cm2)
Bonde1 32,17 18,12 18,12 18,12

Bonde 2 28,15 15,83 15,83 11,00

Ferraillage des
voiles

Choix des barres

Bonde1 2x 8HA16 2x 8HA12 2x 8HA12 2x 8HA12

Bonde 2 2x 7HA14 2x 7HA12 2 x 7HA12 2 x 7HA10

St (cm)
Bonde1 9 cm 9 cm 9 cm 9 cm

Bonde 2 15 cm 15 cm 15 cm 15 cm

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 6,24 3,91 2,30 2,30

AH /nappe (cm2) 8,04 4,53 4,33 4,33

Choix des barres/nappe (cm2) 6HA14/nap 6HA12/nap 6HA10/nap 6HA10/nap

ep =17cm A=9,24cm2 A=6,79cm2 A=4,71cm2 A=4,71cm2

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 1,136 1,141 0,769 0,448

b(MPa) 1,590 1,598 1,077 0,627

ELS
Ns (kN) 1649,59 1108,63 572,18 489,37

b(MPa) 2,32 1,66 0,86 0,73
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Tableau VI.3.8 : ferraillage de voile transversal 1.

Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV

Caractéristiques
géométriques

L (m) 2,8 2,8 2,8 2,8

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,56 0,56 0,56 0,56

Sollicitations de calcul

σmax [KN/m²] 5184,98 2073,37 2361,47 3871,52

σmin [KN/m²] -9067,58 -5864,21 -5039,74 -5523,85

Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 577,27 338,35 188,78 120,57

Lt(m) 2,06 2,10 2,13 2,15

Lc(m) 0,74 0,70 0,67 0,65

d (m) 1,05 1,00 0,95 0,87

σ1 [KN/m²] 4533,790 2932,105 2519,870 2761,93

N (kN)
N1 1211,46 909,81 720,66 682,01

N2 403,820 303,270 240,221 227,34

Av (cm2)
AV1 30,29 22,75 18,02 17,05

AV2 10,10 7,58 6,01 5,68

Avj (cm2) 22,22 13,03 7,27 4,64

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4

35,84 26,00 19,83 18,21

A2=Av2+
Avj/4

10,83 10,42 8,82 7,84

Amin (cm2) 10,35 9,86 9,01 8,64

Av adopté (cm2)
Bonde1 36,19 27,71 20,36 20,36

Bonde 2 11 11 11 11

Ferraillage des voiles

Choix des
barres

Bonde1 2 x 9HA16 2 x 9HA14 2 x 9HA12 2 x 9HA12

Bonde 2 2 x 7HA10 2 x 7HA10 2 x 7HA10 2 x 7HA10

St (cm)
Bonde1 11 cm 11 cm 11 cm 11 cm

Bonde 2 15 cm 15 cm 15 cm 15 cm

AHmin=0.0015*B
(cm2)/bande

5,34 6,21 1,32 1,32

AH /nappe (cm2) 7,05 6,93 5,18 5,06

Choix des barres/nappe (cm2) 7HA12/nap 7HA12/nap 7HA10/nap 7HA10/nap

ep =20cm A=7,92cm2 A=7,92cm2 A=5,50cm2 A=5,50cm2

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 1,145 0,671 0,375 0,239

b(MPa) 1,604 0,940 0,524 0,335

ELS
Ns (kN) 564,82 453,95 363,84 283,65

b(MPa) 0,90 0,73 0,60 0,47
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Tableau VI.3.9 : ferraillage de voile transversal 2.

Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L (m) 4 4 4 4
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,8 0,8 0,8 0,8

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 5299,27 1292,4 2969,06 3985,58
σmin [KN/m²] -7253,29 -4076,88 -4820,13 -4293,74

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
Vu (kN) 416,88 353,62 273,85 123,85
Lt(m) 2,30 2,25 2,20 2.15
Lc(m) 1,70 1.75 1.80 1.85
d (m) 1,25 1,23 1,20 1,17

σ1 [KN/m²] 3626,645 2038,440 2410,065 2146,870

N (kN)
N1 1257,36 928,67 894,84 668,03
N2 419,119 309,556 298,281 222,678

Av (cm2)
AV1 31,43 23,22 22,37 16,70
AV2 10,48 7,74 7,46 5,57

Avj (cm2) 16,05 13,61 10,54 4,77

A (cm2)
A1=Av1+Avj/4 35,45 26,62 25,01 17,89
A2=Av2+Avj/4 10,48 11,14 10,09 6,76

Amin (cm2) 12,13 15,95 13,00 10,89

Av adopté (cm2)
Bonde1 36,95 27,14 27,14 18,85
Bonde 2 15,83 15,83 15,83 11

Ferraillage des
voiles

Choix des barres

Bonde1 2 x 12 HA14
2 x

12HA12
2 x

12HA12
2 x 12HA10

Bonde 2 2 x 7HA12 2 x 7HA12 2 x 7HA12 2 x 7HA10

St (cm)
Bonde1 10 cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 15cm 15cm 15cm 15cm

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 6,93 9,11 6,00 6,00
AH /nappe (cm2) 9,24 6,79 6,79 4,71

Choix des barres/nappe (cm2) 7HA14/nap 8HA12/nap 6HA12/nap 6HA12/nap
ep =20cm A=10,78cm2 A=9,05cm2 A=6,79cm2 A=6,79cm2

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0,579 0,491 0,380 0,172

b(MPa) 0,811 0,688 0,532 0,241

ELS
Ns (kN) 1416,64 812,75 438,88 389,22

b(MPa) 1,61 0,94 0,51 0,46
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Tableau VI.3.10 : ferraillage de voile transversal 3.

Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L (m) 2,1 2,1 2,1 2,1

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,42 0,42 0,42 0,42

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 3065,32 1298,54 2046,61 4256,85

σmin [KN/m²] -7265,21 -3888,29 -4044,61 -5082,65

Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 992,45 786,88 453,63 312,35

Lt(m) 1,40 1,42 1,45 1,48

Lc(m) 0,70 0,68 0,65 0,62

d (m) 0,75 0,73 0,72 0,68

σ1 [KN/m²] 3632,605 1944,145 2022,305 2541,325

N (kN)
N1 804,74 459,09 422,99 435,65

N2 268,246 153,029 140,996 145,217

Av (cm2)
AV1 20,12 11,48 10,57 10,89

AV2 6,71 3,83 3,52 3,63

Avj (cm2) 38,21 30,29 17,46 12,03

A (cm2)
A1=Av1+Avj/4 29,67 19,05 14,94 13,90
A2=Av2+Avj/4 6,71 11,40 7,89 6,64

Amin (cm2) 7,75 8,26 7,32 6,00

Av adopté (cm2)
Bonde1 30,79 22,61 15,71 15,71

Bonde 2 18,47 13,57 9,42 9,42

Ferraillage des
voiles

Choix des barres
Bonde1 2 x 10HA14 2 x 10HA12 2 x 10HA10 2 x 10HA10

Bonde 2 2 x 6HA14 2 x 6HA12 2 x 6HA10 2 x 6HA10

St (cm)
Bonde1 8 cm 8 cm 8 cm 8 cm

Bonde 2 11cm 11cm 11cm 11cm

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 4,43 4,72 6,00 6,00

AH /nappe (cm2) 7,70 5,65 3,93 3,93

Choix des barres/nappe (cm2) 8HA12/nap 8HA10/nap 8HA10/nap 8HA10/nap

ep =20cm A=9,05cm2 A=6,28cm2 A=6,28cm2 A=6,28cm2

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 2,626 2,082 1,200 0,826

b(MPa) 3,676 2,914 1,680 1,157

ELS
Ns (kN) 903,3 621,6 318,84 212,54

b(MPa) 1,83 1,31 0,70 0,46
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Introduction :
Les fondations sont les organes de transition des charges entre les éléments porteurs de la structure et le sol.

Cette transmission de charges au sol se fait, soit directement (cas des semelles reposant sur le sol ou des

radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (puits, pieux).

Ils doivent assurer deux fonctions essentielles :

1. reprendre les charges et surcharges supportées par la structure.

2. Transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions, de façon à assurer la

stabilité de l’ouvrage.

VII.1. Choix du type des fondations :
Le type de fondation à adopter est choisi essentiellement selon les critères suivants :

-La résistance du sol,

-La profondeur des bonnes couches du sol,

-Le tassement du sol,

-Le mode de construction de la structure.

Dans notre cas on aura à choisir entre des semelles filantes et un radier général selon les résultats du

dimensionnement.

VII.2. Dimensionnement :

a. Dimensionnement de la Semelle isolé :
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est obtenue à la base de

tous les poteaux du RDC.

sol

ser

σ

N
BA 

Homothétie des dimensions :

BA1
55

55
K

B
A

b
a  (Poteau carré).

D’où
sol

sN
B




mBmKNKNN solser 66.2²/200,31.1413  

Remarque :

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements est
inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

Figure VII.1 : Dimensionnement d’une fondation

A

B

b

a

N
s

A
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b. Semelle filante :

1. Dimensionnement des semelles filantes sous voiles :
Elles sont dimensionnées à l’ELS sous l’effort normal N, données par la condition la plus défavorable

L

QG
B

LB

QG

S

N

SOL

SOLSOL
S











Ns= G + Q

Avec:
B: La largeur de la semelle.
L: Longueur de la semelle.

G: Charge permanente revenant au voile considéré.

σ sol : Contrainte admissible du sol.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Voiles Ns (KN) L (m) B (m) S=B.L (m2)

VL1 1266.41 2.3 2.78 6.34

VL2 1503.81 3.1 2.43 7.53

∑S (m2) 13.87

Tableau VII-1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)

Voiles Ns (KN) L (m) B (m) S =B.L (m2)

VT1 21049.78 2.80 0.768 1.152

VT2 1304.93 4.00 0.956 3.681

VT3 1304.93 1.50 1.309 1.964

∑S (m2) 16.419

Tableau VII-2 Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal )

S v = ∑ S i = S l + S t

S v = 3 0 , 2 8 9 m 2

Avec: Sv: Surface totale des voiles.

2. Dimensionnement des semelles filantes sous poteau :

A. Étape de calcul :

a) Déterminer la résultante des charges  iNR

b) Déterminer la Coordonnée de la résultante des forces :
R

MeN
e iii 


c) Déterminer la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :


6

L
e Répartition trapézoïdale.


6

L
e Répartition triangulaire
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)
3

1()
4

(

)
6

1(

)
6

1(

min

max

L

e

L

RB
q

L

e

L

R
q

L

e

L

R
q










- Détermination de la largeur de la semelle
sol

B
q

B


)
4

(


- Détermination de la hauteur de la semelle :

66

l
h

l
t 

Avec :

L : distance entre nus des poteaux.

-Calcul l’effort tranchant le long de la semelle.

-Calcul le moment fléchissant le long de la semelle.

-Calcul la semelle comme une poutre continue devant résister aux effort tranchants et moments fléchissant.

-Calcul la semelle dans le sens transversal.

Figure VII. 2 : Schéma d’une semelle filante

B- Exemple de calcul :

Poteaux Ni (G+Q) NTOTAL Moment ei(m) Ni x ei

A 824.17

9601.62

12.07 12.35 10178.49

B 1251.29 9.67 9.15 12094.97

C 1413.31 6.51 5.15 7278.55

D 1374.89 11.99 1.55 2131.07

E 1319.32 18.95 -1.55 -2044.95

F 1361.58 7.09 -5.15 -7012.14

G 1241.41 5.77 -9.15 -11358.90

H 815.65 11.84 -12.35 -10073.27

Tableau VII-3 Surface de semelles filantes sous poteaux
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- Détermination de la charge totale transmise par les poteaux

R = ∑ Ni = 9601.62 KN

- Coordonnées de la résultante des forces par rapport au C.D.G de la semelle

 s i iN e M
e

R

  


e =
ଵଵଽଷ.଼ଷା଼ଷ.଼ଽ

ଽ଺଴ଵ.଺ଶ

e = 0.133 m

-Distribution de la réaction par mètre linéaire :

e = 0.133 <
ଵଶ.ଷହ

଺
= 2.058 → Répartition trapézoïdale

Les contraintes sous la semelle sont :

mlKN
L

e

L

N
q t /055,371

25

133,06
1

25

62.96016
1min 







 








 


mlKN
L

e

L

N
q t /35,396

25

133,06
1

25

62.96016
1min 







 








 


  mLKN
L

e

L

N
q t

L /19,390
25

133,03
1

25

62.96013
14/ 







 








 


- Détermination de la largeur de la semelle :

  m
q

B
SOL

L 951,1
200

19,3904/ 


En prends : B = 2 m

La surface de la semelle filante sous poteau :

 Sp = B x L = 2 x 25 = 50 m²

 Sp = 50 m²

La surface totale occupe par la semelle filante sous poteau :

n : Nombre de portique dans le sens considéré.

Stot = n Sp + Sv

Stot = 7 x 50 + 30,289

St = 380,289 m²

Sbatiment = 25 x 19.9 = 497.5 m²

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

764,0
5.497

289,380


sbat

tS

La surface des semelles représente 76,4 %

Donc : St > 50 Sbat
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Conclusion :
Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles occupant ainsi une

superficie supérieure à 50 % de la surface totale du bâtiment, pour cela nous opterons pour un radier général

qui offrira :

- Une facilité de coffrage ;

- Une rapidité d’exécution ;

- Présentera une grande rigidité.

- Une bonne répartition des charges.

- Évite les tassements différentiels important.

VII.3. Étude du radier :
Un radier est défini comme étant une fondation superficielle, travaillent comme un plancher

renverser. Dont les appuis sont constituées par les poteaux de l’ossature, il est soumis à la réaction du

sol diminuée du poids propre du radier .

A-Redimensionnent du radier :

 Selon la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin ≥ 25 cm)

 Selon la condition forfaitaire :

a- Sous voiles :

Lmax = 4.25 m

cmhcm
L

h
L

8553
58
maxmax 

h : épaisseur du radier

Lmax : distance entre deux voiles successifs ;

D’après ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de h = 85 cm.

b-Sous poteaux :

b.1 -Dalle :

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante

20

L
h max

d 

Lmax : est la plus grande distance entre deux files successives avec une hauteur minimale de 25 cm

cmhd 25,21
20

425


En prends : hd = 30 cm
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b.2 -Nervure (poutre) :
La nervure du radier doit vérifier la condition suivante

La hauteur de la nervure :

L
hn 5,42

10

425

10
max 

Soit hn = 80 cm

Remarque:

Des deux précédents pré dimension

résultats, nous permettra d’économiser une quantité de matériaux considérable, mais le volume horaire à

consacrer pour sa réalisation aurait été de taille. Pour cela, nous adopterons u

l’étendue du radier.

Nous prendrons h = 80 cm.

- La largeur d e la nervure :

0,4hn≤ bn≤ 0,7 hn 32

bn = 55cm

Figure VII.3: Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux

b.3 -Épaisseur de la dalle flottante

4050
maxmax L

h
L

t  (Dalle sur quatre ap

cmhcm t 63.105.8  Soit ht

௅೘ ೌೣ

଼
≤ h ≤

௅೘ ೌೣ

ହ

ସଶହ

଼
≤ h ≤

h = 100 cm
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:
La nervure du radier doit vérifier la condition suivante

cm5

pré dimensionnement, nous notons une différence d’épaisseurs du radier. Adopter ces

résultats, nous permettra d’économiser une quantité de matériaux considérable, mais le volume horaire à

consacrer pour sa réalisation aurait été de taille. Pour cela, nous adopterons une épaisseur constante sur toute

32 ≤ bn≤ 56m

: Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux

de la dalle flottante :

(Dalle sur quatre appuis)

t= 10cm

≤ h ≤
ସଶହ

ହ
53.13 ≤ h ≤ 85

Etude de l’infrastructure

, nous notons une différence d’épaisseurs du radier. Adopter ces

résultats, nous permettra d’économiser une quantité de matériaux considérable, mais le volume horaire à

ne épaisseur constante sur toute

: Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux
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 Condition de longueur d’élasticité :

max
4

e L
π

2

bK

IE4
L 






Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est rigide s’il

vérifie :




 emax L
2

L Ce qui conduit à 3

4

max
E

K3
L

2
h
















Avec, Le : Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa .

12

bh
I

3

 : L’inertie de la section du radier (bonde de 1m).

E : Module de déformation longitudinale déférée MPa10818.865f3700E 3
c28  .

Lmax : Distance maximale entre deux voiles successives.

D’où : m84.03
10818.865

043
4

4250
π

2
h 













Soit : h=90 cm.

Conclusion :
D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

hn = 80cm ………...…Hauteur de la nervure.

hd = 30 cm ……………Hauteur de la dalle.

b = 55cm ………….….Largeur de la nervure.

B. surface minimale de radier :
Pour la détermination de la surface il fau vérifier la condition suivante :

- Calcul des charges nécessaire au radier :

 Poids de la structure :

Pour le calcul des charges de la superstructure on fait la somme des masses des planchers

La charge permanente: G = 45256,52 KN

La surcharge d’exploitation: Q = 8650,92 KN

 Condition d’action:

ELU: Nu = 1,35G + 1,5Q = 1.35 x 45256,52 + 1.5 x 8650,92 = 74072,682KN

ELS: Ns = G + Q = 45256,52 + 8650,92 = 53907,44 KN
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 Détermination de la surface nécessaire du radier

ELU : 
sol

u
nrad

N
S

33,1 20033,1

682,74072

x
= 278,469 m²

ELS :
sol

S
nrad

N
S


 = 537,269

200

44,53907
 m²

La surface nécessaire du radier

Sradier = Max ( ௥ܵ௔ௗ௜௘௥
ா௅௎ et ௥ܵ௔ௗ௜௘௥

ா௅ௌ )

Sradier = 278,469 m²

Sbatiment = 25 x 19,9 = 497.5 m² > Sradier = 278,469 m²

Commentaire :
On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, dans ce cas

on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les règles de BAEL, et il sera calculé comme suit

cm50cm30;
2

100
maxcm;30

2

h
maxLdéb 


















h : la hauteur de la nervure

Donc on ajoute au radier un débord minimal de largeur Ld, avec Ld  (
2
h ; 30 cm)

 On prend Ld = 50 cm

Sdebord = [(19.9 + 2 * 0.5) * (25 + 2 * 0.5)] - [25 * 19.9]

Sdebord = 45.9 m²

 Sradier = Sbatiment + Sdebord = 497.5 + 45.9 = 543.4 m²

C. Détermination des efforts à la base de radier :

1. poids totale de radier :

Pradier = Pdalle + Pnervure + PTVO+ Pdalle flottante

 poids de la dalle :
Pdalle = Sradier. hd. bߩ

Pdalle = 543.4 x 0.3 x 25 = 4075.5 KN

- poids de la nervure :

Pnervure = bn (hn – hd) bߩ ∑(Lx . n + Ly . m)

Pnervure = 0.7x (1-0.3) x 25 x ∑(25 x 8 + 19.9 x 9) = 4643.98 KN
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- poids de TVO :

PTVO = (Sradier – Snervure) (hn – hd) TVOߩ

Snervure = hn ∑(Lx . n + Ly . m)

Snervure =1 x ∑ (25 x 8 + 19.9 x 9) = 379.1 m2

PTVO = (543.4 – 379.1) x (1 – 0.3) x 17 = 1955.17 KN

- poids de la dalle flottante :

Pdf = Sradier . epdf . bߩ

Pdf = 543.4 x 0.1 x 25 = 1358.5 KN

 poids totale de l’ouvrage :
Gtotale = Gradier + Gbatiment

Gtotale = [1358.5 + 1955.17 + 4643.98 + 4075.5] + 45256,52

Gtotale = 57289,67 KN

Qtotale = Qradier + Qbatiment

Qtotale = 3.5 x 543.4 + 8650,92

Qtotale = 10552,82 KN

2. Combinaisons d’action :
L’ELU : Nu = 1.35G + 1.5Q = 1.35 x 12994.47 + 1.5 x 2941.93

Nu = 21955.43 KN

L’ELS : NS = G + Q = 12994.47 +2 941.93

NS = 15936.4 KN

D. Vérifications :

1. Vérification de résistance au cisaillement (Art : A.5.2.2 du BAEL 91 modifie 99)

2,5MPa.4MPa),min(0,1fτ
db

T
τ c28U

max
U

U 


 (BAEL 91)

Avec :

b : bande de largeur 1m.

d : hauteur utile = 0,9 hd = 0,9 x 0.3 = 0.27 m

.25.76KN
2

4,25
.

4.543

7.043.21955

2

L

S

.bN

2

L
.q

max

rad

umax
u

max 
x

TU

MPa.19,0
0.7x0.27

1025.76
τ

2

u 





< ௨߬ = 2.5 MPa Condition vérifiée.
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2. Vérification de la stabilité du radier :

Elle consiste, à vérifier les contraintes du sol sous le radier ; sollicité par les efforts suivants :

-Efforts normaux dus aux charges verticales.

-Effort de renversement du au séisme

M0 : moment sismique à la base de la structure

:0T Effort tranchant à la base de la structure

h : profondeur de l’infrastructure

le diagramme trapézoïdal des contraintes donne :

4
3 21 




m

On doit vérifier que :

E L U : solm  33,1

E L S : solm  33,1

Avec :
I
VM

S
N

rad

2,1

a. Position du centre de gravité:

XG = 12.50m

YG = 9.95m

b. Moments d'inertie:

4
33

91.16417
12

9.1925

12
m

xbxh
I XX 

Ixx = 16417.91 m4

Iyy = 25911.46m4

La stabilité du radier consiste à la vérification des contrainte du sol sous le radier qui est

hTMM 00 

σ1

σ2

Figure : VII. 4 .Diagramme des
contraintes du sol

σm

m
S

YS
Y

m
S

XS
X

i

ii

G

i

ii

G

95,9
.

50.12
.










4
33

46.25911
12

259.19

12
m

xhxb
IYY 
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sollicité par les efforts suivants :

 Effort normal (N) dû aux charges verticales.

 Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré.

hTMM )0K(j)0K(jj  

Avec :

)0K(jM  : Moment sismique à la base du bâtiment ;

)0K(jT  : Effort tranchant à la base du bâtiment ;

Ixi ,Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;

h : Profondeur de l’infrastructure

 Sens longitudinal :
Mx= 102871,9 + 2325,01 x 1 = 105196,91 KN.m.

- ELU:

5,12
46,25911

91,105196

4,543

682,74072
2,1  G

yy

Y

rad

U Y
I

M

S

N


1= 187,062 KN/m2

2 = 85,565 KN/m2

4

3 21
m


 =

ଷ௫ଵ଼଻,଴଺ଶା଼ହ,଺ହ଺

ସ
= 161,709 KN/m2

On à : σsol = 0,2Mpa  1,33σsol = 0,266Mpa

M = 161,688 KN/m2 < 1,33 sol = 266 KN/m2 Condition vérifiée.

- ELS :

5,12
46,25911

91,105196

4,543

44,53907
2,1  G

rad

s X
Iyy

Mx

S

N


1= 149,952 KN/m2

2 = 48,456KN/m2

M = 124,578KN/m2 < sol = 200 KN/m2 Condition vérifiée.

 Sens transversal :
My = 105309,1 + 2913,34 x 1 = 108222,44KN.m

- ELU:

1= 201,901KN/m2

2 = 70,726KN/m2

M = 169,107 KN/m2 < 1.33 sol = 266 KN/m2 Condition vérifiée.

95,9
91,16417

44,108222

4,543

682,74072
2,1  G

y

rad

U Y
Ixx

M

S

N

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- ELS :

95,9
91,16417

44,108222

4,543

44,53907
2,1  G

YYrad

S Y
I

My

S

N


1= 164,792 KN/m2

2 = 33,616 KN/m2

M = 131,998 KN/m2 < sol = 200KN/m2 Condition vérifiée.

Tableau VII.4 : résumé les contraintes à l’ELU et à l’ELS

3. Vérification de l’effort de sous pression

Cette vérification justifie le non soulèvement de la structure sous l’effet de la pression hydrostatique.

ZSFP wrads .. 

:௦ܨ Coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement ௦ܨ = 1.5

w : poids volumique de l’eau ( w = 10KN/m3 )

Z : Profondeur de l’infrastructure h = 1m

P : poids totale a la base de radier

P = Gsuperstructure + Ginfrastructure = 12994.47KN

Fs .Srad wࢽ. .Z = 1.5 x 543.4 x 10 x 1 = 8151 KN

P = 12994.47 > 8151 KN  pas de risque de soulèvement de la structure.

4. Vérification au poinçonnement : (Art A.5.2 4 BAEL91/modifier 99) :

On doit vérifier que :

Avec :
L

QG
NU

.5,1.35,1 


c : Périmètre du contour projeté sur le plan moyen du radier

Nu : Charge de calcul à l’ELU

h : hauteur de la nervure égale a 100 cm

a : Épaisseur du poteau ou du voile.

b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m).

Contraintes

ELU ELS

૚࣌ ૛࣌ ࢓࣌ ૚࣌ ૛࣌ ࢓࣌

Sens
XX 187,062 85,565 161,688 149,952 48,456 124,578

YY 201,901 70,726 169,107 164,792 33,616 131,998

௠ߪ
௠ ௔௫ 169,107 131,998

b

cc
u

fh
N



 28045,0

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a. Vérification pour les poteaux : (Poteau le plus sollicité).

  6m21)20.50(0.5022hb(a)'ba'μ c 

KN7000
1.5

250001x60.07

γ

fhμ0.07
u

N
b

c28c 




Nu = 2447,27 KN <
u

N = 7000 KN Condition vérifiée.

b. Vérification pour les voiles : (Voile le plus sollicité).

  m6.521)21(0.2522hb(a)'ba'μ c 

7583.33KN
1.5

2500016.50.07

γ

fhμ0.07
u

N
b

c28c 




Nu = 1052,36KN <
u

N = 7583.33 KN Condition vérifiée.

5. Ferraillage du radier :

Pour ferraillage de radier on utilise les méthodes expose dans le BAEL 91 modifie 99 on considère la

dalle de radier comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément repartie et encastre sur 4

cotées

Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis soumis aux charges des

dalles et de la réaction du sol.

On distingue deux cas :

a) 1er Cas :

Si >ߩ 0,4 la flexion longitudinale est négligeable.

8

L
qM

2
x

uox  Et Moy = 0
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b) 2eme Cas :

Si 0,4  ߩ 1 ; les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans les deux

bandes de largeur d’unité valent :

 Dans le sens de la petite portée Lx :
2
xuxox LqM 

 Dans le sens de la grande portée Ly : oxyoy MM 

Les coefficients x , y sont données par les tables de PIGEAUD.

Avec :

 yx

y

x LLavec
L

L


Remarque :

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le ferraillage et

de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté la même section d’armatures, en considérant pour les

calculs le panneau le plus sollicité.

a. Ferraillage de la dalle

 Identification du panneau :
Lx= 4.00 m ; Ly= 4,25 m

940,
25.4
00.4

L

L
ρ

y

u 

Figure VII.6. Poteau le plus sollicit

sensdeuxlesdanstravailledallela1ρ0,4 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale
max
M ,

la contrainte due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

L’E.L.U :

  2/96,146
4,543

15,12033
107,169 mkN

S

G
ELUq

rad

rad
mum 

L’E.L.S :

  2/854,109
4,543

15,12033
998,131 mkN

S

G
ELSq

rad

rad
msm 

a.1. Calcul à l’ELU (ν = 0) :

=ߩ 0.94 ௫ߤ = 0.0419

ν = 0

௫ߤ = 0.864

Ly=4,25m

Lx=4.00m
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 Evaluation des moments M x , M y :

M x = 2
xxx Lq  = 200.496,1460419,0 xx = 98,522KN.m

M y = xy M = 522,98864,0  = 85,123 KN.m

Remarque :

 Si le panneau considéré est continu au-delà de ses appuis :

- moment en travée : Y0OX M75,0ouM75,0

- moment sur appuis : Y0OX M5,0ouM5,0

Si le panneau considéré est un panneau de rive dont l’appui peut assuré un encastrement partiel

- moment en travée : Y0OX M85,0ouM85,0

- moment sur appui de rive : Y0OX M3,0ouM3,0

- moment sur appui intermédiaire : Y0OX M5,0ouM5,0

Avec
8

2

0

ql
M 

Apres calcul des moments isostatiques des différents panneaux dans les deux sens on constate que le

panneau 1 est le plus défavorable. Pour cela on adoptera le ferraillage de ce dernier pour les autres

panneaux

 Moments en travées (panneau d’intermédiaire)

Mtx = 0, 75 Mx = 0,75 x 98,522 = 73,892 kNm

Mty = 0, 75 My = 0,75 x 85,123 = 63,842 kNm

 Moments sur appuis intermédiaire

Max= - 0,5 Mx = - 0,5 x 98,522 = - 49,261 KNm

May = - 0, 5 My = - 0,5 x 85,123 = - 42,562 KNm

a.2. Ferraillage de panneaux :

 Sens de la petite portée (X-X):
 En travée :

SSA
fbd

M
l

bu

x
ut

u 



 392.0071,0

2,14)270(1000

10892,73
2

6

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires

9635,0071,0  u

Aut= = mlcm
d

M

stu

x
ut /²16,8

348279635.0

10892,73 3









Soit 6HA14/ml =9,23 cm² avec un espacement de 16,5 [cm]
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 Aux appuis :

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

SSA
fbd

M
l

bu

x
ua

u 



 392,0048,0

2,14)270(1000

1026,49
2

6

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires

975,0048,0  u

Aua = mlcm
d

M

stu

x
ua /²38,5

34827975.0

1026,49 3









Soit 6HA12/ml = 6,78 cm² avec un espacement de 16,5 [cm]

 Sens de la grande portée (Y-Y) :

 En travée :

SSA
fbd

M
l

bu

y
ut

u 



 392.0062,0

2.14)270(1000

10842,63
2

6

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires

968,0062,0  u

Aut= mlcm
x

d

M

stu

y
ut /²02,7

34827968.0

10842,63 3







Soit 6HA14/ml = 9,23cm² avec un espacement de 16,5 [cm]

 Aux appuis :

SSA
fbd

M
l

bu

y
ua

u 



 392,0041,0

2,14)270(1000

10562,42
2

6

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires

9795,0041,0  u

Aua = mlcm
d

M

stu

y
ua /²62,4

348279795,0

10562,42 3









Soit 6HA12/ml =6,78cm² avec un espacement de 16,5 [cm]

Sens Zone Mu ࣆ ࢼ Abs A(cm2) ferraillage Aadoptee St (cm)

x-x
Travée 73 ,892 0,071 0,9635 SSA 8,16 6HA14 9,23 16,5

appuis -49,26 0,048 0,975 SSA 5,38 6HA12 6,78 16,5

y-y
Travée 63,842 0,062 0,968 SSA 7,02 6HA14 9,23 16,5

appuis -42,562 0,041 0,9795 SSA 4,62 6HA12 6,78 16,5

Tableau VII.5 : résultats des ferraillages
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a.3. Vérification à l’ELU :

 Vérification de la condition de non fragilité : (Art B.7.4. BAEL91 /modifiee 99 )

- Armatures parallèles à Lx :

Wx =
஺೘ ೔೙
ೣ

௕ ௫௛
≥ W0 x

ଷି ఘ

ଶ

2

3

...0min
Y

X

x L

L

hbA



  ; Avec : W0 = 0,8‰ pour les HA FeE400.

.472,2
2

94,03
301000008,0 2

min cmAx 




- Armatures parallèles à Ly :

Wy =
஺೘ ೔೙
೤

௕ ௫௛
≥ W0

௠ܣ ௜௡
௬

≥W0 x b x h

௠ܣ ௜௡
௬

= 0.0008 30ݔ100ݔ = 2,4 ܿ݉ 2

Sens Zone A(cm2) Amin (cm2) observations

XX
Appuis 9,23

2,472
Condition vérifiée

Travées 6,78 Condition vérifiée

YY
Appuis 9,23

2,4
Condition vérifiée

Travées 6,78 Condition vérifiée

Tableau VII. 6 : Vérification de la condition de non fragilité

 Espacement des barres. (Art A 8, 2,42. BAEL91 /modifie 99)

Sens x-x St min (3h, 33 cm) = 33 cm

St = 16,5 cm  33 cm  vérifiée

Sens y-y St  min (4h, 45 cm) = 45 cm

St = 16,5 cm  45 cm  vérifiée

 Vérification de la contrainte de cisaillement. (Art A 5,1.1. BAEL91 /modifie 99)
Il faut vérifiée que :

max
280,15

min ,4 2.5u c
uu

b

V f
MPa MPa

bd
 



 
    

 

P = ௨௠ݍ x ௫݈ x ௬݈ = 146,96 x 4, 00 x 4,25 = 2498,32 KN/m2
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Sens X-X :

௨ܸ
௠ ௔௫ = ௨ܸ =

௉

ଷ௫௟೤
=
ଶସଽ଼ ,ଷଶ

ଷ௫ସ,ଶହ
= 195,947 KN

MPa
xdb

Vu
u 73,0

2701000

10.947,195 3max



MPäMPa
f

b

c
u 5,24;

15,0
min 28 












 (Fissuration préjudiciable)

 u = 0,73 Mpa < MPau 5,2 Condition vérifiée.

Sens Y-Y :

௨ܸ
௠ ௔௫ = ௨ܸ =

௉

ଶ௫௟೤ା௟ೣ
=

ଶସଽ଼ ,ଷଶ

ଶ௫ସ,ଶହାସ
= 199,866 KN

MPa
xdb

Vu
u 74,0

2701000

10.866,199 3max



MPäMPa
f

b

c
u 5,24;

15,0
min 28 












 (Fissuration préjudiciable)

 u = 0,74 Mpa < MPau 5,2 Condition vérifiée

   u =  la condition est vérifiée, donc aucune armature d’effort tranchant n’est requise.

a.4.Calcul à L’ELS: (ૅ = ૙,૛)

 Evaluation des moments Mx, My:

94,0
25,4

4


y

x

L

L
 ௫ߤ = 0,0813

௬ߤ = 0,519

Mx = 2
xSx Lq  .

My = xy M. .

qs =179,70KN/m2

On obtient: M x =  2
4854,1090813,0  = 142,898 KN.m

M y = .164,74898,142519,0 KN m

 Moments aux appuis :

M x
ua = (-0.5)M x = (-0.5) KNmx 449,71898,142 

M y
ua = (-0.5) yM = (-0.5) KNm082,37164,74 

 Moment en travées :

M x
ut = (0,75)M x = (0,75) KNm174,107898,142 

M y
ut = (0,75) yM = (0,75) mKN.623,55164,74 
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a.5. Vérification état limite de compression

 Contraintes dans les aciers :
On doit vérifiée que :

௦ߪ =
ெ ೘ ೌೣ

஻భௗ ஺ೞ೟
≤ =௦ߪ

௙೐

ఊೞ

ଵߩ =
ଵ଴଴௫஺ೞ೟

௕௫ௗ
=
ଵ଴଴௫ଽ,ଶଷ

ଵ଴଴௫ଶ଻
= 0,342

ଵߩ = 0,342

B1= 0,909 K1 = 39,95

௦ߪ =
ெ ೘ ೌೣ

஻భௗ ஺ೞ೟
=

଻ଵ,ସସଽ௫ଵ଴ల

଴,ଽ଴ଽ௫ଶ଻଴௫ଽଶଷ
= 315,404 MPa

௦ߪ = 315,404 ܽܲܯ < ௦ߪ = 348 ܽܲܯ Condition vérifie

 Vérification des contraintes dans le béton :
On doit vérifier que :

bc
s

bc MPa
k




  895,7
95,39

404,315

1

= 0,6*fc28 = 15 MPa

σୠୡ = 7,895MPa ≤ σୠୡ = 15 MPa Condition vérifié

Les contraintes suivant (x) sont plus défavorables, donc les contraintes suivant (y-y) sont vérifiées.

Sens
Zone Ms ࡭ ࢋࢋ࢚࢖࢕ࢊࢇ ૚࣋ ૚ࢼ ૚࢑ ࢙࣌ ࢙࣌ ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈࣌ vérifications

X- X
Appuis -71,449 9,23 0,342 0,909 39,95 315.405

348

7,895

15

vérifiée

Travée 107,174 6,78 0,251 0,9021 47,89 648,995 13,552 vérifiée

Y- Y
Appuis -37,082 9,23 0,342 0,909 39,95 315.405 7,895 vérifiée

Travée 55,623 6,78 0,251 0,9021 47,89 648,995 13,552 vérifiée

Tableau VII. 7 : Vérifications des contraintes à l’ELS

Conclusion :
Le ferraillage adopté pour la dalle du radier à l’ELU est satisfaisant
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VII.4. Ferraillage du débord
Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie Figure XI.3. Le

calcul se fera pour une bonde de 1 mètre de longueur.

b.1. Sollicitation de calcul

 l’ELU

Pu = qu = 146,96 KN/ml

mKN
lP

M u
u .37,18

2

5,096,146

2

22









 l’ELS

Ps = qs = 109,85 KN/ml

mKN
lP

Ms s .732,13
2

5,0854,109

2

22









b.2. Calcul des armatures

b= 1 m ; d = 27 cm ; fbc = 14,2 MPa ; s = 348 MPa

392,00178,0
2,142701000

1037,18
2

6

2








 r

bc

u
u

fdb

M
 SSA

u = 0,0178  u = 0,901

mlcmA

mlcm
d

M
A

u

su

u
u

/169,2

/169,2
348270901,0

1037,18

2

2
6














Aa = 5HA10 = 3,93cm2

St = 20 cm

b.3. Vérification à l’ELU

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1 BAEL 91/ modifie 99) :

On doit vérifie : A adopte > Amin

228
min 26,3

400

1,22710023,023,0
cm

f

fdb
A

e

t 







On adopte 5 HA10= 3,93cm2

2
min

2 26,393,3 cmAcmAu  Condition vérifiée
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 Armatures de répartition :

2983,0
4

93,3

4
cm

A
Ar   On adopte 4HA8 = 2,01 cm2

St = 25 cm

b.4. Vérification à l’ELS

 Vérification des contraintes dans les aciers :

ଵߩ =
ଵ଴଴௫஺ೞ

௕௫ௗ
=
ଵ଴଴௫ଷ,ଽଷ

ଵ଴଴௫ଶ଻
= 0,146

=ଵߚ 0,9375 =ଵߙ 0,1875

ଵܭ =
ఈభ

ଵହ(ଵିఈభ)
=

଴,ଵ଼଻ହ

ଵହ(ଵି଴,ଵ଼଻ହ)
= 0,0154

=௦௧ߪ
ெೞ

ఉభ௫ௗ ௫஺ೞ೟
=

ଵଷ,଻ଷଶ௫ଵ଴ల

଴,ଽଷ଻ହ௫ଶ଻଴௫ଷଽଷ
= 138,04MPa

σୱ୲= 138,04 MPa ≤ σୱ୲ = 348 MPa Condition vérifié

 Vérification des contraintes dans le béton :

On dois vérifie que : ௕௖ߪ = K. ≥௦௧ߪ σୠୡ = 0.6 ௖݂ଶ଼

௕௖ߪ = K1. =௦௧ߪ 0,0154 x 138,04 = 2,126 MPa

σୠୡ≤ σୠୡ = 15 MPa Condition vérifié

Remarque :
Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord. Afin

d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constituerons ainsi le ferraillage du

débord.
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VII.5. Étude de la nervure :

A. Chargement revenant à la nervure :

Cela consiste à trouver la largeur de dalle (panneau) correspondante à un diagramme rectangulaire qui

donnerait le même moment (largeur lm) et le même effort tranchant(largeur lt) que le digramme trapézoïdal.

Ainsi sous ce chargement devenu uniformément reparti et le calcul devient classique

Cas de chargement trapézoïdal :

Moment fléchissant : l୫ = l୶ ቀ0.5 −
஡మ

଺
ቁ

Effort tranchant : l୲= l୶ ቀ0.5 −
஡మ

ସ
ቁ

Cas de chargement trian
Moment fléchissant : l୫ =

Effort tranchant : l୲= 0.25x

Fi

F

Figure VII.8 : Répartition trapézoïdale.
191

gulaire :
0.333x l୶

l୶

gure VII.9 : Présentation des chargements simplifiés.

igures VII.10 : Répartition triangulaire.
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On a: bn = 55 cm

hn = 80cm

B. Charges à considérées :

 Moments fléchissant :

Qum = qu x lm

Qsm = qs x lm

 Efforts tranchants:

Qut = qu x lt

Qst= qs x lt

C. Détermination des charges :

ELU : qu = ௠ߪ
௠ ௔௫ −

ீೝೌ೏

ௌೝೌ೏
−

ீ೙೐ೝ

ௌ೙೐ೝ
= 146,96 –

ଵଶ଴ଷଷ,ଵହ

ହସଷ,ସ
–
ସ଺ସଷ,ଽ଼

ଷ଻ଽ,ଵ
= 112,566KN/m

ELS: qs = ௠ߪ
௠ ௔௫ −

ீೝೌ೏

ௌೝೌ೏
−

ீ೙೐ೝ

ௌ೙೐ೝ
= 131,998 –

ଵଶ଴ଷଷ,ଵହ

ହସଷ,ସ
–

ସ଺ସଷ,ଽ଼

ଷ଻ଽ,ଵ
=109,229KN/m

Remarque:
Pour calculer ces poutres on va choisir la fil la plus solliciter dans les deux sens (sens X-X file B sens Y-Y

file 2 )



Chapitre VII : ……………………………………………………………. Etude de l’infrastructure

193

Sens x x

Moment fléchissant Effort tranchant

Travée Panneau lx ly ࣋ Charge Lm Lt qu qs Qu ∑Qum Qs ∑Qsm Qu ∑Qut Qst ∑Qst

A – B
1 3,2 4 0,8 trapézoïdale 1,259 1 ,088 112,566 109,229 141,721

261,829
137,519

254,067
122,472

212,525
118,841

206,224

2 3,2 3 ,2 1 trapézoïdale 1,067 0,8 112,566 109,229 120,108 116,547 90,0528 87,383

B – C
1 4 4 1 trapézoïdale 1,333 1 112,566 109,229 150,05

291,771
145,602

283,121
112,566

253,038
109,229

228,07

2 4 3 ,2 0,8 trapézoïdale 1,259 1,088 112,566 109,229 141,721 137,519 122,472 118,841

C – D
1 3,6 4 0,9 trapézoïdale 1,314 1,071 112,566 109,229 147,912

280,515
143,527

272,199
120,558

229,522
116,984

222,718

2 3,6 3 ,2 0,889 trapézoïdale 1,178 0,968 112,566 109,229 132,603 128,672 108,964 105,734

D – E
1 3,1 4 0,775 trapézoïdale 1,239 1,085 112,566 109,229 139,469

259,352
135,335

251,664
122,134

214,663
118,513

208,299

2 3,1 3 ,2 0,969 trapézoïdale 1,065 0,822 112,566 109,229 119,883 116,329 92,529 89,786

E – F
1 3,6 4 0,9 trapézoïdale 1,314 1,071 112,566 109,229 147,912

280,515
143,527

272,199
120,558

229,522
116,984

222,718

2 3,6 3 ,2 0,889 trapézoïdale 1 ,178 0,968 112,566 109,229 132,603 128,672 108,964 105,734

F – G
1 4 4 1 trapézoïdale 1,333 1 112,566 109,229 150,05

291,771
145,602

283,121
112,566

253,038
109,229

228,07
2 4 3 ,2 0,8 trapézoïdale 1,259 1,088 112,566 109,229 141,721 137,519 122,472 118,841

G – H
1 3,2 4 0,8 trapézoïdale 1,259 1,088 112,566 109,229 141,721

261,829
137,519

254,067
122,472

212,525
118,841

206,224

2 3,2 3 ,2 1 Trapézoïdale 1,067 0,8 112,566 109,229 120 ,108 116,547 90,0528 87,383

Tableau VII.8 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens longitudinal).
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Sens-y-y :

Tableau VII.9 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens transversal)

Moment fléchissant Effort tranchant214,854

Travée Panneau lx ly ࣋ charge Lm Lt qu qs Qu ∑Qu Qs ∑Qsm Qut ∑Qut Qst ∑Qst

1 – 2
1 3,2 4,25 0,753 trapézoïdale 1,298 1,146 112,566 109,229 146,111

271,172
141,779

263,132
129,00

226,257
125,176

219,55

2 3,2 2,8 0,875 trapézoïdale 1,111 0,864 112,566 109,229 125,061 121,353 97,257 94,374

2 – 3
1 4 4,25 0,941 trapézoïdale 1,409 1,115 112,566 109,229 158,605

289,753
153,904

281,811
125,511

244,493
121,790

237,245

2 4 2,8 0,7 trapézoïdale 1,171 1,057 112,566 109,229 131,148 127,907 118,982 115,455

3 – 4
1 3,6 4,25 0,847 trapézoïdale 1,369 1,154 112,566 109,229 154,103

279,952
149,953

272,071
129,901

239,878
126,050

232,767

2 3,6 2,8 0,777 trapézoïdale 1,118 0,977 112,566 109,229 125,849 122,118 109,977 106,717

4 – 5
1 3,1 4,25 0,729 trapézoïdale 1,275 1,138 112,566 109,229 143,522

258,227
139,267

250,571
128,1

221,417
124,303

214,854

2 3,1 2,8 0,903 trapézoïdale 1,019 0,829 112,566 109,229 114,705 111,304 93,317 90,551

5 – 6
1 3,6 4,25 0,847 trapézoïdale 1,369 1,154 112,566 109,229 154,103

279,952
149,953

272,071
129,901

239,878
126,050

232,767

2 3,6 2,8 0,777 trapézoïdale 1,118 0,977 112,566 109,229 125,849 122,118 109,977 106,717
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D. Détermination des sollicitati
Pour le calcul des efforts on utilise logiciel ETABS

 Sens longitudinal :

Figure VII.11 : Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal).

Figure VII.12

Figure VII.

Figure VII.14 : Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal).

: ……………………………………………………………. Etude de l’infrastructure
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étermination des sollicitations :
Pour le calcul des efforts on utilise logiciel ETABS

: Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal).

12 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU.

Figure VII.13 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU.

: Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal).

Etude de l’infrastructure

: Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal).

Diagramme des moments fléchissant à l’ELU.

s efforts tranchants à l’ELU.

: Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal).
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Figure VII.15 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS.

Figure VII.16 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELS

 Sens transversal :

Figure VII.17 : Schéma statique de la nervure ELU (sens transversal).

Figure VII.18 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (sens transversal)..
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Figure VII.19 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELS.

Figure VII.20 : Schéma statique de la nervure ELS (sens transversal).

Figure VII.21 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (sens transversal)..
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Figure VII.22 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELS.

Sens longitudinale Sens transversal

ELU ELS ELU ELS

Ma max (KN.m) 825,92 799,88 431,49 417,56

Mt max (KN.m) 429,92 416,40 284,54 235,77

Tmax (KN) 712 ?33 474,80

Tableau VII.10 : Les efforts internes dans les nervures.

E. Calcul des armatures :

 Armatures longitudinales: : b=50 cm d= 75 cm

Aux appuis:

SS
x

fdb

M

bc

ua
u 





 392,00950,0

2,147550

1092,852
2

3

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,0950 u = 0,95

2

2

2
3

9,23146:

/16,27

/16,27
3487595,0

1092,852

cmHASoit

mlcmA

mlcm
x

d

M
A

ua

su

ua
ua














En travée :

SSA
fdb

M

bc

ut
u 







 392,0047,0

2,149550

1092,429
2

3

2


Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,047  u = 0,976

mlcmA

mlcm
d

M
A

ut

su

ut
ut

/32,13

/32,13
34875976,0

1092,429

2

2
3













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Tableau : VII.11 : Le ferraillage adopté pour la nervure

 Armatures transversales : (Art A.7.2.2.BAEL91/modifie99) :

- Espacement des armatures :

mml
t 67,6

3

20

3





Soit  = 8 mm

- En zone nodale :

St = 10 cm

- En zone courante :

St <
2

h
=
଼଴

ଶ
= 40 cm  St = 20 cm.

 Armatures transversales minimales : (Art A.7.5.2.2 RPA99 modifie 2003)

Amin = 0.003 St b = 0,003 x 10 x 50 = 2,1 cm2

Soit At =5 HA 8 = 2,51 cm2 (2 cadres et un étrier)

 Armature de peau : (Art 4.5.34BAEL 91 modifie 99)

Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir une armature de peau

dont la section dépend du préjudice de la fissuration .En effet on risquerait en l’absence de ces armatures

d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les armatures longitudinales

inférieures et supérieures .Pour ces armatures, les barres à haute adhérence sont plus efficaces que le ronds

lisses

Pour le bâtiment courant on a 1 cm2 / m pour les armatures

Ap= 3 cm2 /ml x 1 =3 cm2

On opte pour : 2HA14 = 3.08 cm2

Sens Zone
Mu

(KN.m) u  Section
A

(cm2)
Aadoptée (cm2 )

Xx

Appuis 825,92 0.095 0.95 SSA 27,16 5HA20 filante + 4HA20 = 28,27

Travée 429,92 0.047 0.976 SSA 13,32 5HA16 filante + 4HA12= 14,58

Yy

Appuis 431,49 0.048 0.975 SSA 13,38 5HA16 filante + 4HA12 = 14,58

Travée 284,54 0.032 0.984 SSA 8,75 5HA16 filante = 10.05

 24;20212;
4

80
min12;

4
min 1 


















 x
h

St 
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F. Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 /BAEL91 modifie 99):

Amin= ²03,8
400

1.2755023,023,0 28 cm
f

fdb

e

t 





- Aux appuis :

Aa = 27,16 cm² > Amin = 8,03cm² Condition vérifiée.

- En travées :

At = 13,32 cm² > Amin = 8,03cm² Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u
u 5,24;

15,0
min

.
28max 














- Sens longitudinal :

Avec : Tumax = 620,022 KN

MPau 07,1
75,050,0

1033,712 3











MPaMPa uu 5,207,1    Condition vérifiée.

- Sens transversal :

Avec : Tumax = 620,022 KN

MPau 15,2
72,040,0

10022,620 3











MPaMPa uu 5,215,2    Condition vérifiée

 État limite de compression de béton :

- Dans le béton ો܋܊≤ ો܋܊

On doit vérifie que : ௕௖ߪ =
ఙೞ೟

௄ଵ
≤ σୠୡ = 0.6 ௖݂ଶ଼

σୠୡ =
஢౩౪

୏భ
et σୠୡ = 15 MPa
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- Dans l’acier ોܜܛ≤ ોܜܛ:

σୱ୲=
୑ ೞ

ஒ భ .ୢ . ୅౩౪
ρଵ =

ଵ଴଴ . ୅౩

ୠ .ୢ
σୱ୲= 348 MPa

Sens Zone Ms ࡭ ࢋࢋ࢚࢖࢕ࢊࢇ ૚࣋ ૚ࢼ ૚࢑ ࢙࣌ ࢙࣌ ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈࣌ Verificatins

X-

X

Appuis 799,88 28,9 0,434 0,899 34,75 324,07

348

9,33

15

Condition vérifié

Travée 416,4 14,58 0,219 0,925 51,23 325,00 6,34 Condition vérifié

Y-

Y

Appuis 417,56 14,58 0,219 0,925 51,23 325,91 6,36 Condition vérifié

Travée 235,77 9,24 0,138 0,938 66,31 286,35 4,32 Condition vérifié

Tableau VII.12 : Vérification des contraintes à l’ELS



Conclusion générale

Dans le cadre de ce modeste travail, on a pu prendre connaissances des principes des étapes

à mener lors de l’étude d’un projet de construction, Il nous a aussi permis de comprendre

plusieurs facettes du métier d’un master et d’utiliser le logiciel EABS 9.7 pour dresser un

modèle spatial de l’ouvrage, Cette étude nous a permis d’enrichir les connaissances requises

le long de notre cursus, et d’en faire un certain nombre de conclusions. Parmi celles-ci, on a

pu retenir ce qui suit :

 La modélisation doit, autant que possible englober tous les éléments de la structure,

ceci permet d’avoir un comportement proche de la réalité.

 La bonne disposition des voiles, joue un rôle important sur la vérification de la

période, ainsi que sur la justification de l’interaction "voiles-portiques".

 L’existence des voiles dans la structure a permis la réduction des efforts internes de

flexion et de cisaillement au niveau des poteaux , ceci a donné lieu à des sections de

poteaux soumises à des moments relativement faibles, donc le ferraillage avec le

minimum du RPA s’est imposé.

 La vérification des moments résistants au niveau des nœuds tend à faire en sorte que

les rotules plastiques se forment dans les poutres plutôt que dans les poteaux.

 Pour l’infrastructure, le radier est le type de fondation le plus adéquat pour notre

structure.

Il est important aussi de souligner la nécessité de garantir une meilleure qualité des

matériaux laquelle à son tour garantira la résistance de la structure, avec la mise en place des

procédures de contrôle adéquates.
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