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INTRODUCTION GENERALE

L’étude des ouvrages en Génie Civil nous incite à élaborer un calcul de

façon à assurer la stabilité de l’ouvrage étudié et la sécurité des usagers

pendant et après la réalisation,sans oublier le volet économique.

Pour cela mes calculs doivent etre conformes aux règlements en vigueur, à

savoir le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 2003) et le

règlement du béton aux états limites (BAEL 91 modifiée 99).c’est dans cette vois que j’ai

essayé de mener mon travail, en mettant l’accent sur les différents étapes qui caractérisent

cette étude.

J’ ai commencé par la présentation de l’ouvrage et les matériaux utilisés

notamment l’acier et le béton.par la suite calculé les différents éléments

(acrotère, escaliers, planchers, …), après avoir définit leurs différentes sections,

charges et surcharges.

Un intérêt particulier a été porté sur le logiciel ROBOT qui s’avère un

outil assez performant pour la modélisation, l’analyse et le dimensionnement

des différentes structures, c’est pour cette raison qu’un chapitre entier lui a été

consacré. passerons par la suite à la définition des données à introduire

dans le logiciel ROBOT.

Après avoir effectué toutes les étapes de la modélisation et lancé les

calculs, on passera à l’exploitation et vérification des résultats qui ma

permis de procéder au ferraillage de la structure.

Dans le dernier chapitre, j’ai procédé à l’étude de l’infrastructure.

En fin, j’ai achevé mon travail par une conclusion générale.



Chapitre I

Présentation

de

l’ouvrage.
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I.INTRODUCTION

La stabilité de l’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments structuraux

(poteaux, poutres, voiles) aux différentes sollicitations (compression, flexion), dont la

résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs

caractéristiques.

Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des

règlements et des méthodes de calculs (BAEL91, RPA99modifié en2003) qui permettent le

dimensionnement et ferraillage des éléments résistants de la structure.

I.2. Implantation de l'ouvrage:

Le terrain retenu pour recevoir le projet de réalisation d’une construction à usage

d’habitation et commerces en R+5 +s/sol + étage en attique, qui situe au lieu dit RUE

OUBOUZAR CHERIF- ILOT 57 SECTION 58 willaya de TIZI OUZOU.

I.3. Présentation du bâtiment:

Nous sommes chargés d’étudier un bloc R+5 en béton armé composé :

" Le sous sol destiné à être comme parking sous-terrain.

" Un rez-de-chaussée usage commercial.

" Les premiers et deuxièmes étages à usage commercial.

" 3 ,4 ,5 et 6émeétages à usage d'habitation avec deux logements par niveau :2 F5.

La configuration du bâtiment présente une régularité en plan et en élévation.

D'après la classification des RPA99 version 2003:

" Le bâtiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne

(Groupe d'usage 2) puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.

" Le bâtiment est implanté dans une zone de moyenne sismicité (zone II ).

" Le site est considéré comme meuble (S3).
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I-3-1- Caractéristiques géométriques de l’ouvrage :

I.3.1.A : Dimensions en élévation:

" Hauteur totale de bâtiment …………………………....H = 25.60m.

" Hauteur de RDC………………………………………h =4.8m.

" Hauteur des étages commerces ..……………………...h = 3.40m. " Hauteur

des étages courants .………………………......................h = 3.06m

" Hauteur des sous-sols…………………………………h = 3.06m.

I.3.2. B : Dimensions en plan:

La structure présente une forme de rectangle, dont les dimensions en plan sont
mentionnées ci-après:

" Longueur total…………………L = 30.25 m
" Largeur total……………….….l = 19.20m

I-4 : Conception de la structure :

I.4.1.Ossature de l’ouvrage :

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en justifiant

l’interaction portique –voiles, pour assurer la stabilité de l’ensemble sous l’effet des actions

verticales et des horizontales.

I.4.2.Plancher

C’est une aire généralement plane destinée a séparer les niveaux, on distingue :

-Plancher à corps creux.

-Plancher à dalle plaine.

a. Plancher corps creux

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné

sur place espacées de 60cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton

armé d’une épaisseur de4 à5 cm.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :

" Facilité de réalisation ;

" Lorsque les portées de l’ouvrage ne sont pas importantes ;
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" Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force

sismique.

" Une économie du coût de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).

Figure I.1 : de plancher cors creux

b. Planchers dalle pleine :

Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau des balcons et de la salle

machines.

I.4.3. Escalier :

Sont des éléments non structuraux, permettant le passage d’un niveau à un autre avec

deux/trois volées et paliers inter étage.

On distingue deux catégories

1- Escaliers à deux volées : menant du S/solaux différents étages

2- Escaliers à trois volées conduisant du RDC aux étages de service.

1.4.4. Maçonnerie :
On distingue :

- Mur extérieur (double paroi).

- Mur intérieur (simple paroi).

La maçonnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage nous

avons deux types de murs

A) Murs extérieurs :

Le remplissage des façades est en maçonnerie elles sont composées d’une double cloison en

briques creuses a 8 trous de 10 cm d’épaisseur avec une lame d’air de 5cm d’épaisseur.
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B Murs intérieurs :

Cloison de séparation de 10 cm. Figure I.3:Brique creuse

Figure I.2:Brique creuse.

I.4.5. Revêtement :
Le revêtement du bâtiment est constitué par :

" Un carrelage de 2cm pour les chambres, les couloirs et les escaliers.

" De l’enduit de plâtre pour les murs intérieurs et plafonds.

" Du mortier de ciment pour crépissages des façades extérieurs.

I.4.6. Gaine d’ascenseurs :

Vu la hauteur importante de ce bâtiment, la conception d’un ascenseur est indispensable pour

faciliter le déplacement entre les différents étages.

I.4.7. Acrotère :

La toiture terrasse sera entourée d’un acrotère de 0.7m de hauteur et d’épaisseur de 15 cm.

I.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux

règles techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le

règlement du béton armé aux états limites à savoir le BAEL 91, ainsi que le règlement

parasismique Algérien RPA 99/2003.
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I.5.1. Le Béton:

Le rôle fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts de compression.

I.5.1.1. Les matériaux composant le béton :

On appelle béton un matériau constitué par un mélange de :

a. Ciment:

Le ciment joue le rôle d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions de

calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.

b. Granulats:

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles:

b.1.Sables :
Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La

grosseur de ses grains est généralement inférieure à 5mm. Un bon sable contient des grains de

tout calibre, mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.

b.2.Graviers :
Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise entre

5 et 25 à30 mm.

Elles doivent être dures, propres et non gélives. Elles peuvent être extraites du lit de rivière

(Matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concassés).

I.5.1.2. Résistances mécaniques du béton :

I.5.1.2.1. Résistance à la compression:

La résistance caractéristique à la compression du béton fcj à j jours d’âge est déterminée à

partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diamètre et de 32cm de hauteur.

Pour un dosage courant de 350 Kg/m³ de ciment CPA325, la caractéristique en compression à

28 jours est estimée à 25 MPa (fc28 = 25 MPa).

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’âge ≤ 28 jours, sa résistance à la compression

est calculée comme suit (Art 2-1- 11 BAEL 91).

fcj =
࢐

૝.ૠ૟ା૙.ૡ૜࢐
fc28 pour fc28 ≤40 MPa.

fcj =
࢐

૚.૝૙ା૙.ૢ૞࢐
fc28 pourfc28> 40 MPa.
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1.5.1.2.2. Résistance à la traction :

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ftj, est conventionnellement

définie par les relations :

ftj= 0.6+0.06 fcj pour fcj ≤ 60 MPA (Art / A.2.1, 12 BAEL 91).

On prend fcj = 25 MPa

ft28 = 0.6+0.06x(25) ࢌ ૛࢚ૡ = 2.1 MPa.

I.5.1.3.1.État limite ultime (ELU) :

Contrainte ultime du béton :
En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut être utilisé
dans tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.
Les déformations du béton sont :

-Ebc1 = 2‰ à 3,5 ‰ si fcj ≤ 40Mpa.
-Ebc2= Min(4,5 ;0,025fcij)‰ si fcj ≥ 40Mpa.

Figure I.3 : Diagramme parabole rectangle des Contraintes Déformations du béton

fbc: Contrainte ultime du béton en compression

avec; fbc MPaen
θ.γ

jf0,85

b

c
 (BAEL91 / Art 4.3.41)

γb : Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1.5 pour les combinaisons normales et 1.15 pour

les combinaisons accidentelles.

θ : coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé à :

 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est

bc

2 ‰
 (‰)

3.5 ‰

b

28

θ.γ

f0,85 c
fbc



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supérieure à 24 h.

 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et à 0.85 lorsqu’elle est

inférieure à 1 h.

I.5.1.3.2. Etat limite de service (ELS):

L’état limite de service est l’état au delà du quel les conditions normales d’exploitation

et de durabilité des constructions ne sont plus satisfaites, on distingue :

Etat limite de résistance à la compression du béton (contrainte de compression limitée).

Etat limite de déformation (pas de flèche excessive).

Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).

Figure I.4 : Diagramme contrainte-déformation du béton de calcul à l’ELS.

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :

σbc<σ bc

avec ; σ bc=0.6fc28= 15MPA.

 Modules de déformation longitudinale :

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique à la compression
du béton :

Evj = 3 700 (f cj) 1/3 si fc28 ≤ 60Mpa.

Evj = 4 400 (f cj) 1/3 si fc28 > 60Mpa, sans fumée de silice. (Art -2.1. 2, BAEL91)

Evj = 6 100 (fcj) si fc28 > 60Mpa, avec fumée de silice.

Pour notre cas :

Evj= 3700(fcj)1/3

Ev28= 3700(f28)1/3= 10818, 86563MPa.

Ev28= 3700(f28)1/3

bc

2 ‰
 (‰)

28.6,0 cbc f
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 Coefficients de poisson :

Le coefficient de poisson sera pris égal à:

 V = 0 pour un calcul des sollicitations à l’Etat Limite Ultime (ELU).

 V = 0,2 pour un calcul de déformations à l’Etat Limite Service (ELS).

Poids volumique de béton :

Le poids volumique de béton est de l’ordre de :

- 2300 à 2400 daN/m3 s’il n’est pas armé.

- 2500 daN/m3 s’il est armé.

1.5.2. Acier :

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rôle est de

résister les efforts de traction, de cisaillement et de torsion.

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est pris égale à : Es=200 000 MPa.

La caractéristique mécanique la plus importante des aciers est la limite élastique fe.

Le tableau suivant nous donne quelques exemples d’aciers.

Type d’acier Nomination Symbole Limite
d’élasticité
Fe en MPa

Coefficient
de

fissuration

Coefficient
de scellement  ψ

Aciers en
Barre

Haute adhérence
FeE400 H A 400 1,6 1,5

Aciers en treillis Treillis soudé (T S)
TL 520(<6) T S 520 1,3 1

1.5.2.1. Contrainte limite :

1.5.2.1.1. Etat limite ultime :

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte déformation de la figure

(1.7).
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Figure I.5: diagramme contrainte-déformation d’acier

γS: Coefficient de sécurité.

 γS cas de situations accidentelles.

 γS = 1.15 cas de situations durable ou transitoire.

.5.2.1.2. Etat limite de service :

On ne limite pas la contrainte de l’acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :

 Fissuration peu nuisible : pas de limitation. [BAEL 91, Art A.4.5, 32].

 Fissuration préjudiciable :σst ≤  st= min (2/3fe, 110
cjf. )[BAEL 91, ArtA.4.5,33]

 Fissuration très préjudiciable :σst≤ bc= min(1/2fe, 90
cjf. )[BAEL 91,Art A.4.5, 34]

ŋ: Coefficient de fissuration. 

ŋ = 1 pour les ronds lisses (RL).Avec : σst = f e /γS

ŋ =1.6    pour les armatures à hautes adhérence (HA).

s

e
e

f


 

00
010e

MPast

s

e

fe


 

e00
010

Es

fe

s

es

.
 
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I-6-2) Protection des armatures : (BAEL 91/ Art 7.1).

L’enrobage de toute armature est au moins égal à :

 5cm pour les ouvrages à la mer ou exposés aux embruns ou aux brouillards salins, ainsi

que pour les ouvrages exposés à des atmosphères agressives.

 3cm pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou susceptible de l’être) à des

actions agressives, à des intempéries, et des condensations, que encore, en égard à la

destination des ouvrages, au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux…).

 1cm pour les parois qui seraient situées dans les locaux couverts et clos et qui seraient

exposées aux condensations.

 Les enrobages des armatures doivent être strictement assurés à l’exécution.

1.6. 3) Les hypothèses de calcul:

Les hypothèses de calcul adoptées pour cette étude sont :

 La résistance du béton à la compression à 28 jours est : fc28 = 25 Mpa.

 La résistance du béton à la traction est : ft28 = 2.1 Mpa.

 Le module d'élasticité différé de béton est : Evj = 10818.865 Mpa.

 Le module d'élasticité instantané de béton est : Eij = 32456.595 Mpa.

 Pour les armatures de l’acier:

- longitudinales : on a choisi le : « fe . E. 400 » H.A fe=400 MPa

- transversales : on a choisi le : « fe . E. 235» R. L

- treillis soudés (de la dalle de compression) : « fe . E. 500 » H.A fe=500 MPa.

Conclusion :

Dans cette partie, on a déterminé les différents éléments constitutifs de notre bâtiment

dont on effectuera les calculs et vérifications dans les chapitres qui suivent.



Chapitre II

Pré-

dimensionnement

des

éléments
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II.1.Introduction:

Le pré-dimensionnement des éléments résistants (Les planchers, Les

poutres, Les poteaux, Les voiles) est une étape régie par des lois empiriques.

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification à la résistance,

la stabilité et la durabilité de l’ouvrage aux sollicitations suivantes :

Sollicitations verticales

Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de

plancher, poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les

fondations.

Sollicitations horizontales

Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les éléments de

contreventement constitué par les portiques.

Le pré dimensionnement de tous les éléments de l’ossature est conforme aux règles

B.A.E.L 91, CBA93 et R.P.A 99 V2003 .

II.2. Evaluation des charges et surcharges:

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges

revenant à chaque élément porteur au niveau de chaque plancher.

 Plancher terrasse inaccessible :

Tableau II.1 : Charge due aux planchers type terrasse inaccessible.

désignation ρ (kn/m3) e(m) G (kn/m2)

1) Protection gravillon 17 0,05 0 ,85

2) Etanchéité multicouche 6 0,02 0,12

3) Forme de pente 22 0,07 1,54

4) Isolation thermique en liège 4 0,04 0,16

5) Feuille polyane (pare vapeur) _ 0,01 0,01

6) Plancher en corps creux (16+5) 3,20

7) Enduit en plâtre 10 0,02 0,20

G 6,08 kn/m2

Q 1 kn/m2

1
2

3

5
4

6

7

Figure II.1 : coupe verticale due

aux plancher terrasse inaccessible
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Planchers étages courant (Usage habitation et commercial) :

Tableau II.3 : Charge due aux planchers à corps creux de niveau courant

(habitation et commerce)

Figure II.2 : coupe verticale du plancher étage courant.

 Plancher terrasse (terrasse accessible) :

Tableau II.2 : Charge due aux plancher terrasse inaccessible

ρ (kN/m3) e(m) G (kN/m2)

1) carrelage 22 0,02 0,44

2) Mortier de pose 20 0,02 0,40

3) Lit de sable 18 0,02 0,36

4) Plancher en corps creux
(16+5)

0,2 3,20

5) Enduit en plâtre 10 0,02 0,20

G 4,48 kN/m2

Q 1 kN/m²

3
2

4

5

1

6

Figure II.2 : coupe verticale due

aux plancher terrasse accessible.

Figure II.2 : coupe verticale due

aux plancher étage courant.

1
2
3

5
4
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 Balcon en dalle pleine (étages courants) :





Tableau II.5 : Charge due à la dalle pleine de niveau courant

 Murs :

a. Murs extérieurs :

désignation ρ(kN/m3) e(m) G(kN/m2)

Enduit extérieur 18 0,02 0,36

Brique creuse 9 0,15 1,35

Brique creuse 9 0,1 0,90

Enduit intérieur 12 0,02 0,24

G 2,85 kN/m2

Tableau II.6: Charge permanente du mur extérieur

b. Murs intérieurs (simple parois) :

Tableau II.7: Charge permanente mur intérieur

Remarque:

Les murs peuvent être avec ou sans ouvertures donc il est nécessitent d’opter des

coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :

Désignation ρ(kN/m3) e(m) G (kN/m2)

Carrelage 22 0,02 0,44

Mortier de pose 20 0,02 0,40

Lit de sable 18 0,02 0,36

Dalle pleine (15) 25 0,15 3,75

Enduit en plâtre 10 0,02 0,20

Cloisons intérieures 10 0,1 1

G 6,15 Kn/m2

Q 3,5 kN/m²

Eléments Epaisseur La charge (KN/m2)

enduit plâtre 0,2 2x0,2 = 0,4

Brique creuse 10 0,9

Gt = 1,30
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Murs avec portes (90%G).

Murs avec fenêtres (80%G).

Murs avec portes et fenêtres (70%G).

 L’ascenseur

Vu la hauteur importante de ce bâtiment, la conception d’un ascenseur est

indispensable pour faciliter le déplacement entre les différents étages.

G=10KN/m2

Q= 8 KN/m2

 Acrotère:

La terrasse étant inaccessible, le

dernier niveau est entouré d’un

acrotère en béton armé d’une

hauteur variant entre

60cm et 100cm et de 10cm

d’épaisseur.

S= (0.05×0.1)/ (2) + (0.07×0.1) +(0.1×0.7) =0.0795 m2/l

G=0.0795x25=1.987 kN/ml.

La charge horizontale:

Fp = 4 X A X Cp X Wp

A = 0,1 coefficient d’accélération de la zone

Wp = 1,687 kN/ml poids de l’acrotère

Cp = 0,8kN facteur de la force horizontale

Fp = 4 X 0,1 X 0,8 X 1,987=0,636 kN/ml.

Figure III.1: Coupe transversale de l’acrotère

10 cm 10 cm

5 cm

7 cm

70 cm
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B. Charges d’exploitations : Les surcharges d’exploitations sont données par

le DTR (article 7.2.2) comme suit :

Tableau II-7 : surcharges d’exploitations (DTR)

II.3. Pré-dimensionnement des éléments résistants:

II.3.1. Les planchers :

Dans notre structure, les planchers sont à corps creux, les corps creux

n’interviennent pas dans la résistance de l’ouvrage sauf qu’ils offrent un élément

infiniment rigide dans le plan de la structure

L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions d’utilisation et de

résistance.

L'épaisseur de plancher est conditionnée par:(Art B 6-8-423/BAEL91 modifié99).

5,22

maxL
ht  : L max étant la longueur maximale entre nus d’appuis dans le sens

considéré.

ht : épaisseur de la dalle.

On a : L max = 445cm.

D’où : ht = 445/22.5 = 19.77 cm. On prend ht= 20 cm.

On optera pour un plancher de (16 +4) cm.

16 cm pour le corps creux et 4 cm pour la dalle de compression.

Désignations Surcharges d’exploitation (KN/m 2)

Plancher terrasse inaccessible 1,00

Plancher étage courant : à usage d’habitation 1,50

Plancher étage courant : à usage commercial 3,50

Plancher du RDC : à usage commercial 3,50

Plancher du sous sol : à usage commercial 3,50

Balcons 3,50

Escaliers servant les différents étages 2,50

Acrotère 1,00
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II-1-2-Dalle pleine :

Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend des conditions essentielles de résistance

et d’utilisation.

II-1-2-1-Condition de résistance à la flexion :

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

e ≥ L0 /10

L0 : portée libre.

e : épaisseur de la dalle.

L0 = 1.40m

e ≥ 1.34/10 =0.14m =14 cm

On adoptera une épaisseur de 15 cm.

II.3.2. Les poutres:

D’une manière générale on peut définir les poutres comme étant des éléments porteurs

horizontaux,

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10 et 0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht (Art A.4.14 BAEL 91)

h : la hauteur de la poutre.

b : largeur de la poutre.

L : étant l’entre axe de la plus grande travée considérée.

Par ailleurs l’article 7.5.1 du RPA exige les conditions telles que :
















h

b

h
cmb

cmh

4

20

30

on a deux types de poutres :

 Les poutres principales ( sens longitudinal) :

Reçoivent les charges transmises par les poutrelles et les transmettent aux poteaux sur

lesquels ces poutres reposent.

Ona: Lmax = 445cm, il vient :
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445/ 15 ≤ ht ≤ 445 / 10 ce qui donne 29.66 ≤ ht ≤ 44.5

On prend : ht = 40 cm

Par conséquent, la largeur b sera :

0,4 ht = 16 cm

0,7 ht = 28 cm

On prend : b = 30 cm on adoptera les dimensions (30,40) cm²

 Les poutres secondaires: (sens transversal) :

Reliant les portiques entre eux pour ne pas basculées.

Sachant que L max =450 cm, il vient :

450/15 = 30 cm ; 450/10 = 45cm

Donc 30 ≤ ht ≤ 45 on prend ht = 35 cm

La largeur b sera donc :

0,4 ht = 14 cm

0,7 ht = 24.5 cm

14≤ ht ≤ 24.5

On prend : b = 30 cm. on adoptera les dimensions (30,35) cm

Les dimensions des poutres doivent satisfaire à la condition du R.P.A 99 V2003.

Tableau II-8.Vérification des conditions exigées par le RPA .

II.3.3. Poteaux:

Le pré dimensionnement se fait à la compression simple selon l’article (b8.4.1) de CBA93,

tous en vérifiant les exigences du RPA.

Pour un poteau rectangulaire de la zone Iia, on a :

 min (b1, h1) ≥ 25 cm

 min (b1, h1) ≥ he / 20

 1/4 ≤b1 /h1≤4

Les poteaux sont pré-dimensionnés à l état limite de service en compression simple en

supposant que seul le béton reprend l’effort normal NS.tel que : Ns= G+Q avec :

Conditions Poutres principales Poutres secondaires Vérification

h ≥ 30 cm 40 cm 35 cm Vérifiée

b ≥ 20 cm 30 cm 30cm Vérifiée

h/b≤4 1.33 1.16 Vérifiée
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Ns : effort normal repris par le poteau.

G : charge permanente.

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

L’effort normal Ns sera déterminé à partir de la descente de charge en considérant le poteau

le plus sollicité. Dans notre cas le poteau B2 est le plus sollicité.

La section S est donnée par la formule suivante : S =
bc

sN



Avec : bc contrainte de compression admissible du béton égale à 15 MPa.

L’effort normal « Ns » sera déterminé à partir de la descente de charge donnée par les règles

du BAEL 91.

Calcul de la surface reprise par le poteau le plus sollicité.

Evaluation de l’effort normal ultime de la compression à chaque niveau.

Charge et surcharge revenant au poteau le plus sollicité :

Le poteau le plus sollicité est « B6 »

 surface d’influence du poteau le plus chargé (B6).

 Surface du plancher revenant au poteau

S= 2 (2,20 x 2,25) + 2 (1,95 x 2,25) = 18,675 m2.

Fig.2.3 : Surface d’influence .

480

220 30 195

445

225

30

225



Chapitre II Pré-dimensionnement des éléments structuraux

19

III.2) Poids propre des éléments :

- Plancher terrasse

Gt=GxS=6.73× 18.675= 125.68 kN.

- Plancher courant

Gc= GxS=5.6 × 18.675=104.58 kN.

- Poutres

 Poutres porteuses

Gpp = (0.3 × 0.4) (4.45)25 =13.35 kN.

 Poutres secondaires

Gpc= (0.3 × 0.35) (4.5)25 =11.812 kN

 G p tot =G pp +G pc =25.162 kN

 Poteaux :

Le dimensionnement des poteaux est le but de ce chapitre, pour calculer leur poids, nous

avons fixé les dimensions suivantes pour tous les poteaux de notre structure :









cmh

cmb

30

30

Poids de poteaux de S / Sol et étage courant :

G = 0,30 x 0,30 x 2,66 x 25 = 5,98 KN.

- Poids de poteau du RDC :

G = 0,30 x 0,30 x 3,68 x 25 = 8,28 KN.

- Poids de poteau 1eret 2éme étage :

G = 0,30 x 0,30 x 3 x 25 = 6,75 KN.

- Poids de poteau étage courant:

G = 0,30 x 0,30 x 2,66 x 25 = 5,98 KN.

Surcharge d’exploitation (Q) :

- Plancher étage terrasse ………………………………....Q= 1x 18,675 = 18,675 kN/m2.

- Plancher étage courant (usage habitation)………………... Q= 1,5 x18,675=28,012 kN/m2.

- Plancher s /sols RDC+ 1er+2 éme étages (usage commercial) Q = 3,5 x18,675=65,36 kN/m2.
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III -2 - Loi de dégression de charge :

Les règles du BAEL 99 exigent l’application de la dégression des surcharges

d’exploitation. Cette dernière s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, bâtiments

à usage d’habitation et de bureautique, sous réserve de satisfaire certaines condition

notamment pour les locaux industriels et commercial.

 La loi de dégression des charges :

 





n

i
in Q

n

n
QQ

1
0

2

3
; Pour n ≥ 5.

Car les niveaux ne sont pas charge de la même manier.

Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse.

Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i.

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

Q0

Σ0 = Q0

Σ1 = Q0 + Q1

Σ2 = Q0 + 0.95 (Q1+Q2)

Σ3 = Q0 + 090 (Q1+Q2+Q3)

………………………………

Σn = Q0 + [ (3+n)/2n].∑ ܳ଴
௡
௜ୀଵ / n ≥ 5

III -3 - Coefficients de dégression des surcharges :

Avec

 Plancher terrasse: Q0= 1,00 ×18,675= 18,675 KN.

 Plancher étage courant usage habitation : sageQ1= Q2 =1,5 × 18,675 = 28,012 KN.

 Plancher usage commercial : Q3= Q4= Q5=3,5x 18,675 = 65,36 KN.

Niveaux 6 5 4 3 2 1 RDC s/sol

Coefficients 1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,70 0,65

Q1

Q2

Q3

ܳ݊
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Les surcharges cumulées :

Niveau 07 : Q0=18,67 5KN.

Niveau 06 : Q1=Q0+0,95Q1=18,675+ 0,95x28,012 = 45,286 KN

Niveau 05: Q2=Q0+0,95 (Q1+Q2)= 18,675+0,95 (2x28,012)=71,897 KN

Niveau 04: Q3= Q0+0,90 (Q1+Q2+Q3)=18,675+0,90 (3x28,012) =94,307 KN.

Niveau 03 : Q4= Q0+0,85 (Q1+Q2+Q3+Q4)= 18,675+0,85 (4x28,012) = 113,916KN.

Niveau02: Q5= Q0+0,80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)= 18.675+0.8 (5x28.012) =130,723 KN.

Niveau 01 : Q6= Q0+0,75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)= 18,675+0,75 (6x28,012) =144,729 KN.

Niveau RDC Q7= Q0+0,72 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7)= 18,675+0,72 (7x28,012) = 159,855 KN.

Niveau s/sol : Q8= Q0+0,69 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8)= 18,675+0,72 (8x28,012) =173,30 KN.

La loi de dégression des charges dans les bâtiments à plusieurs étages, ne donne pas un

dimensionnement suffisant pour les sections des poteaux, et vue la hauteur de notre ouvrage et

aussi l’effet du séisme, il est préférable d’augmenter la section des poteaux, en respectant les

conditions de RPA99 (version 2003) suivantes :

 

 





















4
4

1

20
,min

25,min

h

b

h
hb

enzoneIIacmhb

e
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Tableau II-9: récapitulatif de la descente de charge.

2.4) Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1)

a) Min (b1, h1) ≥ 25 cm en zone IIa.

b) Min (b1, h1) ≥
20

eh

c) 4
4

1

1

1 
h

b

he hauteur libre du poteau.

a)min (b1, h1) =35 cm > 25 cm.

b.1) Poteaux S Sol cm
h

cmhbcm
he 14

20
35),min(14

20

20300

20
11 


 .

b.2) Poteaux RDC 19,40cm
20

h
35cm)h,min(b19,40cm

20

20-408

20

h
11

e  .

b.3) Poteaux d’étage courants cm
h

cmhbcm
he 3,14

20
30),min(3,14

20

20306

20
11 




NIV Charges permanentes [KN] Surcharges
d’exploitation [KN]

Effort
normal

Section du poteau
[cm²]

bc

SN
S


Ns=Gc+Qc

Planchers Poutres Poteau
x

G totale G
cumulée

Qi C
D
C

Q

cumulée

[KN] Section
trouvée

Section
adoptée

6 125,68 25,162 / 150,84 150,84 18,67
5

x1 18,675 169,515 113,01 30x30

5 104,58 25,162 5,98 135,72 286,562 28,01
2

x0.95 45,286 331,848 221,232 30x30

4 104,58 25,162 5,98 135,72 422,28 28,01
2

x0.90 67,696 489,976 326,650 30x35

3 104,58 25,162 5,98 135,72 558,00 28,01
2

x0.85 91,506 649,506 433,004 30x35

2 104,58 25,162 6,75 136,49 694,49 28,01
2

x0.80 113,91 763,421 508,947 30x35

1 104,58 25,162 6,75 136,49 830,99 65,36 x0.75 162,93 993,925 662,616 35x40

RDC 104,58 25,162 8,28 138,02 969,01 65,36 x0.7 208,68 1177,697 785,131 35x40

S/sol 104,58 25,162 5,98 135,72 1104,73 65,36 x0.65 247,90 1352,633 901,755 35 x40
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c.1) Pour le S/Sol, RDC, 1etage :1/4 < b/h = 35/40 =0,875< 4…… Condition vérifiée.

c.2) Pour le 2,3ème étage : 1/4 <b/h = 30/35 = 0,857< 4……………… Condition vérifiée.

c.3) Pour le 4 , 5et 6ème étage : 1/4 < b/h = 30/30 = 1 < 4…………… Condition vérifiée.

Conclusion : Les sections des poteaux sont conformes aux exigences du RPA.

II-4-6- Vérification de la résistance des poteaux au flambement :

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

éléments comprimés des structures lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence

défavorable des sollicitations.

Il faut vérifier l’élancement  des poteaux.

 = 50.
i
f

L


Avec : Lf : longueur de flambement ( Lf = 0.7 L0 ) ;

i : rayon de giration ( i =
S

I
) ;

L 0 : hauteur libre du poteau ;

S : section transversale du poteau (b x h) ;

I : moment d’inertie du poteau (Iyy =
12

3hb
; Ixx =

12

3bh
)

 =
b

L
b

L

S

I

L

yy

f 12
7.0

12

7.0
0

2

0  .

 Pour les sous sols, :(35x40)

L0 = 2,66m d’ où  =18,42 < 50 (condition vérifiée).

 Pour le RDC : (35x40)

L0 =3,68m d’ où  =26,88 < 50 (condition vérifiée).

 Pour l’étage 1 : (35x40)

L0 =3,00 m d’ où  = 20,78 < 50 (condition vérifiée).

 Pour l’étages 2,3,4 : (30x35)

L0 =2,66 m d’ où  = 21,50 < 50 (condition vérifiée).

X

Y

b

h
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 Pour l’étages 5,6: (30x30)

L0 =2,66 m d’ où  = 21,50< 50 (condition vérifiée).

Tous les poteaux vérifient la condition de non flambement.

II.3.4. Les voiles:

Les voiles sont considérés comme des éléments satisfaisants la condition de

R.P.A 99 V2003, P 56 ; L ≥ 4 a :

L : La longueur du voile.

a : L’épaisseur du voile.

Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.

L’épaisseur minimale est de 15cm. De plus, l’épaisseur doit être déterminée en fonction

de la hauteur d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités comme suit :

Figure II.4 : Coupe de voile en élévation

22

h
a e

25

h
a e

20

h
a e
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On a:
20
maxh

a  : hmax est la hauteur libre max d’étage H

max =4,08-0,21=3 ,87m

Donc cma 35,19
20

87,3
 On adopte une épaisseur des

voiles de 20cm. e=20cm

 Largeur minimale du voile :

La largeur minimale l min du voile devra satisfaire la condition l mi n ≥ 4e.

Soit l min ≥ 4x20=80cm. La condition vérifiée.
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Introduction:

Ce chapitre concerne le calcul et le dimensionnement des éléments de la structure autre que les

éléments de contreventement qui sont : les planchers, les balcons ainsi que les escaliers après

chaque calcul comprenant le dimensionnement.

La détermination des armatures et les différentes vérifications ; un schéma de ferraillage

est donné.

III.1:Étude du plancher:

Les planchers de notre bâtiment sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression

reposant sur des poutrelles préfabriquées sur chantier qui sont disposées suivant la petite

portée.

En raison de la différances des surcharges entre le plancher bas de RDC et étages

courtant a usage commerce (Q= 3,5KN/m2) et le plancher d’étage courant a usage habitation

(Q=1,5 KN/m2) nous jugeons plus économique d’effectuer deux calculs différents.

Note : pour le ferraillage de plancher terrasse inaccessible on adoptera le

même ferraillage d’étage courant a usage habitation.

Plancher = poutrelles + corps creux + dalle de compression.

Les poutrelles sont préfabriquées sur les chantiers et disposés dans le sens de la petite portée

sur lesquelles reposera le corps creux.

III.1.1 : Plancher d’étage courant (habitation) :

III.1.1.1 : la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04cm d’épaisseur armée d’un

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520)

La poutrelle est calculée comme une poutre en T donc, il est nécessaire de définir la largeur

efficace de la table de compression.

Cette largeur définit la dimension b de la zone comprimée qui participe effectivement à la

capacité de résistance en flexion.

La largeur b1 de la table de compression qu’il y a lieu d’admettre d’un côté de la nervure

de la poutre fléchie est fixée par la plus restrictive des conditions suivantes :

- b1 ≤ L / 2 ………………….(1)

- b1 ≤ L / 10 …………………. (2)

- b1 ≤ 2/ 3X …………………(3)
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Avec :

L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles

L1: portée libre de la poutrelle

X : distance de la section considérée à l’axe de l’appui le plus proche

b0 : largeur de la nervure

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

d : hauteur utile d = 18 cm

c : enrobage C =2cm

Donc : (1)  b1 ≤ (65 -12)/ 2 = 26,5 cm

(2)  b1 ≤ 360 / 10 =36 cm

(3)  b1 ≤ 2 / 3 (360/2) = 120 cm

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

III.1.1.1.A) Calcul d’armatures :

1) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

ef

xL
A

4


=
520

654 x
A 

= 0,5 cm2 / ml

L : distance entre axes des poutrelles

On adopte une section A = 0,75 cm2 /ml

Soit :         6Ф4 /ml , St = 20cm

……………………………………………

……….Treillis soudé de 20x200cm

2) Armatures parallèles aux

poutrelles :

2375.0
2

75.0

2
cm

A
A  



h
0

b0

b1

b

L

20

20

mm

 5 nuance

TLE520

Figure III.1.1 :Schéma du treillis soudé.
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On adopte la même section que précédemment

Soit :         6Ф4 /ml , St = 20cm

Conclusion :

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520) de

dimension (6x200x 6x200) mm².

III.1.1.2 : Calcul des poutrelles :

Le calcul se fera en deux étapes :

A) -Avant coulage de la dalle de compression :

La poutrelle est considérée comme une poutre simplement appuyée à ces deux extrémités,

celle-ci supporte son poids propre, le poids du corps creux et le poids de l’ouvrier.

a-Charges et surcharges :

 Poids propre de la poutrelle : G1=0 ,12 mlKN /12,02504,0 

 Poids du corps creux : G2=0,95 mlKN /62,065,0 

Avec : l=65cm ; largeur de l’hourdis

G=G1+G2=0,12+0,62= 0,74KN/ml

 Surcharge due à l’ouvrier : Q= 1KN/ml

b- Calcul à L’ELU :

 Combinaison de charges :

Qu=1,35G +1,5Q qu=1,35(0,74)+1,50(1)=2,5KN/ml

 Calcul du moment en travée :

Mu
 

mlKN
lqu .188,6

8

45,45,2

8

22









 Calcul de l’effort tranchant : T= KN
lqu 562,5

2

45,45,2

2







2,5Kn/ml

4cm

L= 4,45m 12cm

FigIII-1-2 : schéma statique de la travée de la poutrelle.
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Ferraillage :

Soit l’enrobage c=2cm 4cm

La hauteur d=h-c =4-2=2cm 12 cm





 392,0975,8

2,14212

10118,6
2

3

2
bc

U
b

fbd

M
 Section doublement armée.

Vu la faible hauteur de la poutrelle par rapport à sa portée, on est obligé de prévoir des

étais intermédiaires pour l’aider à supporter les charges d’avant coulage.

Ces étais sont généralement distant de 80cm à 120cm.

B)-Après coulage de la dalle de compression :

La poutrelle travaille comme une poutre continue en Te, partiellement encastrée à ces

deux extrémités, elle supporte son poids propre, le poids du corps creux et de la dalle de

compression, en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher.

a- Dimension de la poutrelle :

h =16+4cm, hauteur de la poutrelle 65cm

h0=4cm, hauteur de la dalle de compression 4cm

b0= 12cm, largeur de la nervure 18cm

b1









 0
0 8,

10
,

2
min h

ll

l 0 : distance entre deux poutrelles 2cm

l 0 = 65-12= 53cm 12cm

l : Largeur de la plus grande travée

l : 445cm

D’ou: b1   cm5,2632,45,5.26min 

b=2b1+b0=2 cm65125,26 

b) -charges et surcharges :

 poids propre du plancher : G=5,60 mlKN /64,365,0 

 Surcharge : Q=1,5 mlKN /975,065,0 

b1

Figure III.1.3 : section de la poutrelle après

coulage de la dalle de compression.
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 Poids propre de la poutrelle : G1=0,12 mlKN /12,02504,0 

 Gtotale= 3,64+0,12= 3,76KN/ml.

*Poids des planchers repris par la poutrelle

*Combinaison de charges

Plancher
ELU (1.35G+1.5Q)

(KN/ml)

ELS (G+Q)

(KN/ml)

Plancher terrasse 6,294 4,59

Plancher étage courant à usage

habitation

6,922 4,615

Plancher à usage administratif

et commercial

8,326 5,915

III-1.1.3) Choix de la méthode de calcul :

1- Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

 Condition1 : la valeur de la surcharge d’exploitation des constructions

courantes doit être égale au plus à deux fois la charge permanente ou 5 KN/m2

Q  2/52 mKNouG

2G=25,6 =11,2 KN/m2

Plancher G (KN/ml) Q (KN/ml)
Plancher terrasse

6,07x0,65=3,94 1x0,6=0,65
Plancher étage courant à usage habitation

5,60x0,65=3,64 1,5x0,65=0,975
Plancher à usage administratif
et commercial 5,60x0,65=3,64 3,5x0,65=2,275

4.45
3,9 3,90 4.45

Fig III-1-4: Schéma statique de la poutrelle
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Q  5,2,11/5,1 2  mKN  la condition est vérifié.

 Condition 2 : les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes

pour les différentes travées.  la condition est vérifiée

 Condition 3 : les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8et

1,25

14.1
390

445

25.18.0

1

1









i

i

i

L

Li

L

L

1
390

390

1


iL

Li
 La condition est vérifiée

87.0
445

390

1


iL

Li

 Condition 4 : la fissuration est non préjudiciablecondition vérifiée

Conclusion : La méthode forfaitaire est applicable pour nos calculs.

2- Principe de la méthode (BAEL91 modifie 99)

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 charge que la travée considérée.

3-Exposé de la méthode

 Le rapport () des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et

d’exploitation, en valeurs non pondérées
GQ

Q




 M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison

 M0
8

2qL
 dont L 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 :

 Mt  max1,05 ; (1+ 0,3) M0-
2

MM eW 



Chapitre III Etude des éléments secondaires

32

 Mt  0M
2

3,01 
dans une travée intermédiaire

 Mt  0M
2

3,02,1 
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

3- Application de la méthode

Calcul du rapport de charge  211,0
64,3975,0

975,0





0.3M01 0.5M02 0.4M03 0.5M02 0,3M01

A B C D E

Fig III-1-5 : Schéma statique de la poutrelle

Calcul des moments isostatiques

mKNMM .134.17
8

)45,4(
922,6

2

0501 

mKNM .160.13
8

)9,3(
922,6

2

02 

mKNM .160.13
8

)9,3(
922,6

2

03 

mKNMM EA .134,17

mKNMMMM DB .160,13),max( 0201 

mKNMMM C .134,17),max( 0302 

M1 = M5 =0,3 M01 = 0,3x17,134= 5,140 KN.m

M2 =M4 =0,5 M02 = 0,5x17,134= 8,567 KN.m

M3 = 0,4 M03 = 0,4x13,160= 5,264KN.m

63,0
2

3,02,1


 
53,0

2
3,01


 

4.45 3,90 4.453,90
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A) Calcul des moments

M tAB=M tCD / par symétrie

 Mt +
2

MM eW 
 max1,05 ; (1+ 0,3) M0

 KNmMM tDEtAB 82.10134.17
2

21,03,02,1








 


   KNmMM tDEtAB 35.11
2

567.814.5
134.1721,03,01 







 


 max tDEtAB MM (10.82 ;11.35) = 11.35 KN m.

 De même pour tBCM ( M tBC = M tCD ) par symétrie

 KNmM tCD 99,6160,13
2

21,03,01








 


   KNmM tCD 72,6
2

567,8264,5
160,1321,03,01 







 


 maxtCDtBC MM  (6,99 ; 6,72) = 6,99 KN m

Fig III-1-6 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU

B) Calcul des efforts tranchants

2

Lq

L

MM
T uew

w 


 ; LqTT uwe 

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

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

A B C D E

5,14

8,57
5,260

8,57

5,14

11,35 11,35

6,99 6,99
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Travée A-B B-C C-D D-E

Mw 5.14 8.567 5.264 8.567

Me 8.567 5.264 8.567 5.14

Tw -16.17 -12,64 -14.34 -14.63

Te 14.63 14.34 12.65 16.17

III-1.1.4 Calcul des armatures :

III-1.1.4.A Ferraillage à l’ELU

1) Armatures longitudinales

Le ferraillage se fera à l’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en travée.

En travée

Mt =11,35KN m

Le moment équilibré par la table

M0 = Fbc b  h0 (d – 0,5 h0 )

Mo= 14,2 .103 .0,65 .0,04 (0,18-0,02)

Mo = 59,072KN.m > Mt = 11.35 KN.m

b0 = 12

b=65

h
0

=
4

h
=2

0

_

14.63

16.17

14.34

12.64 14.34

12.65

14.63

16.17

+ + + +

_ _ _

Fig III-1-7 : Diagramme des efforts

Figure III-1-8 : dimension de la section en Té



Chapitre III Etude des éléments secondaires

35

L’axe neutre tombe dans la table de compression, on

Aura à calculer une section rectangulaire (b x h)

La section est simplement armée

= 0,037  =0,981

2
3

84,1
34818981,0

1035.11
cm

d

M
A

St

t
t 











Soit At = 3HA10 = 2,35cm2.

Aux appuis

La table se trouvant dans la partie tendue, donc nous avons à considérer une section

rectangulaire de (12x24) cm2

Ma =8.57

392,0155,0
2,141812

1057.8
2

3

2
0










bc

a

fdb

M
 La section est simplement armée.

µ = 0,155  =0,914

2
3

496,1
34818914,0

1057,8
cmAa 






Soit : Aa=1HA12+1HA10=1,92 cm2

1.1) Vérification à l’ELU

A) Condition de non fragilité

Aux appuis

e

28c
min

f

fdb23,0
A




65 cm

2
0

cm

1
8

cm

392,0037,0
2,141865

1035,11
2

3

2







bc

t

fbd

M

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2
min 260,0

400

1,2181223,0
cmA 




2
min

2 260,092,1 cmAcmAa   Condition vérifiée

En travée

e

t

f

fdb
A 28

min

23,0 


2
min 41,1

400

1,2186523,0
cmA 




2
min

2 41,135,2 cmAcmAadopté   Condition vérifiée

B) Vérification de l’effort tranchant

kNTu 17,16max  ;
db

T

0

max
u

u




MPau 748,0
180120

1017,16 3







MPaMpa
f

b

c
u 33.35;

2,0
min 28 







 






uu    Condition vérifiée

C) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement




i

max
u

Se
Ud9,0

T

Avec : Ui le périmètre des barres

MPaSe 64,2
121809,0

1017.16 3









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28tSSe f

MPaSe 15,31,25,1 

SeSe   Condition vérifiée pas de risque d’entraînement des barres

longitudinales.

D) Ancrage des barres

Les barres rectilignes de diamètre  et de limite élastique fe sont encrées sur une

longueur :

se

e
S

f
l










4
, ls = longueur de scellement droit

cmlS 45,45
64.24

4002,1







on prend ls=50cm

Les règles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assurée

hors crochet est au moins égale à 0,4lS pour les aciers HA

Lc = 0,4 x 45,45= 18,18 cm

Influence de l’effort tranchant sur les armateurs

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

On doit prolonger au de la de l’appuie coté travée et y’encrer une section d’armature

suffisante pour équilibrer l’effort tranchant TU.

AST min a ancrer ≥
22

3

35.2;45.46
100.348

10.17.16
cmAstcm

f

T
adopté

su

u 

Ast adopté > ASt min à ancrer les armatures inferieures ancrées sont suffisantes.

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

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

la l’état ultime de Mu est inferieur à 0,9Tu .d, on doit prolonger les armatures en travée au des

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

Tu
max +Mmax/0.9d

Mmax= 8,57.106 N.mm

0,9d.Tu
max =0,9x180x16,17x103=2,62.106N.mm
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Mmax>0,9 Tu
max les armatures inferieurs ne sont pas nécessaires.

2) Armatures transversales

Leurs diamètres sont donnés par l’article ; A.7 .2.12 BAEL 91

t  min




;
35

h
l ;





10

b0

t  min cm57,0
10

12
;2,1;

35

20










On prend  = 6 mm

- La section des armatures transversales

On choisira un cadre de HA6 ; At=2T6=0,56 cm2

- Espacement des armatures

L’espacement est donné par l’article A 5 .1 BAEL 91

St = min (St1 ;St2 )

St1 min 0,9 d ; 40 cm= 15,3 cm

St2
   

cm
xbf

Af

stu

te 73,72
15,1.121,23,0748,0

56,02359,0

.3,0

9,0

028













Soit St =15 cm

III-1.1.4.B : Ferraillage à l’ELS
1)Le chargement à l’ELS

mlkNQGqS /615,4

4,615kN/ml

4.45 3,90 3,90 4.45

Figure III-1-9 : Schéma statique de la poutrelle
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mkNx
x

MM

mkN
xlq

M

tDEtAB

s

.21,742,11
8

21,03,02,1

.42,11
8

45,4615,4

8

. 2

0








 




 

mkNMM

mkNxxMM

mxkNx
x

MM

tCDtBC

tDEtBC

tDCtBC

.66,4)4,2:66,4max(

.4,2
2

264,5567,8
77,821,03,01

.66,477,8
2

21,03,01










 









 


mKNxMMM

mkNxMM

mkNxMMM

DB

C

EA

.71,542,115,05,0

.50.377,84,04,0

.42.342,113,03,0

0

2

0







Figure III-1-10 : Diagrammes des moments fléchissant à l’ELS

A B C D E

5,71
3,50

5,71

3,42

7,21 7,21

4,66 4,66

3,42

mlcarlmkNMMmkN
xlq

M

KNmMM

KNmMM

mkNMM

mkN
lq

M

s

tDEtAB

tDEtAB

tDEtAB

S

9.3....77,8.....(.77.8
8

9,3615,4

8

.
`

21,7)28,5:21,7max(

28,5
2

567,814,5
42,11)21,03,01(

.21,742.11
2

21,03,02,1

.42.11
8

45,4615.4

8

3221

2

1

2

0












 









 









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2) Les efforts tranchants

2

Lq

L

MM
T Sew

w 


 ; LqTT uwe 

Avec : Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

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

Travée A-B B-C C-D D-E

Mw 3,42 5,71 3,5 5,71

Me 5,71 3,5 5,71 3,42

Tw -10,78 -8,43 -9,56 -9,75

Te 9,75 9,56 8,43 10,78

1.2) Vérification des contraintes :

a)Vérification à l’état limite de compression

En travée

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est At= 3HA10 =2,36 cm2

092,1
1812

36,2100100

0

1 










db

At 1=0,856  k=0,05

La contrainte dans les aciers est :

9.75

10.78

9.56

8.43
9.56

8.43

9.75

10.78

+ + +

+
_ _ _

Figure III-1-11: Diagramme des efforts

tranchant a tratranchanta
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MPA
Ad

M

t

Ser
t

S 18,210
36,217855,0

1021,7 3

1













MPAk Sbc 09,705,139051,0.   <σ bc =15 MPa  la condition est vérifiée.

Aux appuis

La section d’armatures adoptée à l’ELU aux appuis est Aa=112=1,13 Cm2

523,0
1812

13,1100100

0

1 










db

At  1=0,892  k=0,032

La contrainte dans les aciers est :

MPa
Ad

M

t

Ser
t

S 97,438
13,117855,0

1021,7 3

1













MPak Sbc 48.1497,438033,0.   <σ bc =15MPa  la condition est vérifiée

Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

b)Vérification à l’état limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible donc la vérification n’est pas nécessaire.

c)Vérification de l’état limite de déformation

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

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

Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier l’ELS les

poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

5.22

1
)1 

l

h

015

1
)2

M

M

l

h t

e

s

fdb

A 6.3
)3

0




044.0
5.22

1
045.0

445

20


l

h
Condition vérifié.

042.0
42.11

21.7

15

1

15

1
045.0

0

 x
M

M

l

h t Condition vérifié.
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009.0
400

6.3
00108.0

18.12

35.26.3

0


 e

s

fdb

A

La 3éme condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est obligatoire.

d) Calcul de la flèche (ART.B6.5.2/BAEL91)

On doit vérifier que :

 mm
l

f 9,8
500

4450

500


Avec : f : La flèche admissible

VE : Module de déformation différé

MPafE cV 865,108182537003700 33
28 

fvI : Inertie fictive pour les charges de longue durée

V

0
fv

1

I1,1
I






0I : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de

la section.

     22
0

1

2

0
00

3
2

3
10

0 cyA15
2

h
y

12

h
h.bb

3

yyb
I 





















0

1
B

S
y  ; avec : B0 la section homogénéisée

 

  A15hbbhb

dA15
2

h
bb

2

h
b

y
000

2
0

0

2

0

1





cmy 101,71 , 12 yhy  , cmy 9,12101,7202 

On aura 4
0 cm59,29933I 

Calcul des cœfficients

011,0
1812

36,2

0








db

A


f
IE10

lM
f

fvV

2S
t 






b

b

y1

y

h

h
d
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49,1

011,0
65

123
2

1,202,0

3
2

02,0

0

28 








 












 









b

b

f t
V

  602,00;602,0max0;
f4

f75,1
1max

28tS

18t 













40 11,8612
602,049,11

59,299331,1

1

1,1
Cm

I
I

V

fV 












D’ou la flèche

9,800,6
1023,21966865,1081810

)4450(1021,7
4

26





 ff  La condition est vérifiée.

 Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du l’étage

courant à usage habitation et terrasse inaccessible seront ferrailler

comme suite :

Armature longitudinales :

 3HA10 pour le lit inferieur.

 Barre de montage en HA10 pour le lit inferieur.

 HA12 en chapeau aux niveaux des appuis pour le lit supérieur.

Armature transversales :

 1 étrier en Ф6 toux les 15 cm.

fvV

2S
t

IE10

lM
f






Figure III-1-12 : plan de ferraillage du plancher étage courant habitation.

4cm

16cm

3T10

5T5 (2020)

1T12+1T10
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III.1.2 : Etude de Plancher à usage commerce :

III.1.2.1 : la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04cm d’épaisseur armée d’un

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520)

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression le même ferraillage à celui de l’étage courant

(un treillis soudé (TLE 520) de dimension)

(5x 200x5x200) mm².

III.1.2.1 : Calcul des poutrelles :

Le calcul se fera en deux étapes :

 Avant coulage de la dalle de compression :

La poutrelle est considérée comme une poutre simplement appuyée à ces deux extrémités,

celle-ci supporte son poids propre, le poids du corps creux et le poids de l’ouvrier.

a-Charges et surcharges :

 Poids propre de la poutrelle : G1=0.12 mlKN /12.02504.0 

 Poids du corps creux : G2=0.95 mlKN /62.065.0 

Avec : l=65cm ; largeur de l’hourdis

G=G1+G2=0.12+0.62= 0.74KN/ml

 Surcharge due à l’ouvrier : Q= 1KN/ml

b-Calcul à L’ELU :

 Combinaison de charges :

Qu=1.35G +1.5Q  qu=1.35(0.74)+1.50(1)=2.5KN/ml

 Calcul du moment en travée :

Mu
 

mlKN
lqu .188.6

8

45.45.2

8

22









 Calcul de l’effort tranchant : T= KN
lqu 562.5

2

45.45.2

2







4cm

L=4.45m

12cm
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Figure III-2-1 : schéma statique de la travée de la poutrelle

c- ferraillage :

Soit l’enrobage c=2cm 4cm

La hauteur d=h-c =4-2=2cm





 392.0975.8

2.14212

10118.6
2

3

2
bc

U
b

fbd

M
 Section doublement armée

Vu la faible hauteur de la poutrelle par rapport à sa portée, on est obligé de prévoir des

étais intermédiaires pour l’aider à supporter les charges d’avant coulage.

Ces étais sont généralement distant de 80cm à 120cm.

 Après coulage de la dalle de compression :

La poutrelle travaille comme une poutre continue en Te encastrée partiellement à ces deux

extrémités, elle supporte son poids propre, le poids du corps creux et de la dalle de

compression, en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher.

a- Dimension de la poutrelle :

h =16+4cm, hauteur de la poutrelle 65cm

h0=4cm, hauteur de la dalle de compression

b0= 12cm, largeur de la nervure 4cm

b1









 0
0 8,

10
,

2
min h

ll
18cm

l 0 : distance entre deux poutrelles

l 0 = 65-12= 53cm 2cm

l : Largeur de la plus grande travée12cm

l : 445cm

D’ou: b1   cm5.2632,45,5.26min 

b=2b1+b0=2 cm65125.26 

b -charges et surcharges :

b1
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 poids propre du plancher : G=5.60 mlKN /64.365.0 

 Surcharge : Q=1.5 mlKN /975.065.0 

 Poids propre de la poutrelle : G1=0.12 mlKN /12.02504.0 

 Gtotale= 3.64+0.12= 3.76KN/ml

Poids des planchers repris par la poutrelle

On a pour leplancher a usage commerces :

G=3,64 KN/ml, Q=2,275 KN/ml.

Combinaison de charge :

ELU :Qu=1,35G+1,5Q=8,326 KN/ml.

ELS : Qs=G+Q=5,915 KN/ml.

III-1.1.3) Choix de la méthode de calcul :

On déjà démontré la méthode de calcul. (méthode forfaitaire)

Exposé de la méthode

 Le rapport () des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et

d’exploitation, en valeurs non pondérées
GQ

Q




 M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison M0
8

2qL
 dont

L 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 :

 Mt  max1,05 ; (1+ 0,3) M0-
2

MM eW 

 Mt  0M
2

3,01 
dans une travée intermédiaire

 Mt 0M
2

3,02,1 
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 ;

- 0,6 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées
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a) Application de la méthode

Calcul du rapport de charge 

b) Calcul des moments isostatiques ; qu= 8.326 KN/ml.

0.3M01 0.5M02 0.4M03 0.5M04 0.3M05

A B 3.9 C D E

Figure III-2-2 : Schéma statique de la poutrelle.

mKNM .60,20
8

)45.4(
326,8

2

01  mKNMMM EA .60,2001 

mKNM .83.15
8

)9,3(
326,8

2

02  .60,20),max( 0201 KNMMMM DB 

mKNMMMc .83,15),max( 0302 

M1 = M5 =0,3 M01 = 0.3x20,60=6,18 KN.m

M2 =M4 0,5 M02 = 0.5x20,60=10,3 KN.m

M3 = 0,4 M03 = 0.4x15,83= 6,33 KN.m

63,0
2

3,02,1


 
53,0

2
3,01


 

Calcul des moments en travée :

 Mt +
2

MM eW 
 max1,05 ; (1+ 0,3) M0

 KNmMM tDEtAB 00,1360.20
2

21,03,02,1








 


   KNmMM tDEtAB 65,13
2

3,1018,6
60,2021,03,01 







 


4.45 3,90 4.45

211,0
64,3975,0

975,0







Chapitre III Etudes des éléments secondaire

48

 maxtDEtAB MM  (13,00 ; 13.65) = 13.65 KN m

 De même pour tBCM et tCDM

 KNmM tBC 42,883,15
2

211,03,01








 


   KNmM tBC 52,8
2

33,63,10
83,15211,03,01 







 


 maxtBCM (8,42; 8,52)= 8,52KN m

Figure III-2-3 :Diagramme des moments fléchissant à l’ ELU.

Les efforts tranchants

2

Lq

L

MM
T uew

w 


 ; LqTT uwe 

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

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

Travée A-B B-C C-D D-E

Mw 6,18 10,3 6,33 10,3

Me 10,3 6,33 10,3 6,18

Tw -19,45 -17.63 -19,42 -17,6

Te 17,60 19,42 17,63 19,45

A B C D E

6,18

10,3

6,33

10,3

6,18

13,65 13 ,65

8,52 8,52
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III-1.2.4 Calcul des armatures :

III-1.2.1.4.AFerraillage à l’ELU

1) Armatures longitudinales

Le ferraillage se fera à l’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en travée.

En travée

Mt =13,65KN m

Le moment équilibré par la table

M0 = Fbc b  h0 (d – 0,5 h0 )

Mo= 14,2 .103 .0,65 .0,04 (0,18-0,02)

Mo = 59,072KN.m > Mt = 13.65 KN.m

L’axe neutre tombe dans la table de compression, on

Aura à calculer une section rectangulaire (b x h)

_

17,60

19,45

19,42

17,63

19,42

17,63

17,6

19,45

+ + + +

_ _ _
_

Figure III-2-4 : Diagramme des efforts tranchants.

b0 =12

b=65

h
0=

4

h
=2

0
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La section est simplement armée

= 0,045 =0,976

2
3

23,2
34818976,0

1065,13
cm

d

M
A

St

t
t 











Soit At = 2HA10 +1HA12= 2,70cm2

Aux appuis

La table se trouvant dans la partie tendue, donc nous avons à considérer une section

rectangulaire de (12x24) cm2

Ma =10,3 kNm

392,0186,0
2,141812

103,10
2

3

2
0










bc

a

fdb

M
 La section est simplement armée.

µ = 0,186 =0,8962

2
3

86,1
34818896,0

103,10
cmAa 






Soit : Aa=1HA10+1HA12= 1,91cm2 .(HA10 en travée et HA 12 comme chapeau).

1.1)Vérification à l’ELU

A)Condition de non fragilité

Aux appuis

e

28c
min

f

fdb23,0
A




2
min 260,0

400

1,2181223,0
cmA 




2
min

2 260,026,2 cmAcmAa   Condition vérifiée

En travée

e

t

f

fdb
A 28

min

23,0 
 2

min 41,1
400

1,2186523,0
cmA 




392,0045,0
2,141865

1065,13
2

3

2







bc

t

fbd

M

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2
min

2 41,126,2 cmAcmAt   Condition vérifiée.

B)Vérification de l’effort tranchant

kNTu 45,19max  ;
db

T

0

max
u

u




MPau 90,0
180120

1045,19 3







MPa
f

b

c
u 16,25;

13,0
min 28 







 






uu    Condition vérifiée

C)Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement




i

max
u

Se
Ud9,0

T

Avec : Ui le périmètre des barres

MPaSe 02,3
121809,0

1045,19 3










28tSSe f

MPaSe 15,31,25,1 

SeSe   Condition vérifiée pas de risque d’entraînement des barres

longitudinales.

D) Ancrage des barres

Les barres rectilignes de diamètre  et de limite élastique fe sont encrées sur une

longueur :

Se

e
S

4

f
l




 , ls = longueur de scellement droit

cmlS 70,39
02,34

4002,1






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Les règles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assurée

hors crochet est au moins égale à 0,4.lS pour les aciers HA

Lc = 0,4 x 39,70= 15,88 cm

2)Armatures transversales

Leurs diamètres sont donnés par l’article ; A.7 .2.12 BAEL 91

t  min




;
35

h
l ;





10

b 0

t  min cm57,0
10

12
;2,1;

35

20










- La section des armatures transversales

On choisira un étrier en6 ; At=0,56cm2

- Espacement des armatures

L’espacement est donné par l’article A 5 .1 BAEL 91

St = min (St1 ;St2 ;St3)

St1 min 0,9 d ; 40 cm= 15,3 cm

St2  cm
b

fA et 42,27
4,012

23556.0

4,00











St3
   

cm
bf

Af

stu

te 25,28
15.1.121.23,09,0

56.02358,0

3,0

8,0

028













Soit St≤min St1; St2; St3=min (15.3, 27.42, 28.25)=15.3 cm.

On adopte pour Stmax=15cm.

III-1.2-4.BVérification à l’ELS

1 )Le chargement à l’ELS

mlkNQGqS /915,5

5,915kN/ml

4.45 3,90 3,90 4.45
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Figure III-2-6 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS.

A B C D E

7,32
4,50

7,32

4,40

9,24
9,24

5,95 5,95

4,40

mkNMMM

mkNMM

mkNMMM
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KNmMM

KNmMM

mlcarlmkNMMmkN
xlq

M

KNmMM

KNmMM

kmMM
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M

DB

C

EA

tCDtBC

tDEtBC

tCDtBC

s

tDEtAB

tDEtAB

tDEtAB

S

.32,764,145,05,0

.50,425,114,04,0

.40,464,143,03,0

95,5)38,4:95,5max(

38,4
2

33,63,10
95,11)21,03,01(

95,525,11
2

210,03,01

)9.3....25,11.....(.25,11
8

9,3915,5

8

.
`

24,9)28,5:24,9max(

28,5
2

3,1018,6
64,14)21,03,01(

24,964,14
2

21,03,02,1

.64.14
8

45,4915,5

8

0

2

0

3221

2

1

2

0
















 









 













 









 
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







Figure III-2-5 : Schéma statique de la poutrelle.



Chapitre III Etudes des éléments secondaire

54

Les efforts tranchants

2

Lq

L

MM
T Sew

w 


 ; LqTT uwe 

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

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

Travée A-B B-C C-D D-E

Mw 4,40 7,32 4,5 7,32

Me 7,32 4,5 7,32 4,40

Tw -13,81 -12,52 -13,80 -12,50

Te 12,50 13,81 12,52 13,81

-

1.2) Vérification des contraintes :

a)Vérification à l’état limite de compression

En travée

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est At = 2HA10 +HA12= 2,70cm2

12,50

13,81

13,81

12,52
13,8

10

12,52

12,50

13,81

+
+ + +

_ _ _

Figure III-2-7 : Diagramme des efforts tranchants
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25,1
1812

70,2100100

0

1 










db

At 1=0,849  1 = 0,453 et
)1(15 1

1






K

1 = 0,453 K = 0,055

La contrainte dans les aciers est :

MPA
Ad

M

t

Ser
t

S 11,237
70,217849,0

1024,9 3

1













Stbc K  = 0,055x 237,11= 13,04 MPa

bc = 13,04MPa <
bc

 = 15MPa Condition vérifiée

Aux appuis

La section d’armatures adoptée à l’ELU aux appuis est : Aa=1HA12 +1HA10= 1,91 cm2 .

88,0
1812

91,1100100

0

1 










db

At 1=0,867 1 = 0,398 et
)1(15 1

1






K

1 = 0,398 K = 0,044

k=0,032

La contrainte dans les aciers est :

MPa
Ad

M

t

Ser
t

S 260
91,117867,0

1032,7 3

1













MPak Sbc 44.11260044,0.   <σ bc =15MPa  la condition est vérifiée

Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

b)Vérification à l’état limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible donc la vérification n’est pas nécessaire.

c)Vérification de l’état limite de déformation

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

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

Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier

la flèche des poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

5.22

1
)1 

l

h
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044.0
5.22

1
044.0

445

20


l

h
Condition vérifiée.

0
15

1
)2

s

ts

M

M

l

h
 045,0

6.13

24,9

15

1
045,0

445

20
 Condition vérifié.

Condition non vérifié

La troisième condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est obligatoire.

d)Calcul de la flèche (ART.B6.5.2/BAEL91)

On doit vérifier que :

 mm
l

f 9,8
500

4450

500


Avec : f : La flèche admissible

VE : Module de déformation différé

MPafE cV 865,108182537003700 33
28 

fvI : Inertie fictive pour les charges de longue durée :
V

0
fv

1

I1,1
I






0I : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de la

section.

     22
0

1

2

0
00

3
2

3
10

0 cyA15
2

h
y

12

h
h.bb

3

yyb
I 





















0

1
B

S
y  ; avec : B0 la section homogénéisée

 

  t

t

Ahbbhb

dA
h

bb
h

b
y






15

15
22

000

2
0

0

2

0

1

cmy 21,71 

f
IE10

lM
f

fvV

2S
t 






b

b

y1

y

h

h
d

e

t

fdb

A 6.3
)3

0




009,0
400

2,4
0125,0

1812

7,2


x
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12 yhy 

cmy 8,1221,7202 

On aura 4
0 cm59,29933I 

Calcul des cœfficients

0125,0
1812

70,2

0








db

A


315,1

0125,0
65

123
2

1,202,0

3
2

02,0

0

28 








 












 









b

b

f t
V

  58,00;58,0max0;
4

75,1
1max

28

18 













tS

t

f

f




40 7,54501
58,031,11

92,159981,1

1

1,1
Cm

I
I

V

fV 











.

D’ou la flèche

9,810,3
107,54501865,1081810

)4450(1024,9
4

26





 ff  La flèche est vérifiée.

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du plancher a usage commercial seront

ferrailler comme suite :

Armature longitudinales :

 2 HA12+1HA10 pour le lit inferieur.

 Barre de montage en HA12 pour le lit inferieur.

 HA12 en chapeau aux niveaux des appuis pour le lit supérieur.

Armature transversales :

 1 étrier en Ф6 toux les 15 cm.

fvV

2S
t

IE10

lM
f





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HA10 HA 10

HA6

H A12 HA12

Plan de Ferraillage de la poutrelle au niveau plan de ferraillage de la poutrelle au

de la travée pour plancher commerce. niveau des appuis pour plancher commerce.

Figure III-2-8 : Plan de ferraillage du plancher étage a usage commercial.

HA12

comme

chapeau4cm

16cm

2HA10+HA12

5T4 (2020)

HA10

2HA10
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III.2) Etude des escaliers.

III.3.1:Introduction :

Un escalier est une succession de gradins, il sert à relier deux niveaux différents d’une

construction, l’assemblage de ces gradins donne un ensemble appelé escalier.

L’escalier est calculé à la flexion simple

Les escaliers constituant notre bâtiment sont en béton armé coulé sur place,

 Et comporte deux types d’escalier.

 Escalier à trois volés avec deux paliers intermédiaires, destinée pour les étages de

commerce ainsi que le RDC (mêmesdimensions).

 Escaliers à deux volés avec un palier intermédiaire pour le sous /sol et les étage courants.

L’escalier est calculer à la flexion simple .il suffit de calculer pour une seule volée et adopter

le même ferraillage pour les autre volées.

Figure III-2.1 : Schéma d'un escalier.

G :giron

H : hauteur de paillasse (H=1.53m)

h : hauteur de contre marche

L1 : portée de la paillasse projetée (L1=2.40m)

L2 : largeur du palier (L2=1.20m)

Emmarchement

Contre marche

Marche

Giron

Paillasse

Palier
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L : somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle du palier (L=3.6m)

(n-1) : le nombre de marche

n : le nombre de contre marche.

III.4.1.Pré dimensionnement :

Le dimensionnement des marches et contres marches se fera par la formule de

« BLONDEL » qui est :

59 cmhg 642  …….. (1)

n x h=H

(n-1) g=L

D'après BLONDEL on a:

 Les Contres marches :

9
17.0

53.1


h

H
n

 Les marches :

130 cm

240 cm

110 cm

120 cm 240 cm 120 cm

Poutre palier

Figure III-2-2 : vu en plan de l’escalier.
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    8191  nm

la hauteur de la marche doit être telle que :

14h18cm

On prend h=20cm.

30cm
8

4,2

1





n

L
g

2) pré dimensionnement de la paillasse :

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

L`2

mh 52.1

2030
00 L

e
L

p  …….. (2)

0

2

5.326375.0
40.2

53.1
 

L

H
tge

m
L

L
L

L
84.2

5.32cos

40.2

cos
cos 2

2
'

2
'
2 




L0=L1+L`2+L3=1,1+2.84+1.30= 5,24m

L0= 5,24cm

(2)
20

524

30

524
 pe 2,265,17  pe on adaptera ep=20cm.

III-2) détermination des charges et surcharges :

Les dimensions des marches étant très faibles par rapport à la portée de la paillasse, on

pourrait admettre que leur poids est uniformément reparti sur la paillasse.

Le calcul se fera pour un mettre démarche ment et une bande de 1m de projection

horizontale et en considérant une portée, une poutre simplement appuie en flexion simple.

L1=1 ,10 L3=1,30L2=2,40
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a) les descentes de charges :

Volée Palier de repos

 Poids propre de la paillasse :

]/[92,51
cos

25
mKNx

ep






 Poids propre du palier :

25 x epx1= 5 [ KN / m]

 Poids propre des marches :

]/[13,21
2

25
mKNx

h




Poids de revêtement :

Poid du carrelage=22x0,02x1=0,44[ kn/m]

Mortie de pose =22x0,02 x1 =0,44[ kn/m]

Enduit ciment =22x0,015x1 =0,33[ kn/m]

Couche de sable =18x0,02x1=0,36[ kn/m]

 Poids de revêtement :

1,57 [ KN / m]

Garde corps : 0,2 [ kn/m]

G1 total = 9,82[ kN/m] G2 TOTAL = 6,57 [ KN/m]

Q = 2,5[ KN/m] Q =2,5[ KN/m]

4) combinaison de charge :

Combinaison d’action volée (KN/m2) palier(KN/m2)

ELU (1.35G+1,5Q) 171 uq 62,122 uq

ELS (G+Q) 32,121 sq 07,92 sq

5) ferraillage à l’E.L.U :

le calcul se fera en considérant la dalle comme une poutre de portée horizontale uniformément

repartie.
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2,40m

RA RB

a) schéma statique :

62,122 uq 171 uq 62,122 uq

Figure III-2-4 : schéma statique .

Calcul des réactions d’appuis :

A-à l’ELU :

D’aprèsles formules de RDM on a :

 0F

RA + RB = qu2 l1+qu1 l2+qu2l3 =12,62x1,1+17x2,4+12,62x1,3 =71,08 KN/ml

∑ 0/ =AM

RB (L) =qu2.l1x(l1/2)+qu1.l2.(l1+l2/2)+qu2.l3x(l1+l2+l3/2)

RB(4,8)=12,62x1,1x(1,1/2)+17x2,4x(1,1+2,4/2)+12,62.1,3.(1,10+2,4+1,3/2)= 169,55 KN/ml

RB=35,32KN et RA= 35,75 KN.

6) calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 Efforts tranchants

Tronçon1 : 0x1,1 :

 Ty= RA - 2
uq x

X (m)= 0 Ty = RA= 35,75 KN

X (m)=1,1 m Ty = 35,75-12,62(1,1)=21,86 KN.

  m83,2
62,12

75,35

q

R
xxqR0xqR0xT

2u

A2
uA

2

uA 

x=2,83m, 2,83 [0 ; 1,1].

1,30 m1,10 m

0 ≤ X ≤ 1,1

RA

Ty

Mz

qu
2

x
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 Mz= RAX - 2
uq x²/2

X (m)= 0 Mz = 0

X (m)=1,1 m Mz = 31,68 Kn.m

Tronçon2 : 1,1 mx2,4 m

 Ty(x)= RA- 2
uq l1- 1

uq (x-l1)

X (m)= 1,1 Ty = 21,86 KN.m

X (m) =2.4m Ty = -0.23KN.

La valeur de x pour laquelle TY = 0

T(x)=0 x= 1

1

12 l
q

lqR

u

uA 


=2,28m on a x=2,28 [1,1 ; 2,4].

 MZ= RA.X- ( qu2 .l1)(X-l2/2)- qu1(X-l1)2/2

M(x=1,1) = 45,46+1,38 =22,66 KNmx.

M(x=3,5 ) = 125,12-31,92 -48,96= 44,24 KNm.

Mmax = M(x=2,38)=85,08-16,38-13,92=54,72KNm.

Tronçon3 : 0 mx1,3 m

 Ty= -RB + qu
2 x

X (m)=0 Ty = -35,32 KN

X (m)=1,3 m Ty = - 18,93 KN.

 Mz= RB X – qu
2x2/2

X (m)= 0 Mz = 0 KN

X (m)=1,3m Mz = 35,25 Kn.m

doncle momentmaximal MZ max=54,72KN.m

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

moment Mumax au niveau des appuis et en travée.

1,1≤ x ≤3,5

qu
2

1,1
0

x
RA

Ty Mz

qu
1

0≤ X ≤ 1,3

x
RB

Ty

Mz

qu
2
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Aux appuis : Mu
a= - 0,3x Mz max = -0.3x54,72 = - 16,41 kNm

En travées : Mu
t=0.85Mmax = 0,85x Mz max = 0,85x54,72 = 46,51 kNm

Diagrammes des efforts internes dans les escaliers à l’ELU.

x

M (kN.m)
46,51

T(kn)

35,25 21.86

X

18.93

18.93 35.32

-16.41 -16.41

Mumax

(KN.m)

46.41

Figure.III.2.5 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à L’ELU.

1,1m 2,40m 1,30m

x =2.28m

qm
12,62kn/ml17 kn/ml12,62 kn/ml
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5) Calcul des armatures :

a) Armatures principales :

Calcul des armatures en flexion simple pour une bonde de 1m.

 En travée :

M t = 46,51 Kn.m





 392.010.0

2.1418100

1051,46
2

3

2
bu

t

fbd

M
 S.S.A

995.010.0    tableau

At=
2

3

46,7
34818995.0

1051,46
cm

d

M

st

t 







Nous opterons pour une section de 5HA14=7,69cm2avec espacées de 1/5= 20cm

 Aux appuis :

Ma=16.41





 392,0035,0

2.1418100

1041,16
2

3

2
bu

a

fbd

M
 S.S.A

981.0035.0    tableau

Aa=
2

3

67,2
34818981,0

1041,16
cm

d

M

st

a 







Nous opterons pour une section de 5HA10=3,92cm2 espacées de 25cm

b) Armatures de répartition :

 En travée : Ar=
292,1

4

69,7

4
cm

At 

 Aux appuis : Ar=
266,0

4

67,2

4
cm

Aa 

Nous opterons pour une section de 4HA10/ml=3.14cm2 espacées de 25cm.

d = 18 cm

b= 100cm

h = 20 cm
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c) Vérification (B.A.E.L 91. Art.A.2.2)

1) condition de non fragilité :

Amin= 228 17.2
400

1.21810023.023.0
cm

f

bdf

e

t 




 Armatures principales :

 En travée : At=7,69cm2>Amin=2.17 2cm condition vérifiée.

 Aux appuis : Aa=3,14cm2>Amin=2.17 2cm condition vérifiée.

2) Ecartement des barres : (B.A.E.L 91.Art A. 8.2.42)

L’écartement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :

 Armatures principales

e min(3h,33cm)=33cm

En travée : 20cm<33cm

Aux appuis : 25cm<33cm Condition vérifiée

 Armatures de repartions :

e min (4h,45cm)=45cm

En travée: 25cm<45cm Condition vérifiée

3) Vérification de l’effort tranchant :

On doit vérifier que : uu
bd

T
 

Avec : MPaMPa
f

b

c
u 5.25.2;

15.0
min 28 











 (BAEL91.ArtA552) .

Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée.

Tmax=35.25 KN

Donc : MPaMPau 5.2196.0
1801000

1025,35 3





 Condition vérifiée

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
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4) Vérification de condition d’adhérence : (B.A.E.L 91.Art .A.6.13).

On doit vérifier que :

se

i

u
se

ud

T
 

9.0

max

mmxxnbarresdespérimètredessommeui 8.21911414.35  

Tmax
u=35,25KN.

se= 15,31,25,1.  tjf , .5,1 pourHAs

MPase 98,0
1414.351809.0

1025,35 3







MPafcsse 14.31.25.128 

 sese  Condition vérifiée.

Donc il n’y a pas risque d’entraînement des barres.

5) Influence sur le béton :

On doit vérifier que : Tmax< KN
xxbdf

b

c 1080
5.1

1809.01025104.09.04.0 33
28 






Tmax=35,25 KN<1080KNCondition vérifiée.

7) Influence sur les armatures longitudinales inférieures :

On doit vérifier que : Aa

e

a

f

d

M
T 











9.0

15.1 max

; avec : Ma=-6.63KN

Aa 088,189
400

1809.0

1041,16
1025,3515.1

6
3


















Aa=3.14cm2≥-189,88 Condition vérifiée.

6) Calcul de longueur d’ancrage :

Longueur de scellement : (B.A.E.L 91.Art .A.6.1.23).
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2,40m

RA
RB

Ls=
s

ef





4

.
; avec : s 0.6 28

2

ts f =0.6x (1.5)2x2.1=2.835MPa

Ls= cm33.42
835.24

4002.1






On adopteras un crochet normal dont la longueur est fixée forfaitairement à 0.4Ls=16.93cm,

soit 17cm.

III-2-8) Etat limite de service (à l’ELS) :

Calcul des sollicitations : Calcul des efforts tranchant et des moments fléchissant à l’ ELS

Palier : qs1=9,07KN/ml

Paillasse : qs2=12,32KN/ml

a) schéma statique :

kNqs 07,92  KNq s 32,121  kNqs 07,92 

Figure.III.2.6 schéma statique.

Calcul des réactions d’appuis :

D’après les formules de RDM on a :

 0F

RA + RB = qS
2 l1+ qs1 l2+ qs2 l3 =9,07x1,1+12,32x2,4+9,07x1,3 =51,33 KN/ml

∑ 0/ =AM

RB (L) = qs2.l1x(l1/2)+qs1.l2.(l1+l2/2)+qs2.l3x(l1+l2+l3/2)

RB(4,8)=9,07x1,1x(1,1/2)+12,32x2,4x(1,1+2,4/2)+9,07x1,3.(1,10+2,4+1,3/2)

= 122,42 KN/ml

RB=25,50 KN et RA= 25,82 KN.

1,30 m1,10 m
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6) calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 Efforts tranchants

Tronçon1 : 0x1,1 :

 Ty= RA - 2
sq x

X (m)= 0 Ty = RA= 25,82 KN

X (m)=1,1 m Ty = 15,84 KN.

  m84,2
07,9

82,25

q

R
qR0qR0xT

2

A2
A

2

A 
s

Ss XXX

x=2,84m, 2,84 [0 ; 1,1].

 Mx = RA X - 2
Sq x²/2

X (m)= 0 Mz = 0

X (m)=1,1 m Mz = 22,91 Kn.m

Tronçon2 : 1,1 mx2.4 m

 Ty(x) = RA- 2
sq l1- 1

sq (x-l1)

X (m) = 1,1 Ty = 15,84 KN.m

X (m) =2.4 m Ty = -0.49 KN.

La valeur de x pour laquelle TY = 0

T(x)=0 x = 11

12 l
q

lqR

s

sA 


=2,38m

x=2,38m, 2,38 [1,1 ; 2.4].

 MZ= RA .X- ( qs2 x l1)(x- l2/2)- qs
1(x-l1)2 /2

M(x=1,1) = 29,39 KNmx.

M(x=3,5 ) = 31,93 KNm.

Mmax = M(x=2,38) =39,58 KNm.

0 ≤ X ≤ 1,1

RA

Ty

Mz

qs
2

x

1,1≤ x ≤3,5

qu
2

1,1
0

x
RA

Ty Mz

qu
1
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Tronçon3 : 0 mx1,3 m

 Tx = -RB + qs
2 x

X (m)= 0 Ty = -25,50 KN

X (m)=1,3 m Ty = - 13,70 KN.

 Mx = RB X – qu
2x2/2

X (m)= 0 Mz = 0 KN

X (m)=1,3m Mz = 25,48 Kn.m

Donc le moment maximal MZ max = 39,58 KN.m pour x=2,38m

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

Aux appuis :Ma= -0,3x Mz max = -0.3x39,58 =- 11,87 kNm

EN travée : Mt= 0,85x Mzmax = 0,85x39,58 = 33,64 kNm

0≤ X ≤ 1,3

x
RB

Ty

Mz

qu
2
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M (kN.m)

x

39.58

Ty (KN)

25.82

15.84

X

-13.70 -25.50

11.87

x

33,64

Ms (kN.m)

Figure III-2-7:Diagramme des sollicitations à L’ELS.

1,1m 2,40m 1,30m

x =2.38m

qm
9.95kn/ml13.55kn/ml9.95kn/ml
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8) Vérification à L’ELS :

1) vérifier la contrainte de compression du béton

La fissuration est considéré comme peu nuisible, bcbc  

Avec : bc =0.6fc28=15MPa

En travée :

414,0
18100

46,7100100
1 









bd

At

028,0
)298,01(15

298,0

)1(15

298,0

900,0

1

1

1

1





















K

MPabc 123,635,278022,0 

MPabc 15123,6  Condition vérifiée.

 Aux Appuis :

.174,0
18100

14,3100100
1 









bd

Aa

174,01 

016,0
)200,01(15

200,0

)1(15

200,0

931,0

1

1

1

1





















K

MPabc 96,458,225022,0 

MPabc 1596,4  Condition vérifiée.

Conclusion : les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées à l’ELU sont

suffisantes.

Tableau

].[35,278
18900,046,7

1064,33

β
σ

3

1

MPa
dA

M

t

t
s 






].[58,225
18931,014,3

1087,11

aβ
σ

3

1

MPa
dA

Ma
s 





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 Etat limite d’ouverture des fissures : (BAEL.91 Art A 6.5.2)

Aucune vérification n’est à effectuer pour l’acier, car l’élément est couvert et par conséquent la

fissuration est peu nuisible.

 Etat limite de déformation : (BAEL.91 Art B 6.5.2)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :

1)
16

1


L

h
avec ( h=20cm et L=4,8 m)

 0625.0
16

1
0416.0

480

20

L

h
Condition non vérifiée

2)
010M

M

L

h t : Avec

M0 : moment max isostatique (M0=39,58 KN.m)

Mt : moment max en travée à l’ELS (Mt=33,64KN.m)

Donc : 084.0
58,3910

64,33



>  0416.0

L

h
Condition non vérifiée

Conclusion : les conditions ne sont pas vérifiées donc il est nécessaire de vérifier la flèche

8) Calcul de la flèche :

f= cm
L

f
IE

lq

v

s 96.0
500

480

500348

5 4



Ev =3700 3
28cf =10189MPa

Avec qs=max(qs palier ,qs vole)=12,32KN/ml

L=4,8m

Calcul de V1et V2 :

 V1=
























Abh

Ad
bh

B

S
x

15

15
2

2

0

; Avec : h est la hauteur de palier
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 Sx= 3
2

2,220141846,715
2

20100
cm



 :0B Surface de la section homogène

 B0=bxh+15 At

 B0=100x20+15x7,46=2111,9 cm2

 V1= cm42,10
9,2111

2,22014


 V2=h-V1=20-10,42=9,57cm

Calcul de I :

I =
3

b
( V1

3+V2
3) +15A (V2-c)2=

3

100
( 10,423+9,573)+15x7,46(9,57-2)2 I=73340cm4

D’où : f 





cmfcm
xx

96.001.0
10733401086,10818384

8,432,125
83

4

Condition vérifiée.

III.3) Etude de la poutre palière :

La poutre palière est destinée a supporter sont poids propre, la réaction de la paillasse

est le poids du mur.

Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.

1) pré-dimensionnement :

On dimension la poutre palière par la formule suivante :

1012

L
h

L
t  ……………. (1

tt hbh 7.04.0  …………… (2)

Avec :

L : portée libre de la poutre

th : Hauteur de la poutre

b : Largeur de la poutre

a) : Hauteur de la poutre :

cmhh tt 4632
10

460

15

460
 35

On adopte ht=35m

b) largeur de la poutre : 25

5,2414357.0354.0  bxbx

On adopte b=25cm
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c) vérification avec RPA99 (Art 7.5.1.5) :

cmb 20

cmht 30 Les conditions sont vérifiées

44.1
25

35


b

h

2) détermination des charge et surcharges :

La poutre palière sera sollicitée par :

 Charges permanentes :

 Son poids propre : 25 x 0,35x 0,25=2,187 KN/ml

 Revêtements: 0,18KN/ml G=2.36 KN/ml

 charge d’exploitation : Q=2,5KN/m

 Les surcharges :

 Effort tranchant à l’appui :

E.L.U : Tu= RA=35,75 KN

E.L.S : Ts=RA=25,82 KN

3) Combinaison des charges et surcharges :

A L’E.L.U : qu=1.35G + Tu/1 = 1,35x2,187 +35,75/1

qu= 37,93 KN/ml

A L’E.L.S: qs =G +Ts/1 =2,18 +25,82

qs =28,00 KN/ml

4) Calcul à L’E.L.U:

Figure III-3-8 : Schéma statique de poutre palier

 Les réactions d’appuis :

 RA= RB = qul/2 =37,93x 4,6/2 =87,24 KN

 Moment isostatique :

 M0= KNm
xLqu 32,100
8

)60,4(93,37

8

22



37,93 KN/ml

4,6



Chapitre III Etude des éléments secondaire

77

 Moments corrigés:

En tenant compte de semi encastrement on aura :

En travée : Mt=0.85M0=100,32x0.85 Mt =85,27KN.m

Aux appuis : Ma= -0.3xM0=-0.3x100,32 Ma=-30,09 KN.m

Effort tranchant : KN
xquxl

Tu 30,85
2

6,493,37

2

max


Les résultats trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :

Figure III-2-9 : Les diagrammes des efforts tranchants et moments fléchissant à L’ELU.

85,27

Mt (KN.m)

4,6 m

qu=37,93 KN/ml

Ty(KN)

85,30

+

-

85,30

M0 (KN.m)
100,32

+

Ma (KN.m)

- -

+

30,0930,09
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III-3-9-5) Ferraillage :

5) a L’E.L.U :

a) calcul des armatures principales : d 35

 En travée : (Mt=85,27 KNm) c

bu

t

fbd

M
2

 25

Avec :

cmchd 33235 

cmb 25

Mpafbu 2.14

Donc :

SSA
xx

x
 392.022,0

2.143325

1027,85
2

3



874,022,0  

2
3

49,8
34833874.0

1027,85
cm

xx

x

d

M
A

S

t
T 



Nous adopterons 6HA14=9,23 cm2

 Aux appuis : (Ma=30,09 KNm) :

bu

a

fbd

M
2

 SSA
x

x
 392,0085,0

2.143325

1009,30
2

3

955,0085,0  

2
3

02,3
34833955,0

1009,30
cm

xx

x

d

M
A

S

a
a 



Nous adopterons 3HA12=4,52cm2

Remarque :

Le RPA exige que le % total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre soit

0.5 en toute section.

D’où At+Aa=8,49+4,52=13,01cm2

237,4
100

35255.0

100

5.0
cm

xxbh

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Donc : 13,01cm2>4,37cm2 condition vérifiée.

5) vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité :[art A.4.2.1/BAEL 91 mod 99]

AS≥ Amin

AS ≥ Amin=
228 996,0

400

1,2332523,023,0
cm

xxx

f

bdf

e

t 

At= 9,23cm2

Aa=4,52cm2 les deux conditions sont supérieur a Amin=0,996Condition vérifiée

 Contrainte de cisaillement(effort tranchant) :[art A5.2.2,BAEL91]

On doit vérifier que
_

u
u

u
bxd

T
 

 Mpa
xx

x

bd

Tu
u 03,1

103325

1030,85
2

3



 MpaMpa
f

b

c
u 5,2)5,2;

15,0
min( 28 


 1,03 < 2,5  condition vérifiée

 Vérification de l’adhérence :

 Mpa
xxxx

x

ud

T

i

u
se 08,1

1414.363309.0

1030,85

9.0

3







i

u : Somme des périmètres utile des armatures

 mmnui 7.2631414,36  

 Mpaf csse 15,328 

1,08<3,15condition vérifiée

 Calcul des armatures transversales AT :

Le diamètre des armatures transversales est donné par la relation suivant :

Øtmin h/35 ; b/10 ; Ø lØt min 1 ; 2,5 ; 1.2 = 10mm.

Soit Ø=8mmon prend un cadre et un étrier en HA8
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(Exigence du RPA version 2003) Art.7.5.2.2

 Espacement :

 Zone nodale :

eh/4 ; 12Ø ; 30cm = 8.75 ;9.6 ;30 =8,75cmSoit e=9cm

 Zone courante :

eh/2=35/2 =15 soit e=15cm

6) Calcul à l’E.L.S:

Figure III-3-10 : Schéma statique de poutre palier.

 Les reactions d’appuis :

 RA= RB = ql/2 =28x4,6/2=64,4 KN

 Moment isostatique :

 M0= KNm
xLqu 06.74

8

)6,4(28

8

22



 Moments corrigés:

En tenant compte de semi encastrement on aura :

 En travée : Mt=0.85M0=0.85x74,06 = 62,95KNm

 Aux appuis : Ma= -0.3xM0=-0.3x74,06 = 22,21KNm

 Effort tranchant : KNTu 4,64
max



28 KN/ml

4,6
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Figure III-2-11 : Diagrammes des efforts tranchants et moments fléchissant àL’ELS.

7) Vérification a L’E.L.S:

 état limite de service d’ouverture des fissures :

La fissuration est considérée comme étant nuisible Mpaf cbcbc 156.0 28  

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte du béton si les conditions suivantes sont

vérifiées ; selon J.P MOULIN (BAEL)

 La section est rectangulaire

 La nuance des aciers est de Fe400

62,95

Mt (KN.m)

4,6 m

qs=28 KN/ml

Ty(KN)

64,4

+

-

64,4

M0 (KN.m)

64,06

+

Ma (KN.m)

- -

+

22,2122,21
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En travée
La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est At = 9,32cm2

219,1
3325

32,9100100

0

1 










db

At 1=0,853  1 = 0,437 et
)1(15 1

1






K

1 = 0,453 K = 0,051

La contrainte dans les aciers est :

MPA
Ad

M

t

Ser
t

S 94,239
32,933853,0

1095,62 3

1













Stbc K  = 0,051x 239,94= 12,23 MPa

bc = 12,23MPa <
bc

 = 15MPa Condition vérifiée

Aux appuis

La section d’armatures adoptée à l’ELU aux appuis est : Aa= 4,52 cm2 .

547,0
3325

52,4100100

0

1 










db

At 1=0,888 1 = 0,335 et
)1(15 1

1






K

1 = 0,335 K = 0,033

La contrainte dans les aciers est :

MPa
Ad

M

a

Ser
t

S 4,211
52,433888,0

1028 3

1













MPak Sbc 97,64,211033,0.   <σ bc =15MPa  la condition est vérifiée

 vérification de la flèche :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.


16

1


L

h
L : longueur de la travée


010M

M

L

h t avec : :h Hauteur de la poutre


fedb

At 2.4

.
 Mt : moment en travée

M0 : moment isostatique

 076.0
460

35

L

h
0625.0

16

1


076.0
460

35


L

h
≤ 085.0

06,7410

95,62

10 0


xM

M t la2émeet 3éme conditions n’est pas vérifier.

0105.0
400

2.4
0054.0

33.25

52.4

.


db

At
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Alors le calcul de la flèche est indispensable.

F= .
384

5 4
max

fvv

s

IE

Lq





.92,0
500

460

500
cm

L
f 

Ev : module de la déformation différée égale à : 10818,87MPa

I : module d’inertie de la section homogène.

tAhbB 150 

B0=25 .8,101432,91535 cm

V1= cm
B

dA
h

b

B

xxS t

63,19
8,1014

3332,915
2

35
2515

2/

2

0

2

0









V2=h-V1=35-19,63 = 15,47cm.

I=    22

3

2

3

1 215
3

 VAVV
b

ut

I=     .44,9758939,315247,1547,1563,19
3

25 4233 cm

F= cmmm 154,054,1
44,975897,108188384

)460(285 4






F=0,154cm .92,0 verifiéeestConditioncmf 

Donc la flèche est vérifiée.

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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III.3: Calcul de l’acrotère :

L’acrotère est sollicité à la flexion composé, il est calculé comme étant une console

encastrée au niveau du plancher terrasse, elle est soumise à ;

 Un effort « G » du à son poids propre

 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.

Figure III-3- 1 : coupe verticale de l’acrotère.

III.3.1 : Détermination des sollicitations :

 Poids propre :

G = [(0,7x0,1) + (0,03x 0.1/2) + (0,07 x 0,1)] x 25 = 1,96KN/ml

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

 Effort normal dus au poids propre G :

N = G x 1 = 1,96 KN

 Effort tranchant : T = Q x 1 = 1,00KN.

 Moment de renversement du à la surcharge Q :

M = Q x H x 1 = 0,70 KN .m

10 10

3

7

70cm
70cm

Q

G

Schéma statique
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III.3.2 : Diagramme des efforts

Q
00

M=0,70KNm N=1,96kN T=1kN

Diagramme des moments Diagramme de l’effort Diagramme des efforts

Fléchissant M normal N tranchants

FigureIII-4-2 : Schema statique de calcul de l’acrotère.

III.3.3: Combinaison de Charge :

le calcul se ferra par rapport à l’encastrement:

 ELU :1,35G + 1,5Q

Nu = 1,35 N = 1,35 x 1,96 = 2,64 KN (du à G).

Mu = 1,5 M = 1,5 x 0,7 = 1,05 KN m(du à Q).

Tu = 1,5 x T = 1,5 KN.

 ELS :G + Q

Ns = N = 1,96 KN.

Ms = M = 0,70 KN .m

Ts= T = 1 KN.

III.3.4 : Ferraillage de l’acrotère :

a) Calcul des armatures à l’ELU :

Il consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée à l’ELU sous (Nu) et

(Mu), puis passer à une vérification de la section à l’ELS sous (Ns) et (Ms).

G

H=0.7m

M

N

b=100cm

d

c

h

c’ A’S

AS

G
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a) combinaison d’action :

D’après BAEL91Art .B.6.1.21) ; N=1.35G+1.5Q

1) L’effort de compression :

Nu=1.35G=1.35x1.9625=2.649 K

2) moment de flexion :
Mu=1.5M=1.5x0.7=1.0

3 )calcul de l’excentricité :

eu =
u

u

N

M
=

649.2

05.1
=0.396 m

(
2

h
-c) =

2

10
-2=3 cm

eu< (h/2-c)  le centre de pression et à l’extérieur de la section, d’où la section est

partiellement comprimée.

L’acrotère sera étudié en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf , puis en se

ramènera à la flexion composée ou la section d’armature qui sera déterminée est en fonction

de celle déjà calculée .

b) calcul de moment fictif Mf :

Mf = Mu + Nu (d-h/2) = Mu +Nu (h/2-c) = 1.05+2.649(0.03)=1.129 KNm

012.0
102.14)08.0(1

10129.1
62

3

21 
xxx

x

fbd

M

bc

f


012.01  < 392.0l  La section et simplement armée, d’où les armatures comprimées

ne sont pas nécessaires.

µ1=0.012  =0.994

D’où : Ast1=
s

f

d

M

 ..

s

f

d

M

 ..
= 408.0

15.1

400
8994.0

10129.1 3



xx

x
cm2

Ast1=0.408 cm2

On adoptera 4HA8/ml=2.01cm2/ml avec un espacement de st= 25cm.
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c) calcul des armatures en flexion composée :

Ast=Ast1-
st

uN


=0.408-

2

3

10348

10649.2

x

x
=0.33cm2

Ast= 0.33cm2

III.3.5 : Vérifications :

1) Condition de non fragilité du béton (de la section minimale)(BAEL91/ Art 4.2.1) :

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

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

la section droite.

 
 















de

de

fe

fdb
A

S

St

185,0

455,023,0 28
min

Avec : cmm
N

M
e

S

S
S 7,35357,0

9625,1

7,0


MPaff ct 1,206,06,0 2828 

D’où :
 
 

2
min 905,0

8185,07,35

8455,07,35

400

1,2810023,0
cmA 

















 stAcmA 2
min 905,0 La section n’est pas vérifiée

Donc on adopte une section : Ast = Amin = 0,905 cm2

Soit : 4HA8  A = 2,01 cm2/ml avec un espacement St= 25cm.

 Armatures de répartition :

23525,0
4

41.1

4
cm

A
Ar  / ml

Soit : 4 HA8  Ar = 2.01 cm2 /ml avec un espacement St = 25 cm

(   cm25cm25;h2minSt  )
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2) Vérification au cisaillement :

La fissuration est préjudiciable donc :













 MPa4;

f15,0
min

b

28c
u

__

  MPa5,2MPa4;MPa5,2minMPa4;
5,1

2515,0
minu

__








 


KN5,115,1Q5,1Vu 

2u
u cm/KN0018,0

8100

5,1

db

V








 u

__

u La condition est vérifiée donc les armatures au cisaillement ne sont pas

nécessaires.

3) Vérification l’adhérence des barres :(BAEL91/ Art 6.1, 3)

MPa15,31,25,1f 28tsse

__



Ψs : Coefficient de scellement




i

u
se

Ud9,0

V
Avec :

 iU : Somme des périmètres ultimes des barres

cmnU i 42.96,0514,3  

n: Nombre de barres

D’où : MPase 212,0
42.989,0

105,1







 se

__

se La section est vérifiée

4) Vérification à L’ELS :

Il faut vérifiée Les conditions suivantes :

La contrainte dans les aciers st

__

st 
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La contrainte dans le béton bc

__

bc 

 Dans l’acier :

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc :









 28tst

__

f.110,fe
3

2
min

Avec : η : coefficient de fissuration (η =1.6 HA Ø6mm d’après BAEL91)

MPast 63.20163,201,6,266min1,26,1110,400
3

2
min

__





















st1

s
st

Ad

M




On a : 176,0
8100

41,1100100
1 











db

Ast

53.58932,0176,0 111  K

D’où : MPast 584.66
41,18932,0

107,0 3







 st

__

st La condition est vérifiée

 Dans le béton :

MPa15256,0f6,0 28cbc

__



MPa
K

stbc 137.1584.66
53.58

11

1

 

 bc

__

bc La condition est vérifiée

5) Vérification de l’acrotère au séisme :

L’action des forces horizontales Fp, doit être Q

ppp WCA4F  Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 15,0 A

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8

Soit : Cp = 0,8 car on a un élément en console (0.3 pour les autres éléments : murs, cloisons)
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Wp : Poids propre de l’acrotère

Wp = 1,9625 KN/ml

D’où : mlKNFp /9417,0962,18,015,04 

Fp<Q l’acrotère est vérifier du séisme

Conclusion

L’acrotère est calculé avec un effort horizontal supérieur à la force sismique Fp, d’où le

ferraillage adopté précédemment est convenable.

L’acrotère sera ferraillé comme suite :

Armature principales :4HA8/ml avec e=25cm.

Armature de répartition : 4HA8/ml avec e=25cm.

2x4HA8/ml(st=25cm) Epingle Φ8

Figure. III-3-3 : Ferraillage de l’acrotère.

4HA8 (st = 25cm)

2x4HA8 (st =25cm)

4HA8/ml (st = 25cm)

Coupe A -A
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III.4 Etude de porte à faux :

Le bâtiment est constitué de deux type de porte à faux en corps creux (16+4) coulé sur

place qui est muni de poutres de chainage et porte à faux en dalle pleine(balcon).

III.4-1 : porte à faux en corps creux :

Notre calcul se basera sur le ferraillage de la poutre de chainage semi-encastrée à ses

extrémités.

III.4.1.1 : Etude de la poutre de chainage :

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le

poidsdes surcharges.

a- Pré-dimensionnement :

 la hauteur :
1015

L
h

L


 la largeur : 0.4h≤b≤0.7h

Avec L : la longueur libre (entre nus d’appuis) dans le sans considéré (L= 4.30 cm)


15

430
= 28.66≤ h ≤

10

430
=43 On adopte une hauteur h= 30 cm

 14 ≤ b ≤ 24,5 On adopte une largeur b= 25 cm 30cm

>Vérifications (RPA 99.Art7.5.1) : 25cm

b = 20 cm ≥ 20 cm

h = 30 cm ≥ 30 cm « conditions vérifiées »

h/b = 1,5≤ 4

b- Evaluation des charges et surcharges :

 poids propre de la poutre :

g1=0,25x0.3x25 =1 ,875Kn/ml

 Poids du mur (double cloison) :

g2=(3,06-0.3)x1,5=4,14kn/ml (4,14kn/ml est la charge de mur)

 Poids de plancher :

g3= 5,6×
2

65.0
=1,82kn/ml

 Charges d’exploitations :
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Q = 1,5×
2

65.0
= 0,49 kn/ml

C-Combinaison des charges :

on a:G=g1+g2+g3=7,83kn/ml

à l’ELU :qu=1,35 G +1,5 Q =1,35×7,83 +1,5×0,49= 11,31kn/ml

à l’ELS :qs=G+Q= 7,83+0,49= 8,32kN/ml

III.4.1.Etude de la poutre à l’ELU :

On considère la poutre comme étant une poutre simplement appui

a- calcul des moments :

Note : nous avons des semi- encastrement aux appuis, on affectera les moments

par des coefficients correcteurs :

 en travée :

mKN
x

M t .60.19
8

3.431.11
75.0

2



 Aux appuis :

mKN
x

xMMM BA .07.13
8

3.431.11
5.05.0

2

0 

Avec M0 : moment isostatique

b- Réactions d’appuis :

mKN
xquxL

RR BA .31.24
2

3.431.11

2


13,07KN.m 13,07 KN.m

Figure. III.4-1-1 Schéma de

qu=11,31 kN/ml

RA
RB

4,30m
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19,60KN.m

III-4-2) Calcul des armatures

 En travée :

On a : b =25 cm, d=30-2=28 cm,

07,0
2.142825

1060,19
2

3

2










bufdb

Mt


 392.007.0 l SSA.

A partir des abaques, on a la valeur de B=0,963.

AT= 2
3

08,2
34828963,0

1060,19
cm

d

Mt

st







 

Soit AT =3HA12=2,26cm2

 Aux appuis :

047,0
2.142825

1007,13
2

3

2










bu

a

fdb

M


 392,0047,0 l SSA 975,0

AA= 2
3

375,1
34828975,0

1007,13
cm

d

M

st

u 





 

Soit AA=3HA12=2,26cm2

 Armatures transversales par BAEL91 :

Le diamètre des armatures transversales ne doit pas dépasser l’une des valeurs

suivantes : mmcm
bh

lt 5,885.0)5,2;2,1;85,0min(
10

;;
35

min 








 

On prend : mmt 8

On adoptera comme armatures transversales un cadre et un trier ; At=4T8=2.01cm2

 Espacement :

D’après le RPA99 ; l’espacement est donné par :
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 Dans la zone nodale : St )30;4,14;25,6min(30;12;
4

min 








 cm
h

Soit St=7cm

 En dehors de la zone nodale : 15
2

30

2


h
St

Soit : St=15cm.

III-4-3) Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité [B.A.E.L91/Art A-4-2-1] :

fe

fdb
AA t28

min

23,0 


MPa1,2f06,06,0f 28t28t 

2
min 84,0

400

1.2282523.0
cmA 




 Aux appuis :

 22
min 26,284,0 cmAcmA a La section est vérifiée

 En travées :

 22
min 26,284,0 cmAcmA t La section est vérifiée

2) Vérification de l’effort tranchant :

MPaMPafCu 5,2)4,10,0min( 28

_

 

_

uu   Condition vérifiée.

 Influence de l’effort tranchant sur les appuis :

On a : Vu= 24,31kN sachant que (Vu= qu.l/2)

0
284,0 b

f
V

b

c
u  


avec =0,9d kNVu 4201025,028,09,0

5,1

25
4,0 3 

 uu VV Condition vérifiée.

MPa
x

x

db

VU
u 347,0

280250

1031,24

.

3


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III-4-3) Vérifications à l’ELS

On a: qs= 8,32kN/ml

88,17
2

30,432,8

2








lq
V s

s KN

22,19
8

²3,432,8

8

²
0 







lq
M s kN.ml

En tenant compte des semi encastrements :

En travée ………Mt=0,75Mo=0,75x19,22= 14,41kN.m

Aux appuis……...Ma=-0,5Mo= -0,519,22=-9,61kN.m

 Etat limite de déformation

on doit vérifier les relations suivantes :

 0625,0
16

1
069,0

430

30


l

h
condition vérifiée

 





0105,0
2,4

0032,0
2825

26,2

efdb

A
condition vérifiée

 


 10,0
10

069,0
0M

Mt

l

h
condition non vérifiée

On a la dernière condition n’est pas vérifiée.

il est nécessaire de vérifier la flèche.

Telle que:

500

L
f;

IE

Lq

384

5
f

__4
S 







Avec : mLKNqS /32,8

Eυ : Module de déformation différé

I : Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité

   222
3
2

3
1 15

3
CyAyy

b
I t 

0

1

'

B

S
y xx

Sxx’ : Moment statique de la section homogène

y2= h-y1et
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dA15
2

hb
S t

2

'xx 




  3
2

' 2,12199)2826,215(
2

3025
cmS xx 




B0 : Surface de la section homogène

    2
0 9,78326,215302515 cmAhbB t 

cmyhyetcm
B

S
y xx 48,1456,153056,15

9,783

2,12199
12

0

1 

Donc le moment d’inertie de la section homogène :

   222
3
2

3
1 15

3
CyAyy

b
I t 

42
33

25,61974)248,14(26,215
3

)48,1456,15(25
cmI 




I=619474,25cm4

 
mf 0165.0

1025,61974102,12199

43001032,8

384

5
4

26







mcm
L

f 0165.086,0
500

430

500

__




__

ff

Conclusion :

Armatures longitudinales :

3HA12 en travée

3HA12 en appuis

Armatures transversales :

1 cadre et 1 étrier en HA8.

III-4-2 : Calcul des balcons :

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive. Il est

constitué d’une dalle pleine, ces dimensions sont :

Condition vérifiée
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- Largeur = 1.4m

- Un garde de corps de hauteur h = 1m, en brique creuse de 10cm d’épaisseur.

L’épaisseur de dalle pleine sera déterminée par la condition de la résistance à la flexion :

10

l
e  ;

10

85
e = 8,5cm ; on prend e = 15cm

Schéma statique

Figure III.4-2-1 : Schéma statique du balcon

Remarque

Le calcul se fera pour une bande de 1,0m de longueur.

III-4-2-1 Détermination des charges et surcharges

Charge permanente

Poids propre de la dalle : 25 x 0,15 x 1 = 3,75 KN/ml

Poids de revêtement : ………………. = 0,40 KN/ml

Mortier de pose (2cm) : ……………. = 0,36KN/ml

Couche de sable :…………………… = 0,44 KN/ml

Enduit plâtre : …………..…...=0.2 KN/ml

G= 5.15 KN /ml.

Surcharge d’exploitation :

Q = 3,5KN/m² (Charge uniformément répartie)

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

charge de concentration due au poids du garde corps : g = 1 KN/m2.

L=1.40m
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III-4-2-2 Calcul à l’ ELU :

Dans les calculs, on doit prendre en considération la charge concentrée.

Le balcon sera calculé en flexion simple.

Combinaison des charges

Pour la dalle : qu1 = (1,35×G +1,5×Q) ×1 = (1,35x 5.15 + 1,5x3,5)x1m = 12.20KN

Main courante : qu2 = 1,5 x 1 = 1,5 KN/m

Garde du corps : gu = 1,35 x 1 = 1,35 KN/m

Moment fléchissant

mlKNlg
lq

M u
u

u .84,154.135,1
2

)4.1(20.12

2

22
1 







Le signe (-) négatif veut dire que la fibre supérieurs est tendue.

Effort tranchant

KNglqV uuu 43.1835,14.120.121 

Effort normal

KNqN uu 5,12  (Effort de traction due a la main courante)

III-4-2-3 Ferraillage

 Armatures principales
La section dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement.

m
N

M
e

u

u
u 56.10

5.1

84,15


mc
h

eu 055,02
2

15

2


 c
h

eu 
2

  La section est partiellement comprimée.

077,0
2,14)²12,0(1

1084,15

²

3









bc

u

bd

M


 < R = 0,392  SSA

15cm
3cm

100cm
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Donc pas d’armatures comprimées.

b = 0,077  B = 0,960

95,3
34812960,0

1084.15 3







St

u

d

M
A


cm²

Soit : 4HA12, avec = 4.52 cm², St = 25 cm

 Armatures de répartition

41,1
4

52.4

4


A
Ar cm²

Ar = 1,13cm², soit 4HA10 = 3,14 cm² avec un espacement de St = 25cm

III-4-2-4Vérifications à l’ELU

A) Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91)

45,1
400

1,2
1210023,0...23,0 28

min 
fe

ft
dbA cm²< A= 5.65cm2.

Amin = 1,45 cm²

A >Amin Condition vérifiée.

b) Vérification au cisaillement

u

u
u

db

V
 

.

MPau 153,0
10)12(100

1043.18
2

3







 MPafcu 4;13,0min 28 ; Fissuration préjudiciable (BAEL 91)

u = 3,25 MPa, on a u = 0,153 MPa< u = 3,25 MPa Condition est vérifiée.

Il n’y pas lieu de prévoir des armatures transversales.

c)Vérification de l’adhérence (Art6.13/BAEL 91)

28
max .
..9,0

ft
d

U
u

i

Se 







 i = 5x3,14 x 12 = 157 mm
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MPaSe 086.1
1571209,0

1043.18 3







S = Coefficient de scellement = 1,5 (HA)

Se = 1,5x2,1 = 3,15MPa

Se = 0,15MPa < Se = 3,15MPa  Condition vérifiée.

d) Longueur de scellement droit

La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante :

S

S

fe
L


.

4




Avec :
82

2
.6,0 ft

SS
 = 0,6 x (1,5)² x 2,1 = 2,835 MPa

28,428
835,24

40012





SL  LS = 43cm

La longueur d’ancrage : La = 0,4LS= 0,4x43 = 17,2cm

On prend La= 18 cm.

e)Espacement des barres
Armatures principales St  min 3h ; 33cm = 33cm > St = 20cm

Armatures de répartition St  min 4h ; 45cm = 45cm >St = 25cm

La condition est vérifiée.

III-4-2-4 Vérification à l’ELS :

Le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.

Combinaison de charge

La dalle : qs1 = Q + G =5,15 +3,5 = 8,65KN/m

Main courante :qs2=1 KN/m

Garde du corps : gS = 1 KN/m

Calcul du moment

mKNlg
lq

M S
S

S .877.94.11
2

)4.1(65.8
.

2

². 2
1 



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A ) Vérification des contraintes dans le béton

MPa15bcbc 

Etat limite de compression de béton :(Art A 452 du BAEL) :

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.

1002

1 28cf





 Avec
s

u






Pour une section rectangulaire b =100 cm ; e =15cm, armée par des aciers de nuance FeE 400

soit à vérifier .

6.1
87,9

84.15


55.0
100

25

2

16.1
098.0077.0 


  Condition vérifiée.

Donc le calcul de bc n’est pas nécessaire.

b) Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

  MPaff testst 63,20163,201.66,266min1,26,1110,400
3

2
min110,

3

2
min 28 














 

st =Ms /β1.d.As

Valeur de β1 :

On a : 896.047.0
12100

65.5100

.

100
1  

x

x

db

AS

Alors :

st 9,56.106/0,896.120.5,65.102=157,37 Mpa.

MPa
xxx

x

Ad

M

S

S
st 47.162

1065.5120896.0

1087.9

.. 2

6

1





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 st < st =>La section est vérifiée vis-à-vis de l’ouverture des fissures.

c)Vérification de la flèche :

Pour dispenser du calcul de la flèche on vérifie :

.009.0
400

6.3
0047.0

10012

65.56.3

.
)3

16.0
1087.9

84.15
107.0

140

15

10
)2

044.0
5.22

1
107.0

140

15

5.22

1
)1

0

vérifiéecondition
xfedb

A

vérifiéenoncondition
xM

Mt

L

e

vérifiéecondition
L

e







Il faut vérifier la flèche.

On doit vérifier que :

VE : Module de déformation différé

MPafE cV 865,108182537003700 33
28 

Mt=9.87KN.m

V

0
fv

1

I1,1
I






 2

2
3
2

3
10 15

3
)( cyA

b
yyI s    4223 22.2969432.765.515

3

100
)20.779.7( cmx 

65.51515100

1265.5152/15100

15

15
2

2

0

2

0

1
xx

xxx

Ahb

dA
h

b
y

t

t











12 yhy  cmy 20.779,7152 

On aura 4
0 cm59,29933I 

Calcul des cœfficients

0047,0
12100

65.5

0





xdb

A


cm
l

f
IE

lM
f

fvV

S
t 56.0

250

140

25010

2







cmy 79,71 
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 
95,1

0047,032

1,202,0

3
2

02,0

0

28 












 









b

b

f t
V

  58,00;31,0max0;
4

75,1
1max

28

18 













tS

t

f

f




40 42.20441
31,095,11

59.299331,1

1

1,1
cm

I
I

V

fV 











.

56.0087.0
1042.2044110865,1081810

)140(1087.9
43

22








f

x
f  La flèche est vérifiée.

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées.

Figure III-4-2-3 : Ferraillage du balcon

fvV

S
t

IE

lM
fflèchelaouD






10
:'

2

4HA10/ml (St = 25cm)4HA12/ml (St = 25cm)

1.40m
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III-5) Calcul de la salle machine :

5-1 Caractéristiques de l’ascenseur :

Notre bâtiment est constitué d’une cage d’ascenseur de vitesse d’entrainement (V = 1m /s) :

 La surface de cabinet est : S = 2,20x2,40=5,28m2

 La charge total transmise par le système de levage et par le cabinet est :P = 100 KN.

Lx = 2,20m.

Ly = 2,4m

S= 5,28m2

Dalle plaine

5-2 Calcul de la dalle pleine

La dalle repose sur son contour (4 appuis). Elle est soumise à la charge permanente

localisée concentrique agissant sur un rectangle (U×V), (surface d’impacte) au niveau du

feuillet moyen de la dalle. Le calcul se fera à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent

de déterminer les moments dans les deux sens en plaçant la charge au milieu du panneau.

a. Pré dimensionnement :

La dalle est continue.

Hauteur de la dalle « h » :
30
maxL

h  =
30

240
=8cm

UxV

h0

a

Q

Feuillet
moyen

ly=2,40m

lx= 2,20m U

V

Figure III-5-1: Répartition des efforts sur lasalle machine

0,15

2,2 2,17

0,15

2,0

1,0
16+4

q
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Nous avons la limite de RPA minimal, qui est 12cm.

On optera pour une hauteur : h = 15cm.

b .Calcul de la dalle pleine sous charge localisée

40,2

20,2


y

x

L

L
 = 0,916 ly : la grande portée de la cabine

Avec lx : la petite portée de la cabine

lx≤ ly

 Calcul de U et V

U = U0 + 2Ke0 + h0

V = V0 + 2Ke0 + h0

Avec: K=1 pour le béton (le revêtement est en béton).

e0 =5cm étant l’épaisseur de revêtement.

h0 =15cm épaisseur de la dalle.

U0 = V0 = 80cm(Cotes de rectangle sur lequel la charge P s’applique).

 U = 80 + 2x5 + 15 = 105cm

V = 80 + 2x5 + 15 = 105cm

 Evaluation des moments Mx1 et My1

Les moments au milieu de la dalle pour une bande de 1m de largeur dans le sens de la

petite portée et de la grande portée sont respectivement :

M0x = P(M1 +  M2)

M0y = P(M2 +  M1)

Avec :  : Coefficient de poisson :  = 0  béton fissure

 = 0,2  béton non fissure

M1 et M2 : sont des coefficients à déterminer à partir des abaques de Pigeaud suivant le

rapport :

4,0916,0
40,2

20,2


y

x

L

L


xL

U
=

220

105
= 0 ,477 M1= 0,105 , M2= 0,088

yL

V
=

240

105
= 0,437
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Calcul des moments Mx1 et My1

A l’ELU : = 0

P = 1,35P = 1,35x100 = 135KN

Donc: Mx1 = P,M1= 135x0,105 = 14,175KN.m

My1 = P,M2 = 135x0,088=11,88 KN.m

c. Calcul de la dalle sollicité par une charge uniformément répartie :

 Evaluation du moment Mx2 et My2 dus au poids propre de la dalle :

 4,0916,0
y

x

L

L
 La dalle travaille dans les deux sens










791,0

044,0
916,0

y

x
















2xy2y

2
xx2x

MM

LqM

-Poids propre de la dalle :

G ∑(γbxh)= 25x0,15+22X0,05= 4,85KN/m2

-Combinaison de charges :

mLKNxQxGqu /04,8)15,1()85,435,1(5,135,1 

Ce qui donne :

  mKNLqM xxx .71,120,204,8044,0
22

2  

mKNMM xyy .35,171,1791,022  

d. superposition des moments :

Mx=Mx1 + Mx2 =14,175 + 1,71 =15,88KN.m

My=My1 + My2 =11,88+1,35=13,23KN.m

Remarque:
A fin de tenir compte des encastrements de la dalle ; les moments calculés seront

munis en leur effectuant un coefficient de (0,75) en travée et de (0,5) aux appuis.

 Sens lx :

Aux appuis :Ma
x =-0,5x15,88=-7,94KN.m

En travées :Mt
x =0,75x15,88=11,91KN.m
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 Sens ly :

Aux appuis :Ma
y =-0,5x13,23 =-6,61KN.m

En travées :Mt
y =0,75x13,23=9,92KN.m

e. Ferraillage à l’ELU :

Le calcul se fait pour une bande de 1m

 Sens lxx :

Aux appuis :

033,0
2,14)13(100

1094,7
2

3

2


xx

x

fdb

M

bc

a
x < l 0,392  SSA  = 0,982

2
3

78,1
34813982,0

1094,7

.
cm

x

d

M
A

s

a
x

a 





Soit :4HA8 = 2,01 cm² Avec : St = 25cm

En travées :

2,1413100

1091,11
2

3




x
 = 0,049 < l 0,392  S.S.A   = 0,974

34813974,0

1091,11 3




x
At = 2,70 cm²

Soit : 4HA10 = 3,14 cm² Avec : St = 25 cm

 Sens lyy :

Aux appuis

027,0
2,14)13(100

1061,6
2

3

2


xx

x

fdb

M

bc

a
y

 < l 0,392 SSA  = 0,985

2
3

48,1
34813985,0

1061,6

.
cm

x

d

M
A

s

a
y

a 





Soit :4HA8 = 2.01 cm² Avec : St = 25 cm
En travées :

2,1413100

1092,9
2

3




x
 = 0,041< l 0,392  S.S.A   = 0,978

34813978,0

1092,9 3




x
At = 2,24cm²

Soit : 4HA10 = 3,14cm² Avec : St = 25 cm
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f. Vérification à L’ELU :

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

 
2

3
hbA 00min




Avec : ρ0 : Taux d’armatures dans chaque direction  (ρ0 = 0,0008 pour les HA feE400)

916,0
y

x

l

l


  2
min 25,1

2

916,03
151000008,0 cmA 




 Sens lx :

Aux appuis :Aa=2,01cm2> Amin=1,25 cm2OK

En travées :At=3,14 cm2> Amin=1,25 cm2OK

 Sens ly :

Aux appuis :Aa=2,01cm2> Amin=1,25 cm2OK

En travées :At=3,14 cm2> Amin=1,25 cm2Ok

2) Diamètre minimal des barres:

On doit vérifiée que :
10

max
eh



 cmmm 15
10

150
10max Condition vérifiée

3) Ecartement des barres :

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

valeurs suivantes en région centrale.

-Direction la plus sollicite : St≤ min(2h, 25)

-Direction perpendiculaire : St≤ min(3h, 33)

 Sens lxx :

Aux appuis :St=25 cm ≤ 25 cmOK

En travées :St=25cm ≤ 25 cm OK

 Sens lyy :

Aux appuis :St=25 cm ≤ 25 cmOK

En travées : St=25 cm ≤ 25 cm OK
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4) Vérification de non poinçonnement

P ≤ 0,045 c h0

b

28cf



Avec : c : périmètre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet

moyen.

c = 2 (u + v) = 2 (1,05 +1,05) = 4,2 m.

P = 10 t ≤ 0,045 4,2 0,15 
5,1

1025 2
= 47,25 t  condition vérifiée.

Aucune armature transversale n'est nécessaire.

5) Contrainte tangentielle

Les efforts sont max au voisinage de la charge levage.

Au milieu de u on a : vu =

YX LL

q

2

Au milieu de v on a : vu =
03u

q

Avec : q =1,35 p=1,35x100 = 135KN

.85,19
4,22,22

135
KN

x
Vu 




][15,0
1301000

1085,19

.

3

Mpa
x

x

db

vu
u  .

].[33,35,2,0min 28 MpaMpa
f

b

c
u 














u < u La condition est vérifiée

A L’ELS: ν = 0,2

1) Moments engendrés par le système de levage :

 21
1 .MMxqM sx 

 12

1
.MMxqM sy  ν = 0,2

Mx
1=100 x (0,105+0, 2x0, 088) = 12,26 KN.m

MY
1=100 x (0,088+0,2x0,105) =10,9KN.m

2) Moments engendrés par le poids propre de la dalle :

mLKNQGqS /75,4175,3 










791,0

044,0
916,0

y

x





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Ce qui donne :

  mKNLqM xxx .011,120,275.4044,0
222  

mKNMM xyy .80,0011,1791,02
2  

3) superposition des moments :

Mx=Mx1 + Mx
2 =12,26+1,011= 13,27KN.m

My=My
1 + My

2 =10,9+0,80 =11,7 KN.m

Remarque:A fin de tenir compte de semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les

moments calculés seront munies en leur effectuant le coefficient(0,75) en travée et (0,5) aux

appuis.

 Sens lx :

Aux appuis : Ma
x =-0,5x13,27=-6,63KN.m

En travées :Mt
y =0,75x13,27=9,95KN.m

 Sens ly :

Aux appuis : Ma
x =-0,5x11,7=-5,85 KN.m

En travées :Mt
y =0,75x11,7=8,77KN.m

les moments calculés à l’ELS sont inférieurs à ceux calculés à l’ELU, nous garderons

le même ferraillage.

Aux appuis :Aa= 2,01cm2

En travée : At=3,92 cm2

4) Vérification des contraintes dans le béton :

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

Sens x-x :Aux appuis : Ma = 6,63KN.m .

On doit vérifier :

bcbc σσ  = 0.6 fc28 = 15 MPa.

1 = 154,0
13100

01,2100100









bd

Aa
 k = 0.015 et  = 0,935.

s
σ = MPa

Aad

Ma
32,260

1001,2130935,0

1036,6

β 2

6

1







b
σ = k

s
σ = 0,015 x 260,32 = 3,90MPa< 15 MPA  condition vérifiée.

En travée : Mt = 9,95N.m.

On doit vérifier :
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bcbc σσ  = 0.6 fc28 = 15 MPa.

1 = 301,0
13100

14,3100100









bd

At
k = 0,023 et  = 0,913.

s
σ = MPa

Atd

Mt
856,213

1092,3130913,0

1095,9

β 2

6

1







b
σ = k.

s
σ = 0,023 x 213,856 =4,918MPa< 15 MPA  condition vérifiée.

On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y.

Conclusion : le calcul de la contrainte dans le béton n’est pas nécessaire

5) Etat limite de fissuration

La fissuration est peu préjudiciable.

Aucune vérification n'est nécessaire.

15cm

4HA8/ml
St=25cm

4HA8/ml
St=25cm

4HA10/ml
St=25cm

4HA10/ml
St=25cm

Figure III-5-2 : Ferraillage de la dalle de la salle machine
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IV.1 Présentation du logiciel ROBOT structurale Analysais Professional 2010:

Est un logiciel destiné à modéliser, analysé et dimensionné les différents types de structures .robot

permet de créer les structures, les calcules, vérifie les résultats obtenus, dimensionner les

éléments spécifique de la structure ; la dernière étape gérer par Robot est la création de la

documentation pour la structure calculé et dimensionnée.

Robot est logiciel qui utilise la méthode d’analyse par éléments fini pour étudie les différents types

de structure (treillis, portique, plaque, coque, élément volumique, ……etc.).

C’est un logiciel révolutionnaire car il peut calculer des structures à un nombre de barre et de nœud

illimités ; il permet d’effectuer des analyses statique et dynamique ainsi que des analyses linéaires

ou non linéaires ; adapté aux constructions en acier, en bois, en béton armé ou mixte, il comprend

des modules d’assemblage, de ferraillage, de vérification et de dimensionnement suivant les

différentes normes existants .

Pour facilité le travaille de l’ingénieure Robot dispose d’un vaste ensemble d’outils s’simplifiant

l’étude des structures.

IV-2- Caractéristiques principales du logiciel robot :

 Définition de la structure réalisée en mode entièrement graphique dans l’éditeur conçu à cet

effet.

 Possibilité de présentation graphique de la structure étudiée et de représenter à l’écran les

différents types de résultats de calcul (efforts, déplacements, travail simultané en plusieurs

fenêtres ouvertes etc.)

 Possibilité d’effectuer l’analyse statique et dynamique de la structure,

 Possibilité de composer librement les impressions (notes de calcul, captures d’écran,

composition de l’impression, copie des objets vers les autres logiciels).

Figure IV.1 : page d’accueil de logiciel.

Etapes de calcul à suivre :

Après le lancement du système robot, la fenêtre représentée ci-dessous s’affiche, cette

fenêtre permet de définir le type de la structure à étudier, d’ouvrir une structure déjà existante

ou charger le module permettant d’effectuer le dimensionnement de la structure.
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Figure IV.2 : Choix du type de structure à étudie.

1) Configuration du logiciel robot Auto desk 2010:

Dans robot, la configuration du logiciel est importante. Le paramétrage du logiciel se fait dans

la boite de dialogue : “ préférence de l’affaire “, les options disponibles dans cette boite de

dialogue permettent de personnaliser le mode de travail, la sélection des normes, des catalogue des

profiles, matériaux……etc

.

Figure IV.3 : Boite de dialogue préférence de l’affaire.

2) Lignes de construction :

Les lignes de constructions peuvent servir à :

Définir les différents éléments de la structure, se référer aux composantes de la structure,

afficher rapidement un plan de travail et sélectionner les éléments situés sur une ligne de

construction.

La commande est accessible par le menu déroulant : structure, commande ligne de

construction.
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Les lignes de construction sont introduites dans la fenêtre ci-dessous dans un system de

coordonnées cartésiennes.

EXAMPLE DE MODELISATION :

Figure IV.4 : lignes de construction.

3-Création des profilés barres:

Cette étape permet de définir les différentes sections. Dans la barre d’outils “modèle de structure“,

on clique sur l’icone : .

Il apparaît alors la boîte de dialogue représentée ci-dessous, puis on clique sur “définir un

nouveau profilé “ et on choisit le type et la géométrie de notre section, en introduisant les

dimensions de nos éléments.

Figure IV.5 : choix des profilés des bars.



Chapitre IV Modélisation de la structure

115

4- Affectation des sections :

Avec la commande “barre“ on peut attribuer à chaque élément sa section

Figure IV.6 : boite de dialogue “ barre’’

Après avoir dessiné la structure, le logiciel permet de donner aux éléments de la structure des

attributs. Pour choisir les attributs à afficher à l’écran, on clique sur l’icône

Figure IV.7 : Boite de dialogue affichage des attributs.
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Figure IV.8 : Exemple d’affectation des attributs.

5- Création des panneaux :

Pour accéder à la boite de dialogue « épaisseur EF » on sélectionne dans le menu « structure » «

Caractéristique» et on clique sur l’icône , après dans l’icône « définir nouvelle section »

et sur l’ongle « uniforme » on introduit le nom, l’épaisseur et sa variation ainsi que le matériau

choisit.

Figure IV.9 : Epaisseur des panneaux

A fin de créer des panneaux dans la structure, l’option « poly ligne/contour » qui est disponible à

partir de la barre d’outilles, icône
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Figure IV.10: Définition des contours des panneaux

 Affectation des panneaux :

Pour affecter les voiles, on clique sur l’icône “panneau“ puis on coche la case

panneau et on active l’option point interne.la définition s’achève par un clique à l’intérieur

du contour du voile.

Figure IV.11 Affectation des voiles.

6- Définition des appuis :

Pour définir le type d’appuis, on clique sur l’icône, la boite de dialogue “Appuis“

représentée ci-dessous s’affiche. Elle nous permet d’affecter des appuis pour les poteaux et les

voiles.
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Après avoir cliqué sur encastrement, on choisit l’onglet nodal pour les poteaux et l’onglet

linéaires pour les voiles.

Figure IV.12 : Définition des appuis.

7- définir les contours :

On définit de manière géométrique le contour qui soumit à une charge uniformément répartie, il

s’agit du même principe que celui employé pour définir les panneaux.

Figure IV.13 définition du contour du plancher (panneau horizontal)
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8-Définition des bardages :

Avant d’appliquer la charge surfacique, on doit définir les bardages selon la ligne de

Commande suivante : structure → caractéristiques additionnelles → répartition des charges

bardages.

La boite de dialogue ci-dessous apparaît.

Figure IV.14 : choix des bardages.

9- Chargements :

Cas de charge :Un clique sur l’icône nous permet de définir les charges

Statiques (permanentes et d’exploitation) de la structure dans la boite de dialogue représentée ci-

dessous.

Figure IV.15 : Définition des cas de charges
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10-Définition des charges :

La boite de dialogue charge sert à définir les charges pour les cas de charges crées. Elle est

accessible après un clique sur l’icône puis sur surface, après sur charges surfaciques

uniformes.

Figure IV.16 Application des charges surfaciques.

11-Définition des charges :

La boite de dialogue charge sert à définir les charges pour les cas de charges crées. Elle est

accessible après un clique sur l’icône puis sur surface, après sur charges surfaciques

uniformes.

Figure IV.17 : Définition des charges.
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3) Définition des options de calcul :

Dans la boite de dialogue “option de calcul“ qui s’ouvre après la sélection de la commande

type d’analyse disponible dans le menu déroulant analyse, on peut créer des nouveaux cas de

charges qui ne nécessite pas la définition préalable d’un cas de charge statique.

Figure IV.18: Boite de dialogue “option de calcul“

Pour définir un nouveau cas de charge, on clique sur nouveau et on coche modale.

Les paramètres de l’analyse modale sont introduits dans la boite de dialogue qui s’affiche à

l’écran après la validation de la précédente.
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Figure IV.19: Définition du cas de charge modale.

Après avoir défini le cas de charge modale, on coche sismique en introduisant les

Paramètres correspondants.

Figure IV.20 : Définition du cas de charge sismique.

8- Conversion de charges en masses :

Cette option nous permet d’effectuer la conversion de charges en masses pour éviter la

définition séparée des charges (pour le calcul en statique) et des masses (pour le calcul en

dynamique).
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Figure IV.21 : Conversion de charges en masses.

9- Nœud maitre :

Pour satisfaire l’hypothèse du plancher infiniment rigide, on doit définir le nœud maitre et

pour se faire, dans le menu “structure“, “caractéristiques additionnelles», «liaisons rigides“, on

clique sur nouveau, on coche Ux, Uy U z et Rx,Ry et Rz puis on clique sur ajouter, dans la case du

nœud maitre on choisi un

nœud et dans la case nœud esclave on choisi les autres manuellement.
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Figure IV.22: Définition du nœud maitre et des nœuds esclaves.

10- Combinaisons d’actions :

Pour définir les combinaisons d’actions, on doit suivre les étapes suivantes :

Dans le menu déroulant « charge », « combinaison manuelle », il faut saisir le nom de la

Combinaison, la nature de la combinaison, le type de la combinaison et le type de la

Combinaison sismique.

Pour définir une autre combinaison, on refait les mêmes opérations que celles définis ci-dessus.

IV.23: Définition des combinaisons d’actions.

III- Vérification de la structure :

Avant de passer à l’analyse de la structure, le l’logiciel permet de vérifier s’il y a des erreurs

Dans la modélisation.

Dans le menu “analyse“, on clique sur “vérifier la structure“ et robot nous affiche le nombre
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Et la nature d’erreurs.

Figure IV.24 : Vérification de la structure.

IV- Analyse de la structure :

Pour lancer l’analyse de la structure, dans le menu déroulant “analyse“ on clique sur “calculer“.

V- Exploitation des résultats :

Dans l’éditeur graphique, on clique avec le bouton droit de la souris et on choisit “tableau“ et

on coche la case du résultat que l’on veut extraire.

Figure IV.25 : Tableau de donnée et de résultats.

1- Affichage des périodes :

Pour l’affichage des périodes, on coche dans le tableau ci-dessus la case “modes propres“ puis

On clique sur ok.
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Tableau IV.1 : Affichage des périodes.

Pour afficher les valeurs maximales et minimales, on clique sur “extrêmes globaux“

Tableau IV.2 : Extrême globauxde la période.

2. Affichage des déplacements des nœuds :
Dans le même tableau, on coche « déplacement des nœuds »

Tableau IV.3 : Affichage des déplacements extrêmes des nœuds.

3-Affichage de la fleche :

Pour afficher les fleches ,on coche « flèche des barres »

Tableau IV.4 : Affichage des flèches.

4-Affichage des réactions d’appuis :

Pour obtenir les réactions d’appuis, on coche “réactions“.



Chapitre IV Modélisation de la structure

127

Tableau IV.3 : Affichage des réactions.
6-Diagrammes :

La boite de dialogue “diagramme“ permet d’afficher les déformées de la structure et les

diagrammes d’efforts internes et des contraintes pour le cas de charge ou combinaison de

charge disponible sur la barre d’outils supérieure de robot.

L’option est disponible à partir du menu “résultat“, commande “diagramme-barre“.

Figure IV.26 : Affichage des diagrammes.

7-Cartographie sur panneaux :

Cette option présente les cartographies ou les isolignes des contraintes, efforts internes et

déplacements.

L’option est disponible à partir de la commande « résultat », commande « cartograp

hie-panneau ».
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Figure IV27 : cartographie sur panneaux.
VII-Ferraillage :

L’option est disponible à partir du menudéroulant “analyse“, “dimensionnement élément enBA“

et on choisit “dimensionnement poutre en BA“ après avoir sélectionné une poutrepar exemple.

Pour choisir les différents paramètres et disposition relatives à cet élément, on clique sur les

deux icones suivantes.

Figure IV- 28 : paramètres des éléments en BA.

 Pour lancer le calcul du ferraillage on clique sur l’icône danse la boite de dialogue

ci- dessous on coche “ferraillage “ puis on clique sur “calculer.
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Figue IV.29 : Exemple de ferraillage d’une poutre.

Conclusion :

on a présenté dans ce chapitre les principales étapes de la modélisation d’une structure avec le

logiciel Robot et dans les chapitres qui suivent on les appliquera sur la structure à étudie.
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V) Caractéristiques de la structure :

V-1-1) Evaluation du poids de la structure :

Pour un bâtiment à usage d’habitation, bureaux ou assimilés, le poids de la structure doit
comprendre la totalité des charges permanentes et 20% des charges d’exploitations, (Tableau
4.5 RPA 99 version 2003).

Tableau V.1 : Charges permanentes et les charges d’exploitation.

Remarque: Le poids propre des poutres, poteaux, dalles pleines et des voiles
sont calculés et pris en compte par le logiciel Robot dans la modélisation de la structure.

V-1-2) Evaluation des charges dynamiques :

Le spectre de réponse est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment à un
séisme, pour le calcul il suffit d’introduire les paramètres appropriés à la structure dans le
logiciel Robot qui contient dans sa base de données le RPA 99 version 2003.

V. 5. DEFINITION DU SPECTRE DE REPONSE Courbes permettant d’évaluer la réponse

d’un bâtiment à un séisme passé ou futur.

V. 5.1CARACTERISTIQUES DU SPECTRE DE REPONSE :

Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes :

Données à introduire dans le logiciel :

Coefficient de correction d’amortissement : 7.0
ξ.2

7





ζ : pourcentage d’amortissement critique donnée par letableau 4.2 RPA 99 / version
2003, dans notre cas ζ = 8.5% (construction mixte). η = 0.81

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 (RPA 99)A=0.2
Zone :IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003)
Groupe d’usage : 2 (bâtiments d’habitation collective, voir chapitre 3.2 du RPA
2003)

Coefficient comportement : mixte portiques /voiles avec interaction R=4
Remplissage : Dense (Cloisons en maçonnerie)

Eléments Charge permanant G
(KN/m2)

La charge d’exploitation
Q (KN/m2)

Plancher terrasse inaccessible 6.07 1.00

Plancher étage courant à usage habitation 5.60 1.5

Plancher étage courant à usage commercial 5.60 3.5

Plancher RDC à usage commercial 5.6 3.5

Acrotère 1.68 1

Balcon 6.15 3.5

Escalier volée 9.82 2.5

palier 6.57

Maçonnerie intérieure 1.3 /

Maçonnerie extérieure 2.73 /
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Site : S3 site meuble(Voir rapport de sol Chapitre 1)
Périodes caractéristique associer à la catégorie de site S3 :

T1=0.15s ; T2=0.5s
Facteur de qualité (Q): Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

Pqq  61Q

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait ou non".
1-Condition minimales sur les files de contreventement :

Chaque file de portique doit compter à tous les niveaux, au moins trois travées dont le rapport
des portées n’excède pas 1.5.les travées de portiques peuvent être constituées de voiles de
contreventement.

2- Régularité en plan :

-le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis de deux
directions orthogonales aussi bien que la distribution des rigidités que pour celle des masses.
-les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des contreventements
verticaux pour être considérés comme indéformables dans leur plan. dans ce cadre la
surface totale des ouvertures de plancher doit rester inferieur à 15% de celle de ce dernier.

3-Régularité en élévation : Art 4.3.3 RPA 2003 :

-le système de contreventement ne doit pas comporter d’éléments porteurs verticaux
discontinus, dont la charge ne peut pas se transmettre à la fondation.
-aussi bien la raideur que la masse des différent niveaux restent constants ou diminuent
progressivement et sans changement brusque de la base au sommet du bâtiment.
4- Redondance en plan

-chaque étage devra avoir, en plan, au moins 4 files de portique et / ou de voiles dans la
direction des latérales appliquées.
-Ces files de contreventement devront être disposées symétriquement autant que possible
avec un rapport entre valeurs maximale et minimale d’espacement ne dépassant pas 1.5.
5- Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier :

Ces deux critères sont obligatoirement respecter depuis le séisme 2003.

la valeur Q est donnée par le tableau [4.4 RPA 99 VERSION 2003].

Critère q Obs/xx Pq Obs/yy Pq

1-condition minimale sur fils de contreventement. oui 0 oui 0

2-Redondance en plan. non 0.05 non 0.05

3-Régularité en élévation. non 0.05 non 0.05

4- Régularité en plan. non 0.05 non 0.05

5-Contrôle de la qualité des matériaux. oui 0 oui 0

6-Contrôle de la qualité de l’exécution. oui 0 oui 0

Tableau V3 : valeurs des pénalités.

Conclusion : Le facteur de qualité est égal à 1.15
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Q=1+0.05+0.05+0.05=1.15

V-1-3) Combinaisons de charge :

Les sollicitations à prendre en considération sont imposées par le BAEL 91 et le RPA 99 ;
qui sont combinées de façon à prévoir les efforts les plus défavorables. Elles sont résumées
dans le tableau suivant:

Tableau V.3 :

Combinaisons d’actions.

V-1-4 : Caractéristiques du sol :

le site d’implantation de bâtiment est de catégorie( S2).constitué de dépôt de pente
essentiellement argilo-limoneux à inclusion de débris de roche en provenance du massif
métamorphique du BALLOUA.sa contrainte admissible est de : 3.1 bare =0. 31[MPa] donné
par l’ETUDE GEOTECHNIQUE.
V-2) Résultats de la modélisation :
La disposition des voiles :
Les différentes variantes sont les suivantes :
1ér variante :

Figur IV.1 :la première disposition des murs voiles et poteaux .WT=5731221.26 [kg]=57312.21
[Kn]

T= 1.15s
W=18475.896[Kn].

Les combinaisons

BAEL 99 ELU 1.35G+1.5Q

ELS G+Q

RPA99 ACC 0.8G∓E

G+Q∓E
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2éme variante :

Figure IV.2 :la deuxième disposition des murs voiles et poteaux .WT=5731221.26
[kg]=57312.21 [Kn]

T= 0.94s
W=21447.547[Kn]
3éme variante :

Figure IV.3 : la troisième disposition des murs voiles et poteaux .
T= 0.724s

W=23144.245 [Kn]
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V.2.1) Période fondamentale de vibration et taux de participation massique :

Les résultats finaux obtenus avec ROBOT sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.4 : Extrême globale pour la période de vibration.

Tableau V.4 : Extrême globale pour la période de vibration.

Le logiciel Robot nous a donné les modes et les périodes de vibration pour la structure

comme suite

La période maximale est de 0.724sec pour le 1er mode de vibration et la période minimale est

de 0.060 secs pour le 18 ème mode de vibration.

Tableau VI.1 : période et facture de participation massique du modèle.
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Remarque : la somme des masses modale n’a pas atteint les 90% de la masse totale.

Donc il faut procéder au choix du nombre de mode en appliquant le critère suivant (Article

4.3.4(b) du RPA) :

Ou : N est le nombre de niveaux au dessus du sol et TK la période du mode K.

Pour le cas de la structure : N=8 avec k=8.485 et TK=0.062sec <0.2sec …vérifiée.

V.2.2) spectre de réponse :

V.2.3) Vérification de l’effort tranchant à la base :

La force sismique est calculée par la formule suivante :
Tst W

R

QDA
V

..


On a Q=1.15
La période critique imposée par le [RPA99(2003) ; Art.4.2.4] est comme suite :

  4

3

,
09.0

min nt
n

f hC
L

h
T







L :la dimension du bâtiment mesuré à sa base dans la direction de calcul considéré
L=19.20m
hn : la hauteur du bâtiment mesuré à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau
«n».

0.0 1.0 2.0 3.0
0.0

1.0

2.0

Période (s)

Accélération(m/s^2)

sec20.03  KTetNk
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h=26.20m
Ct : coefficient donné en fonction du système contreventement, du type de remplissage.il est
Donné par le tableau (4-6 RPA) Ct =0.05.

avec Lx=19.2m Tx=0.53s

avec Ly=30m Tx=0.43s

donc on prend Tf =0.44s.
selon le RPA99/2003 (ART 4.2.4 ,4), la valeur T calculée ne doit pas dépasser 30% celle
estimée à partir des formules empirique : T=0.44x1.3=0.572s

On doit vérifier que : 3.1
fT

T

Avec :
Tf : Période fondamentale imposée par le RPA (Tf=0.572s).
T : Période de vibration du bâtiment donnée par le logiciel ROBOT(T=0.724s).

.3.1265.1
572.0

724.0
vérifiéecondition

T

T

f



T2=0.5s T2<T<1.3s D=2.5ŋ(T2/T)2/3

ŋ=0.882 D=1.91
WT=2314424.556 [kg]=23144.245 [Kn]
D’où :

Vtx=2528.508KN
Vty=2528.508KN

2- Vérification de l’effort tranchant à la base :

On doit vérifier que :

Vst> 80%. V dyn

V dyn : Les efforts tranchants dynamiques à la base de la structure données par le

Logiciel ROBOT.

Vtx (dyn) = 2701.18 KN Vty (dyn) = 3433.42 KN

.80.006.1
508.2528

18.2701
vérifiéecondition

Vx

Vtx


.80.035.1
508.2528

42.3433
vérifiéecondition

Vy

Vty


CONCLUSION :

La condition de l’éffort tranchant à la base est vérifiée pour les deux directions Ex et Ey.

Lx

xh
T N09.0


Ly

xh
T N09.0


shCt N 57.0)2.26(05.0)( 4

3

4

3


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V-2-2 ) Déplacement maximaux et minimaux :

Les résultats pour les déplacements maximaux et minimaux obtenus avec ROBOT sont

résumés dans les tableaux suivant :

UX [cm] UY [cm] UZ [cm] RX [Rad] RY [Rad] RZ [Rad]

MAX 1.90 1.98 1.3 0.010 0.010 0.007

Noeud 21413 20837 17343 18260 29474 46467

Cas 13 (C) (CQC) 15 (C) (CQC) 15 (C) (CQC) 15 (C) (CQC) 13 (C) (CQC) 13 (C) (CQC)

Mode

MIN -1.90 -1.00 -1.6 -0.010 -0.010 -0.006

Noeud 21469 20837 17343 18260 30359 46411

Cas 14 (C) (CQC) 16 (C) (CQC) 16 (C) (CQC) 16 (C) (CQC) 14 (C) (CQC) 14 (C) (CQC)

Mode

Tableau V.4: Valeurs des déplacements maximaux et minimaux des nœuds .

Les déplacements horizontaux à chaque niveau «i» de la structure sont calvulés comme suite

R=4

δei =déplacement du aux force sismiques Fi ycompris l’éffet de torsion.

Vérification :
D’après [Art 5.10 RPA version 2003] 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.
Pour notre strucure :
hts.sol =3.06m le dépalcement max U ≤ 3.06cm..
ht RDC =4.08m le dépalcement max U ≤ 4.08cm..
ht 1et2 étage=3.4m le dépalcement max U ≤ 3.4cm..
ht 3,4,5et 6 étage=3.06m le dépalcement max U ≤ 3.06cm..

Le déplacement relatif au niveau«i» par rapport «i-1» est égale à :

]5020039919.4[. pversionRPAArtR eii  

1 ii UUU
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Tableau V.5: Vérification des déplacements.

V-2-3) Excentricités et évaluation de la masse totale de la structure :

Les excentricités obtenues avec Robot-BAT sont évaluées dans le tableau ci-après avec les
masses des différents niveaux d’étage

Tableau V.5: Valeurs des excentricités et évaluation de la masse totale de la structure.
 Les excentricités accidentelles (ex1, ey1) :

Tableau V.6: Tableau des excentricités

Niveau Déplacement des niveaux Déplacements relatifs (NIV) Vérification∆U. (R)
<1% hétage .

UXmax (cm) Uymax (cm)   cmRU   cmRY

6 8.83 6.16 / / vérifiée

5 7.46 5.87 1.37 0.29 vérifiée

4 5.83 4.75 1.63 1.12 vérifiée

3 4.11 3.96 1.89 0.79 vérifiée

2 2.37 2.51 1.74 1.45 vérifiée

1 1.22 1.70 1.15 0.81 vérifiée

RDC 0.37 1.18 0.86 0.29 vérifiée

S/SOL 0.06 0.67 0.31 0.51 vérifiée

Cas/Etage Nom Masse [kg] G (x,y,z) [m] R (x,y,z) [m] ex0 [m] ey0 [m]

1/1 S/Sol 422311.482 9.33 15.15 -0.59 9.35 7.33 -0.82 0.02 0.22

1/2 RDC 359042.387 9.35 16.04 3.35 9.35 23.93 3.10 0 0.38

1/3 Etage 1 321274.45 9.35 15.74 6.96 9.35 24.02 6.75 0 0.28

1/4 Etage 2 252792.27 9.36 14.13 10.50 9.35 23.97 10.25 0.01 0.44

1/5 Etage 3 297379.51 9.36 13.39 13.58 9.35 23.51 13.38 0.01 0.12

1/6 Etage 4 200175.83 9.34 12.69 16.67 9.35 23.22 16.46 0.01 0.54

1/7 Etage 5 175735.73 9.37 11.97 19.74 9.35 23.27 19.53 0.02 0.11

1/8 Etage 6 82537.09 9.32 14.46 22.79 9.35 23.30 22.55 0.03 0.58

Masse totale = 2311424.5[ kg]=23114.245kn
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Evaluation de l’ecentricité accidentelle :

Dans l’analyse, le logiciel Robot-BAT prend en compte, en plus de l'excentricité théorique

calculée, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale à  0,05 L (L étant la dimension

du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique). Celle-ci doit être appliquée au

niveau du plancher considéré suivant chacune des deux directions (x-x) et (y-y).

e=max(0.05xLmax ;e0)>e1.

ex (acc) = 19.2× 0.05 = 1.475 [m]>0.935m

ey (acc) = 30.25 × 0.05 = 1.512 [m]>1.545m

V.2.4. Efforts internes maximaux :

V.2.4.1. Les efforts internes dans les poutres :

Les moments maximaux obtenus avec l’option d’affichage « Extrême globaux » sous
Robot-BAT pour les poutres sont résumés dans les tableaux suivants :

1)Les poutres principales:

NIVEAU Poutres.
P

Efforts [KN.m] Combinaison

Etage5,6 Etage 3,4 Travée Moments MU 47.293 ELU

Appuis
Moments

MSUP 109.682 G+Q±E

MINf 44.74 0.8G±E

s/sol+RDC+Etage
1et2

Travée Moments MU 53.729 ELU

Appuis Moments
MSUP 73.823 G+Q±E

MINf 48.598 0.8G±E

Tableau .V.7: Valeurs extrêmes globales des efforts dans les poutres principales.
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2)Les poutres secondaire:

NIVEAU Poutres. P Efforts [KN.m] Combinaison

Etage5,6 Etage 3,4 Travée Moments MU 16.385 ELU

Appuis
Moments

MSUP 80.128 G+Q±E

MINf 44.74 0.8G±E

s/sol+RDC+Etage
1et2

Travée Moments MU 10.22 ELU

Appuis Moments
MSUP 27.735 G+Q±E

MINf 20.80 0.8G±E

Tableau .V.8: Valeurs extrêmes globales des efforts dans les poutres secondaire.

V.2.4.2. Les efforts internes dans les poteaux :
Les efforts internes maximaux obtenus avec l’option d’affichage « Extrême globaux »

sous Robotpour les poteaux sont résumés dans le tableau ci-après :

Les poteaux sont soumis aux efforts revenant de la combinaison (G+Q±E) et (0.8G±Q).

Tableau V.9: Valeurs des efforts internes maximaux dans les poteaux.

V.2.4.3. Les efforts internes dans les voiles :

-voiles transversaux

Zone voiles Efforts normal [kN] Efforts tranchant [KN] combinaison

I VT1

VT2

VT3

1640.37

1294.81

970.82

311.711

34.23

40.48

ACC

ACC

ACC

II VT1

VT2

VT3

1115.48

975.06

779.86

453.92

50.97

199.92

ACC

ACC

ACC

Les poteaux Efforts internes [KN] combinaisons

35x40
N 1480.20 G+Q±E

T 80.26 G+Q±E

M 43.05 G+Q±E

30x35
Nmax 621.78 G+Q±E
T 19.31 G+Q±E
M 13.10 G+Q±E

30x30

N 233.59 G+Q±E
T 16.78 G+Q±E
M 14.74 G+Q±E
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Tableau V.10:Valeurs des efforts internes maximaux dans les voiles transversaux.

-voiles longitudinaux :

Zone voiles Efforts normal [kN] Efforts tranchant [KN] combinaison

I VL1

VL2

VL3

1750.63

1251.69

968.63

171.93

225.56

257.78

ACC

ACC

ACC

II VL1

VL2

VL3

1510.16

983.08

680.63

221.56

195.85

30.66

ACC

ACC

ACC

Tableau V.11:Valeurs des efforts internes maximaux dans les voiles longitudinaux.

V.2.4.4 : les réactions d’appuis :
L’infrastructure sera dimensionnée et ferraillées sous les combinaisons suivantes :
Les combinaisons du BAEL 91 modifiée 99.
1.35G+1.5Q ELU
G+Q ELS
Les combinaisons du RPA modifiée 2003 :
0.8G±E
G+Q±E

Les résultats obtenus pour réactions d’appuis maximales qu’on utilisera pour le
dimensionnement et le ferraillage de l’infrastructure sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.12: Valeurs des réactions d’appuis.

Type de calcul Effort interne Combinaison

Dimensionnement

N [Kn] 2297.97 E.L.S

M [kn.m] 54.05
N [Kn] 2732.22 G+Q+E
M [kn.m] 71.12

Ferraillage
N[ Kn] 3154.11 E.L.U

M [kn.m] 74.26



Chapitre VI

Ferraillage

des poutres



Chapitre VI ferraillage des poutres

142

Introduction :

Ce présent chapitre est l’objectif principal de toute notre étude et dans lequel on va

déterminer les sections d’armatures nécessaires dans chaque élément sous la sollicitation

la plus défavorable issue du chapitre précédent.

La structure dans sa totalité est constituée de trois types d’éléments structuraux qui

sont : les poutres soumises à la flexion simple dans un plan, les poteaux soumis à la flexion

composée dans les deux et les voiles soumis à la flexion composée dans un seul plan.

VI)-1-Ferraillage des poutres :

VI)-1-1- La flexion simple dans les poutres :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple sous les combinaisons les plus

défavorables ELU (1,35G+1,5Q), accidentelles (G+Q±E et 0,8G±E) et suivant les règles du

RPA99 version 2003, ensuite on effectuera des vérifications à l’ELU, à l’ELS et RPA 99

version 2003.

VI)-1-2- Principe de la flexion simple à l’ELS :

Le calcul des armatures à l’état limite de service s’est avéré à travers l’expérience non

nécessaire sauf lorsque la fissuration est préjudiciable ou très préjudiciable, dans ces

deux cas,la limitation de lacontrainte dans les aciers engendre une section plus

importante et qui risque de dépasser celle déterminée à l’ELU.

Pour ce qui concerne le présent projet, la fissuration est peu préjudiciable, donc le
calcul des armatures à l’ELS n’est pas nécessaire.

VI)-1-3- Recommandation du RPA pour le ferraillage des poutres :

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.

 Poutres principales de (30x40) cm2 :Amin=0.005x30x40=6cm2

 Poutres secondaires (30x35) cm2 :Amin=0.005x30x35=5.25cm2

 Hypothése de calcul des armaturees longitudinales :

b

bu

fc
f


2885.0



Pour FeE400 et s=1.15 =0.392

bu

U

fbd

M
2


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Si b ≤ l= 0.392 section simplement armée(SSA)

Si b >l =0.392 section doublement armée(SDA).

MU=M1+ΔM

M1= l bd2.fbu et ΔM=MU-M1

Finalement ;

Armatures transversales (Art. 7.5.2.2) :

Le rôle des armatures transversales est de reprendre la sollicitation due à l’effort

tranchant ; la détermination du diamètre dépend des dimensions de la section du béton et

de la section des armatures longitudinales.

La quantité d’armatures transversales données par Robot est de 4T8=2.01 cm².

Soit : un cadre et un étrier en T8.

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : Amin=0.003St x b

St : L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :

10 pour les poutres principales

St = min (h/4 ;12Фl) = en zone nodale.

9pours les poutres secondaires

Фl : le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.

Soit : poutres principales de (30x40) : St = 10 cm

Poutres secondaires de (30x35) : St=8 cm.

20pour les poutres principales

St ≤ h/2 = en zone de recouvrement.

17.5 Pour les poutres secondaires

  st

SS

st

S
cd

M
AtelqueA

dB

M
A

 


 //

1

1 .....
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Soit : poutres principales de (30x40) : St=15cm .

Poutres secondaires de (30x35) :St =15 cm.

Amin =0.003x20x30 = 1.8cm2< 2.01cm2 condition vérifiée.

Délimitation de la zone nodale :

L’=2xh

h’= max he /6;b1;h1;60cm

h :hauteur de la poutre;

b1, h1 : dimension du poteau ;

he : hauteur entre nus des poutres.

On aura :L’=2x40=80cm pour les poutres principales .

L’=2x35=70cm pour les poutres secondaires.

h’=max 420/6 ;50 ;60cm = max 70,60,50 = 70cm.

Remarque :

Les premières barres d’armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus

du nus de l’appui.

Dispositions constructives :

Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des

chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations

suivantes qui stipulent que :

La longueur des chapeaux à partir des nus d’appuis est au moins égale à :

-1/5 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit

d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive ;

-1/4 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit

d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive ;

-1/2 au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est

prolongée jusqu’aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une

distance des appuis égale à 1/10 de la portée.
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Armatures longitudinales :

a)Poutres principales :

Armatures en travée

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] Choix A adopter

2 ,3, 4,5et

6éme étage

47.293 0.077 SSA 0.958 3.73 6.00 3HA16 8.01

s/sol, RDC,

1 étage

53.729 0.087 SSA 0.954 4.26 6.00 3HA16 8.01

Tableau V.1 : ferraillage des poutres principales en travées.

Armatures en appuis SUP

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] A adopter Choix

2 ,3, 4,5et

6éme étage

73.823 0.120 SSA 0.936 5.96 6.00 8.013 3HA16+3HA14

S/sol, RDC,

1 étage

109.682 0.178 SSA 0.913 9.12 6.00 10.64 3HA16

Tableau V.2 : ferraillage des poutres principales aux appuis.

Armatures en appuis INF

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] A adopter Choix

2 ,3, 4,5et

6éme étage

38.993 0.063 SSA 0.968 3.05 6.00 6.03 3HA16

S/sol, RDC,

1 étage

67.513 0.11 SSA 0.942 5.44 6.00 6.03 3HA16
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b) poutres secondaires :

Armatures en travée

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] A adopter Choix

2 ,3, 4,5et

6éme étage

16.385 0.031 SSA 0.984 1.37 5.25 6.03 3HA16

s/sol,

RDC, 1

étage

10.22 0.02 SSA 0.990 0.85 5.25 6.03 3HA16

Tableau V.3 : ferraillage des poutres secondaires en travées.

Armatures en appuis SUP .

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] A

adopter

Choix

2 ,3, 4,5et

6éme étage

27.735 0.154 SSA 0.916 2.49 5.25 8.01 3HA14+3HA12

S/sol, RDC,

1er étage

80.128 0.053 SSA 0.916 7.18 5.25 9.24 3HA14+3HA12

Tableau V.4 : ferraillage des poutres secondaires aux appuis.

Armatures en appuis INF .

Niveau Mt max

[KN.m]

µ obs β As[cm2] Amin[cm2] A adopter Choix

2 ,3, 4,5et

6éme étage

80.128 0.154 SSA 0.916 7.18 5.25 6.03 3HA16

S/sol,

RDC, 1er

étage

29.447 0.106 SSA 0.944 3.12 5.25 6.03 3HA16
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VI)-1-4-Vérification à faire :

VI)-1-4-1-Vérification du BAEL 91 mod.99 :

 Vérification de la contrainte tangentielle : [Art. A.5.1.211/BAEL 91 mod 99].

u
U

u
db

T
 

0

Avec :

TU : effort tranchant maximal.









 MPa
f

b

c
u 5;

2.0
min 28




 MPaMPa
x

b

u 5;33.3min5;
252.0

min 













.33.3 MPau 

Sens-X

TU= 129.15kN

MPaMPa
f

MPa
x

x

db

T

b

c
u

U
u 33.35,

2.0
min219.1

370300

10374.135 28
3

0















Condition vérifiée

Sens-Y

TU= 71.183KN.

.33.35,
2.0

min741.0
320300

10183.71 28
3

0

MPaMPa
f

MPa
x

x

db

T

b

c
u

U
u 














Condition vérifiée

 Influence de l’effort tranchant (Au niveau des appuis) sur le béton

comprimé :

[Art. A.5.1.3.3/BAEL 91 mod 99]

On doit vérifier que :
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daavecab
f

T
b

c 9.04.0 28
max 



Sens- X :

Tmax=135.374kN

kNxxxxxdxbx
f

b

c 666103003709.0
5.1

25
4.09.04.0 328  



vérifiéeconditionkNdxabx
f

xKNT
b

c  6669.04.0374.135 28
max



Sens- X :

Tmax=71.183kN

kNxxxxxdxbx
f

b

c 576103003209.0
5.1

25
4.09.04.0 328  



.5769.04.0183.71 28
max vérifiéeconditionkNdxabx

f
xKNT

b

c 


Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton :

[Art. A.6.1.2.1/BAEL 91 mod 99]

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

tjssese
u fx

ud

T 26.0
9.0

 


Avec :

.5.1 HAacierslespours 

 ..:  uaciersdesutilePérimètreU

MPaxxse 835.21.25.16.0 2 

Sens-x :

Tmax=135.374Kn.

.835.278.1
61414.33209.0

10374.135 3

vérifiéeconditionMPaMPa
xxxx

x
sese  
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Sens-Y :

Tmax=71.844Kn

.835.2715.0
61614.33709.0

10844.71 3

vérifiéeconditionMPaMPa
xxxx

x
sese   .

 Calcul de la longueur d’ancrage :

Pour les HA 16 :

.43.56
835.24

4006.1

4

.
cm

x

xfe
l

se

s 




Pour les HA 14:

.38.49
835.24

4004.1

4

.
cm

x

xfe
l

se

s 




Pour les HA 14:

.33.42
835.24

4002.1

4

.
cm

x

xfe
l

se

s 




A défaut de calcul plus précis, on peut admettre que l’encrage d’une barre rectiligne

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée hors

crochet est au moins égal à :

- 0.6 s’il s’agit d’une barre lisse de classe FeE215 ou FeE235.

- 0.4 s’il s’agit d’une barre à H.A de classe FeE400 ou FeE500.

[Art. A.6.1.253/BAEL 91 mod 99].

Pour les HA 16 :

LS=0.4ls=0.4x56.43=22.57cm.

Pour les HA 14:

LS=0.4ls=0.4x49.38=19.75cm.

Pour les HA 12:

LS=0.4ls=0.4x42.33=16.93cm.

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les

poteaux de rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.
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VI)-1-4-2- Vérification à l’E.L.S:

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

durabilité de la construction. Les vérifications qui leur sont relatives sont :

 Etat limite de résistance de béton en compression ;

 Etat limite de déformation ;

 Etat limite d’ouvertures des fissures.

a) Etat limite de résistance de béton en compression :

Comme la fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification n’est à effectuer pour les

poutres.

b) Etat limite de résistance de béton en compression :

[Art. A.4.5.2/BAEL 91 mod 99]

La contrainte de compression est limitée à :

MPaxxfcbc 15256.06.0 28 

En travée : La fissuration étant peu nuisible. On doit vérifier que :

xdxA

M
avec

k
K S

ssSb


  :.
1

.
1 dxb

As100


les résultants sont donnés dans les tableaux suivant:

Poutres principales :

NIV Ms As ρ β k σs σbc σbc obs
2 ,3, 4,5et
6éme étage

34.725 8.01 0.703 0.878 25.98 0.038 128.34 4.94 cv

S/sol, RDC,
1er étage

38.57 8.01 0.703 0.878 25.98 144.32 5.56 15 cv

Tableau 5 : Vérifications de l’état limite de compression du béton en travée des poutres

principales

NIV Ms As ρ 1 Β1 K1 k σs σbc σbc obs
2 ,3, 4,5et
6éme étage

75.44 9.24 0.811 0.871 23.76 0.042 246.68 10.12 15 cv

S/sol,
RDC, 1er

étage

52.996 8.01 0.703 0.878 25.98 0.038 198.30 7.62 15 cv

Tableau 6 : Vérifications de l’état limite de compression du béton aux appuis des poutres

principales.
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Poutre secondaires :

NIV Ms As ρ 1 β 1 K 1 k σs σbc σbc obs
2 ,3, 4,5et
6éme étage

11.789 6.77 0.684 0.879 26.32 0.038 60.26 2.29 15 cv

S/sol, RDC,
1er étage

7.37 6.77 0.684 0.879 26.32 0.038 37.53 1.43 15 cv

Tableau 7 : Vérifications de l’état limite de compression du béton en travée des poutres

secondaires.

NIV Ms As ρ 1 β 1 K 1 k σs σbc σbc obs
2 ,3, 4,5et
6éme étage

32.184 8.01 0.809 0.871 23.76 0.042 139.79 5.88 15 cv

S/sol, RDC,
1er étage

11.12 8.01 0.809 0871 23.0042 0.042 48.30 2.03 15 cv

Tableau 8 : Vérifications de l’état limite de compression du béton aux appuis des poutres

principales.

c) Etat limite de déformation :

Les règles [Art. B.6.5.1/ BAEL 91 mod 99] précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à

l’E.L.S l’état limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions

suivantes sont satisfaites :


16

1


L

ht


010M

M

L

h s
tt 


e

S

fdb

A 2.4

0

0 

Avec :

ht: Hauteur totale de la poutre ;

L: Portée libre de la poutre ;

Ms
t : Moment fléchissant max de service en travée ;

M0: Moment fléchissant max de la travée isostatique ;

AS: Section des armatures ;

b0: Largeur de la section du béton de la poutre ;

d: Hauteur utile de la section droite de la poutre.
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Sens-X
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vérifiéecondition

L
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.0066
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36.23

10
088.0
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vérifiéecondition
xM

M

L

h s
tt 

.0106.0
400

2.4
056.0

4230

78.6
vérifiéecondition

x


Conclusion: il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche dans les poutres principales.
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Interdroction :

Les poteaux seront calculés en flexion composéeen tenant compte des combinaisons

suivantes :

L’ELU : 1,35G+1,5Q

RPA99 modifiée2003 : G+Q E

0,8G±E

En procédant à des vérifications à l’ELS (G+Q).

VII-1 : Diagrammes des efforts internes :((portique 2))

Les exigences du RPA99 version 2003 :

1) Les armatureslongitudinales [Art 7.4.2.1 page 61]:

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sanscrochets.

-Le diamètre minimum est de 12 mm.

-La longueur minimale des recouvrements est de40Фen zoneIIa.

-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :

25cm en zone II .
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- Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des

zones nodales (zone critique)

Le pourcentage minimale d’armatures sera 0.8%xbxh .

Poteau (40x35) :Amin= 0.008x40x35=11,2cm2<A=16.8 cm2 C.V

Poteau (35x30) :Amin = 0.008 x 35 x 30 = 8.4 cm2 <A=12.32 cm2 C.V

Poteau (30x30) :Amin = 0.008 x 30 x 30 = 7.2 cm2 <A=9.05 cm2 C.V

Le pourcentage maximal en zone courante est de 4% et 6% en zone de recouvrement.

Poteau (40x35) : Amax = 0.04 x 40 x 35 =56 c42m2>A=16.8 cm2 C.V

Poteau (35x30) : Amax = 0.04 x 35 x 30 = 42 cm2 >A=12.32 cm2 C.V

Poteau (30x30) : Amax = 0.04 x 30 x 30 = 36 cm2 >A=9.05 cm2 C.V

2) Armatures transversales [art 7.4.2.2 page.62]

Les armatures transversales sont disposées de manière à empocher tout mouvement

des aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :

-Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements.

-Empêcher le déplacement transversal du béton.

Les armatures donner par robot sont :At=4HA8=2.01cm2.

représentent deux cadres (ce ferraillage est adopté pour toux les poteaux)

 l’espacement des armatures transversales (Zone IIa) :

 En zone nodale :

S ≤ min (10Фl,15cm)

 En zone courante :

S≤ 15ϕl
min

On opte pour un espacement St=15cm pour les poteaux.

Фl : le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

Vérifier de la quantité d’armatures transversales :

la quantité d’armatures transversales minimales At/bxSt en pourcentage est donnée comme

suite :

avec :b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considère.

λg: Elancement géométrique du poteau.

.........5:

8.0...........3:

3.0...........5:

10
0min

10
0min

sprécédentevaleursdeuxlesInterpolerggSi

xbSAgSi

xbSAgSi

tt

tt












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L0 : longueur libre du poteau.

On remarque que :

λg>5 : alors la quantité minimale d’armatures sont :

En zone nodale (St=10cm) :

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 10 x 30 = 0.90 cm2< 2.01 cm2…….CV.

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 10 x 35 = 1.05 cm2< 2.01 cm2…….CV.

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 10 x 45 = 1.35 cm2< 2.01 cm2…….CV.

En zone courante (St=15cm) :

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 15 x 30 = 1.35 cm2< 2.01 cm2…….CV.

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 15 x 35 = 1.57 cm2< 2.01 cm2…….CV.

 At = 0.3% x St x b = 0.003 x 15 x 45 = 2.02 cm2< 2.01 cm2…….CV.

Les étapes de calcul en flexion composée:

 Hypothèse de calcul en flexion composée :

Deux cas peuvent se présenter :

 Section partiellement comprimée (SPC):

La section est partiellement comprimée si les conditions suivantes sont vérifiées :

.

Avec Mf : moment fictif égal au moment par rapport aux armatures tendues :
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 Section entièrement comprimée :

La section est partiellement comprimée si les conditions suivantes sont vérifiées :

-Deux cas peuvent se présenter :
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FERAILLAGE à l’ELU:

Les tableaux suivants résument les différentes sections d’armatures des poteaux dans le sens

transversal et longitudinal sont résumés dans le tableau suivant :

 ferraillage des poteaux a l’ELU, dans sens transversal.

Tableau VII-1 : ferraillage des poteaux a l’ELU, dans sens transversal.

Poteux comb Effort N[KN] MOMEN[KN.m] obs A’ A cm2 Amin[cm2] Aadop[cm2] CHOIX

40x35

ELU

Nmax= 865.626
Nmin= -75.808
Ncor= 11.693

Mcor=0.495
Mcor=-24.673
Mmax=4.158

SEC
SPC
SPC

0
0
0

0
0
0

12.80 16.08 8HA16

ACC
Nmax= 828.438
Nmin=263.777
Ncor= 20.282

Mcor=2.161
Mcor=-20.24
Mmax=19.77

SEC
SEC
SPC

0
0.86
0

0
0
0

35X30

ELU

Nmax= 578.795
Nmin= 17.596
Ncor= 4.548

Mcor=0.40
Mcor=-4.046
Mmax=15.235

SEC
SEC
SPC

0
0
0

0
0
0

9.8 12.32 8HA14

ACC
Nmax= 550.167
Nmin=-163.80
Ncor= 324.428

Mcor=12.543
Mcor=-1.494
Mmax=40.565

SEC
SEC
SEC

0
0
0.3

0
0
0

30X30

ELU

Nmax= 217.196
Nmin= -9.898
Ncor= 62.887

Mcor=-0.049
Mcor=-2.402
Mmax=5.616

SEC
SEC
SEC

0
0
0

0
0
0

7.2 9.05 8HA12

ACC
Nmax= 222.847
Nmin=-108.01
Ncor= 63.125

Mcor=0.602
Mcor=-0.813
Mmax=22.901

SEC
SEC
SEC

0
0
3.84

0
0
0
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 ferraillage des poteaux a l’ELU, dans sens longitudinal.

Tableau VII-1 : ferraillage des poteaux a l’ELU, dans sens longitudinal.

Remarque : Les poteaux seront ferraillés avec la section minimale du RPA.

VIII)-2-2-2: les vérifications à l’ ELS:

 Etat limite d’ouverture des fissures :

La vérification d’état limite des fissures est dispensable car on est dans le cas d’une

fissuration peu nuisible.

 Etat limite de compression du béton :

-Les solicitations sont:

Moment de flexion MS et un effort normale Ns ,l’excentricité :

Poteux comb Effort N[KN] MOMEN[KN.m] A cm2 A’ obs Amin[cm2] Aadop[cm2] CHOIX

40x35

ELU

Nmax= 974.199
Nmin= 255.579
Ncor= 492.826

Mcor=0.852
Mcor=-4.655
Mmax=26.591

0
0
0

0
0
0

SEC
SEC
SEC

12.80 16.08 8HA16

ACC
Nmax= 828.438
Nmin=263.777
Ncor= 20.282

Mcor=2.161
Mcor=-20.24
Mmax=19.77

0
0
0

0
0
0

SEC
SEC
SPC

35X30

ELU

Nmax= 578.795
Nmin= 17.596
Ncor= 4.548

Mcor=0.40
Mcor=-4.046
Mmax=15.235

0
0
0

0
0
0

SEC
SPC
SPC

9.8 12.32 8HA14

ACC
Nmax= 427.903
Nmin=-73.507
Ncor= 185.952

Mcor=12.543
Mcor=-13.816
Mmax=74.708

0
0.23
0

0
0
0

SEC
SEC
SEC

30X30

ELU
Nmax= 217.196
Nmin= -9.898
Ncor= 64.912

Mcor=-0.049
Mcor=-2.402
Mmax=3.519

0
0
0

0
0
0

SEC
SEC
SEC

7.2 9.05 8HA12

ACC
Nmax= 168.882
Nmin=-99.787
Ncor=8 2.037

Mcor=7.847
Mcor=0.046
Mmax=22.293

0
0
2.65

0
0
0

SEC
SEC
SPC

MPaxxfcbcbc 15256.06.0 28  
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Hypothèse de calcul

 Vérification d’une Section partiellement comprimée :

Pour calculer la contrainte du béton bc , on détermine la position de l’axe neutre :

czyser 

Z : est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : z3+ p.z+q=0

Avec : es
h

c 
2

b

cd
A

b

dc
AxcP sSU





 90

'
.903 2

)².c.(d
b

90A
)c'(c

b

90A'
2.cq 1

2
1

3

1 

La solution de l’équation du 3ème degré :
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q²Δ
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- Choisir une solution parmi les trois solutions


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
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
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3

ρ
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
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3

ρ
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


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
 0

3 240
3

ρ
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-On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0<y1=y2+1<h

Donc :y1=y2+Ic
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])c'-(yA')y-(d15[Ay
3

I 2
1s

2
1S

3
1 

b

Finalement : bc
S xy

I

xNy
  1

2
bc

Dans le sens longitudinal:

Tableau VII-2:vérification de l’état limite de comprission du béton à l’ELS.

Dans le sens transversal:

Tableau VII-3:vérification de l’état limite de comprission du béton à l’ELS.

Condition de non fragilité :

Il faut vérrifier que :

Section Sollicitation
Ns (KN)

Ms
(KN,m)

e (m) h /6(m) Nature σbc

(Mpa)
bc

(Mpa)

σs
2=σs

1 σst obs

40 x 35
Nmax=657.02 Mcor = 3.06 0.004 0.066 SEC 2.60 15 38.83 348 CV

Nmin=150.11 Mcor = 5.33 0.035 0.066 SEC 0.77 15 1 348 CV

Mmax=284.35 Mmax = 24.71 0.086 0.066 SEC 2.04 15 28.67 348 CV

35 x30
Nmax=393.45 Mcor = 3.01 0.007 0.058 SEC 2.06 15 30.51 348 CV

Nmin=59.88 Mcor = 7.27 0.121 0.058 SPC / 15 / 348 CV

Mmax=104.56 Mmax = 19.24 0.184 0.058 SPC / 15 / 348 CV

30 x 30
Nmax=184.32 Mcor = 2.80 0.015 0.05 SEC 1.4 15 20.34 348 CV

Nmin=-86.61 Mcor = 50.27 0.58 0.05 SPC / 15 / 348 CV

Mmax=148.98 Mmax = 50.64 0.339 0.05 SPC / 15 / 348 CV

Section Ns (KN) Ms (KN,m) e (m) h /6(m) Nature σbc

(Mpa)
bc

(Mpa)

σs
2=σs

1 σst obs

40 x 35
Nmax= 657.02 Mcor =3.06 0.004 0.075 SEC 2.60 15 38.83 348 CV

Nmin=150.11 Mcor =5.33 0.035 0.075 SEC 0.77 15 1 348 CV

Mcor=284.35 Mmax =24.71 0.086 0.075 SEC 2.04 15 28.67 348 CV

35 x30
Nmax=393.45 Mcor=3.01 0.007 0.075 SEC 2.06 15 30.51 348 CV

Nmin= 59.88 Mcor =7.27 0.121 0.075 SPC / 15 / 348 CV

Mcor=104.56 Mmax= 19.24 0.184 0.075 SPC / 15 / 348 CV

30 x 30
Nmax=184.32 Mcor =2.80 0.015 0.066 SEC 1.4 15 20.34 348 CV

Nmin=-86.61 Mcor=50.27 0.58 0.066 SPC / 15 / 348 CV

Mcor=148.98 Mmax =50.64 0.339 0.066 SPC / 15 / 348 CV
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adoptee
t A
fe

f
dbA  28

min ..23.0

  22
min 08.16563.1

400

1.2
373523.0:3540 cmAcmxxAx adoptee 

poteau Amin [cm2] Aadoptée[cm2] observation

40x35 1.563 16.32 CV

35x30 1.195 12.32 CV

30x30 0.978 9.05 CV

Tableau VII-4 : vérification de non fragilité.

Conclusion :

On a opté pour le ferraillage suivant :

 Poteaux (40x 35) : 8 HA 16.

La section totale de :

8HA 16 = 16.08 cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 12.80 cm2)

 Poteaux (30x 35) : 8 HA 14.

La section totale de :

8HA 14 = 12.32cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 9.8 cm2)

As2 =3A16= 6.02 cm2

As3 = 3HA16

= 8.29 cm2

As2 = 3HA16= 6.02

As3 =

3HA16=6.02

cm2

As2 =3A14= 4.61 cm2

As3 = 3HA14

= 4.61 cm2

As2 = 3HA14= 4.61cm2

As3 =

3HA14=4.61

cm2
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 Poteaux (30x 30) : 8 HA 12.

La section totale de :

8HA 12 = 9.05cm2

est supérieur à la section minimale exigée par

le RPA (As min = 7.20cm2)

As2 =3A12= 1.13cm2

As3 = 3HA12

= 1.13 cm2

As3 =

3HA12=1.13

cm2

As2 =3A12= 1.13cm2



Chapitre VIII

Ferraillage

des voiles
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VII-3 : Ferraillage des voiles :

Introduction :
Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et a des

forces horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en

flexion composée sous les combinaisons les plus défavorables

 Selon le BAEL 91








QG

QG 5.135.1

 Selon le RPA version 2003








EG

EQG

8.0

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en

deux 02 zones :

-Zone I : sous/sol, RDC ,1er et 2éme étage.

-Zone II ,3éme, 4éme,5émeet 6éme étage

VII- Ferraillage des voiles :

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).

II-1- Exposé de la méthode :

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes sous les sollicitations les plus

défavorables (N ;M) en utilisant les formules suivantes :

I

VM

B

N
max

σ



I

'VM

B

N
min

σ




B : section du béton

I : moment d’inertie du trumeau

V et V’: bras de levier ;
2

voile
L

'VV 

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats.

Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :











3

2
,

2
mind ce Lh

(Art 7.7.4.RPA 99)
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Lc : langueur de la zone comprimée.

he : hauteur libre d’étage.

LC : Longueur de la zone comprimée : LC = L
minmax

max




Lt : Longueur de la zone tendue : Lt=L-Lc

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :

-Section entièrement comprimé (SEC)

-Section partiellement comprimé (SPC)

-Section entièrementtendue (SET)

a) Ferraillage section entièrement comprimé :

 Les efforts normaux

ed
2

σσ
N 1min

i 


 2 1

ed
2

σσ
N 12

1i 




e :épaisseur du voile

 Armatures verticales :

s

c28i

σ

fBN
v

A




B : section du voile

sσ = 348 MPa

 Armatures minimales :

ml/cm4A 2
min  (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)

%5.0
B

A
%2.0 min  (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)

B : Section du bétoncomprimé

b) Ferraillage section entièrement tendue :

 Les efforts normaux

ed
2

σσ
N 1max

1 




ed
2

σσ
N 21

2 




e : épaisseur du voile

 Armatures verticales :

i i+1

d d d

max

min
1

2

d

min

max1
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s

i
vi

N
A




Avec s = 348 MPa (contrainte de l’acier)

Armatures verticales minimales :

minA
e

t28

f

Bf
(Condition non fragilité BAEL art A4.2.1).

minA B0.002 (Section min du RPA art 7.7.4.1).

B : section du tronçon considéré

c) Ferraillage section partiellement comprimé :

 Les efforts normaux

ed
2

σσ
N 1max

i 




ed
2

σ
N 2

2i 

e :épaisseur du voile

 Armatures verticales :

s

i
v

N
A




s = 348 MPa (contrainte de l’acier).

Armatures verticales minimales :

minA

e

t28

f

Bf
(Condition non fragilité BAEL art A4.2.1).

minA B0.002 (Section min du RPA art 7.7.4.1).

B : section du tronçon considéré

Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent être munies des crochets à 135° ayant une longueur de

10 ∅ et disposée de manière à ce quelle servent de cadres aux armatures verticales.

La section de ces armatures est :

D’après le RPA 99 :

- AH≥ 0.15%B Globalement dans la section du voile.

- AH≥ 0.10%B En zone courante.

D’après le BAEL :

dd

max

max
1
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4
V

H

A
A 

Av : section d’armatures verticales.

B : section du béton.

Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieure.

Le diamètre des barres horizontales et verticales des voiles ne doivent pas dépasser 0.1 de

l’épaisseur du voile.

 Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après

l’article (7.7.4.3 du RPA 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au

mètre carré de surface.

III- Les potelets :

 Il est possible de concentrer des armatures de traction à l’extrémité du voile

pour former un potelet.

 La section totale d’armatures de la zone tendue doit être au moins égale à 0.2%

de la section horizontale du béton tendu qui est l’équivalent à au moins 4HA10

(RPA 99).

 Les barres verticales doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux, dont

l’espacement ne doit pas dépasser l’épaisseur du voile.

 Dans ce cas, à chaque extrémité d’un voile, on a des poteaux donc les armatures

des poteaux représentent les potelets.

III-1- Ferraillage minimal:

 D’après le BAEL 91 : )( 228
min cm

f

f
BA

e

c

 D’après le RPA 99 : )(%2.0 2
min cmBA  B : section du béton.

IV- Disposition constructives :

 Escapement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cm30,e5,1minSt  …………………….…. Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003)

Avec : e = épaisseur du voile

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur

1/10 de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15
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cm.

 Longueur de recouvrement :

- 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts

est possible.

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

 Diameter minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de

l’épaisseur du voile.

20mm
10

e
φmax  .

V - Vérification :

 Vérification des contraintes de cisaillement :

 (Art 7.7.2 RPA):

La contrainte de cisaillement dans le béton b doit être inférieure à la contrainte admissible

MPa5f0.2
b
τ

b
τ c28 

db

V
τ

0

b




Avec : calculuVV ,4.1  .

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile

d : Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

 Art 5.1.1 BAEL 91 :

2
S t

10HA4 e

L

10
L

10
L

St

Disposition des armatures verticales dans les voiles.
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Il fautvérifier que :

db
u

V

u
τ

u
τ

u
τ






Avec : :u Contrainte de cisaillement

MPa
f c 5.24MPa,

b
γ

0.15min 28 













 ; Pour la fissuration préjudiciable.

 La contrainte dans le béton :

MPa
AB

N
bc

s
bc 15256.0

15



 

Avec : Ns = G+ Q (Effort normal de service).

B : section du béton

A : section d’armatures adoptées.

NB : les voiles seront coulés sur toute leur longueur par étage sans reprise de bétonnage ce

qui fait qu’on n’aura pas besoin des armatures de coutures.

Exemple de calcul :

On prend comme exemple de calcul le voile transversal VL1:

 Caractéristiques géométriques :

L = 4.3 m , e = 20 cm

28603.42.0 m,LeB 

m
L

V 15.2
2

3.4

2


4
33

32.1
12

3.42.0

12

.
m

Le
I X 




 Sollicitations de calcul :

M= 1495.752 kN.m

Nmax =1004.03N

Nmin=354.20N

NS=740.15 kN

VU=245.149 kN

 Détermination des diagrammes des contraintes :
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N=Nmax

N= Nmin

Dans les deux cas la section est partiellement comprimée .le 2ème cas est plus défavorable.

 Calcul de “d” :

m33.23.4
3494.7844153.741

4153.741
l

σ
l

minmax

max
c 



















3

2
,

2
mind ce Lh

Ce qui donne Lt=L-LC=4.3-2.77=1.97m .

m
Lh ce 55.1

3

77.12
;

2

4.008.4

3

2
,

2
mind 







 










Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur(d) .

On adopte d =1.55m

 Calcul de la contrainte “σ1” :

 
98,1524

75.2

764,349455.175.2

l

)(l

t

mint

1 









d

kN/m²

 Détermination des efforts normaux “Nu1” ; “Nu2” :

NU1= KNd 061.7782.055.1
2

1524.983494.764
e

2

σ 1min 





NU2=
 

997,1822.0
2

98.152455.175.2

2

)(l 1t






e

d 
Kn

Calcul des armatures verticales:

Av1= 35.22
348

061.778N

S

U1



cm²

/m²-781.533KN
65.1

15.2752.1495

86.0

03.1004
σ

KN/m²486.3116
65.1

15.2752.1495

86.0

03.1004
σ

max
min

max
max








x

I

MV

B

N

I

MV

B

N

N/m²-3494.784K
714.0

75.1752.1496

7.0

80.354min
σ

KN/m²741.4153
86.0

15.2752.1496

86.0

20.354min
σ

min

max











I

MV

B

N

I

MV

B

N
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Av2= 25.5
348

997.182N

S

U2



cm²

Avj=1.1 438.9
400

10149.245
54.1

)4.1(





ef

VU
cm²

Àv1= 20.11
22

AV1


Lt

dAVJ cm² soit 8HA14= 12.30cm²

Àv2=
 

684.4
22

AV2





Lt

dLtAVJ cm² soit 4HA14=6.15 cm²

Vérifications :

Armatures minimales :

Amin≥max (0.002Lt e ; 0.0015 e L)

Amin≥max (6.92 ; 10.5) cm²

Calcul des armatures horizontales :

Selon le BAEL : cm/nappe587.5
4

adoptév
A

H
A 

Selon le RPA : cm²9.12B%0.15
H

A 

Vérification des contraintes à l’ELS :

Il faut vérifier que :
c28

f0,6σ b 

verifieeConditionMPaMPa

MPafMPa
xxAB

N

b

c

V

s
b












15857.0

156,0857.0
102154300200

1015.740

15
282

3





Vérification des contraintes de cisaillement :

- Selon le BAEL 99 : Il faut vérifier que

u
u

u
db

V













 MPa

f

b

c 5,2.0min 28


=3.33 MPa. Avec : :u contrainte de cisaillement

0.370MPa
36820x0.9

10245.149

db
u

V

u
τ 









MPa3.33
u
τMPa0,370

u
τ  verifieeCondition

- RPA99 révise 2003 :
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U

b

VT

MPa
db

T












4,1

518.0
3689.020

10149.2454.1


verifieeConditionMPafMPa cbb  52,0518.0 28 .

La même procédure de calcul est à suivre pour le Ferraillage du reste des voiles ,que ce soit

dans le sens longitudinal ou bien transversal.

VII - Ferraillage des voiles :
On va procéder par zone :

Zone I :S/sol, RDC ,1er 2éme étage .

Zone II : ,3 et 4éme 5éme et l’étage en Attique.
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Exemple de Ferraillage des voiles plaines :

Zone I II

Caractéristiques
géométriques

L (m) 4,300 4,300
e (m) 0,20 0,20

B (m2) 0.86 0.86
I (m4) 1,656 1,656
V (m) 2,150 2,150

Sollicitation
de

calcul

Nmax (KN) 1004,030 501,470
Nmin (KN) 354,200 71,320
M (KNm) 2945,564 675,797
Ns (KN) 740,150 369,750
T (KN) 245,149 143,276

σmax(KN/m2) 4153,741 943,738
σmin(KN/m2) -3494,764 -811,049

nature de la section SPC SPC
Lc (m) 2,335 2,313
Lt (m) 1,965 1,987
d (m) 1,530 1,530

σ1 (KN/m2) 773,319 186,672
N1 (KN) 816,271 190,814
N2 (KN) 147,897 35,701

ferraillages Av1 (cm2) 23,456 5,483
Av2 (cm2) 4,250 1,026

Av min (cm2) 12,90 12.90
Avj (cm2) 9,438 5,516

Av1/2+Avj/4 (cm2) 14,088 4,121
Av2+Avj/4 (cm2) 6,609 2,405

choix de la
section

bande1 12HA16 12HA12

bande2 8HA14 8HA12

escapement bande1 15 15
bande2 12 12

Ah (cm2) 4,020 4,020
Ah choix de la section/ml 5HA12 5HA12

Transversal 4Epingles HA8/m2
Vérification des

contraintes
ζb=5MPa ζb 0,997 0,583
ζu=2,5 ζu 0,712 0,416
σbc=15 σbc 0,673 0,336
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Exemple de Ferraillage des voiles avec ouverture (trumeaux):

Zone I II

Caractéristiques
géométriques

L (m) 1,40 1,40

e (m) 0,20 0,20
B (m2) 0.28 0,28
I (m4) 0,046 0,046
V (m) 0,7 0,7

Sollicitation
de

calcul

Nmax (KN) 566,570 507,610

Nmin (KN) 319,872 214,688
M (KNm) 247,380 204,220
Ns (KN) 417,700 374,180
T (KN) 9,965 9,765

σmax(KN/m2) 3712,951 2928,001
σmin(KN/m2) -1935,884 -1735,290

nature de la section SPC SPC
Lc (m) 0,953 0,910
Lt (m) 0,497 0,540
d (m) 0,635 0,607

σ1 (KN/m2) 537,916 216,860
N1 (KN) 196,358 148,119
N2 (KN) 42,697 16,454

ferraillages Av1 (cm2) 5,642 4,256

Av2 (cm2) 1,227 0,473
Av min (cm2) 8,330 6,267

Avj (cm2) 0,384 0,376
Av1/2+Avj/4 (cm2) 2,917 2,222
Av2+Avj/4 (cm2) 1,323 0,567

choix de la
section

bande1 6HA14 6HA12
bande2 6HA14 6HA12

espacement bande1 15 16

bande2 9 9
Ah (cm2) 1,923 1,923

Ah min (cm2) 5,400 5,400
Ah choix de la section/ml 5HA12 5HA12

Transversal 4Epingles HA8/m2
Vérification des

contraintes
ζb=5MPa ζb 0,098 0,100

ζu=2,5 ζu 0,070 0,071
σbc=15 σbc 1,124 1,007
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3) Etude des linteaux :

Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés

à des poutres encastrées à leur extrémité et sont calculés en flexion simple, dans ce cas les

résultats sont donnés directement dans le fichier résultat.

3-a)Détermination des sollicitations :

Dans notre cas ils sont donnés dans le ficher résultat

3-b) Méthode de calcul :

3-b-1) Contraintes limites de cisaillement :

calcul,u

0

b

28cbb

V4.1V

db

V

f2.0








b0 : Epaisseur du linteau ou du voile

d :Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

3-b-2) Ferraillage des linteaux:

Premier cas : 28cb f06.0 

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V) il devra disposer :

- Des aciers longitudinaux de flexion Al

- des aciers transversaux At

- Des aciers en partie courants (de peau) Ac

-Aciers longitudinaux :

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante :

e

l
f.z

M
A  , Avec : z= h-2d ou : h : est la hauteur totale du linteau

d: est l’enrobage.

M : moment dû à l’effort tranchant (V =1,4.Vu)
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- Aciers transversaux :>

 1ersous cas : linteaux longs ( s =
h

l
>1)

Avec :
V

z.f.A
S et

t  ou : St : espacement des cours d’armatures transversales

At : section d’un cours d’armatures transversales

 2eme sous cas : linteaux longs ( s =
h

l
 1)

Avec :
et

et
t

f.AV

z.f.A
S


 et V = min (V1 ; V2)

ou : V1 = 2. Vu calcul

V2

ij

cjci

l

MM 


Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau

de portée lij sont calculés par : Mc = At.fe.z

Deuxième cas : 28cb f06.0 

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et

inférieures), transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums

réglementaires.

Les efforts (M ; N) sont repris suivant des bielles diagonales (de traction et de

compression) suivant l’axe moyen des armatures diagonales Ad a disposer

obligatoirement.

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule :

Ad =
sin.f.2

V

e

lij
Mci

Mcj

Moment fléchissant

Effort tranchant :

V1=
ij

cjci

l

MM 
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Avec : tg =
l

d2h 
et V= Vcalcul (sans majoration).

-3-b-3) Ferraillage minimal

-Armatures longitudinales : hb%15.0A,A '
ll 

-Armatures transversales :
28cbtt

28cbtt

f025.0SiSb%25.0A

f025.0SiSb%15.0A





-Armatures de peau : hb%20.0Ac 

-Armatures de diagonales:

Remarque : les voiles de la structure ne contiennent pas des linteaux.

A

A



Fc

Ft

 504hSh 4

10
10

Ad

Coupe A-A

6 At

Al’

Al

AsAs

As

h

b

28

28

06.00

06.0%15.0

cbD

cbD

fSiA

fSihbA








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Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission au sol des

efforts apportés par la superstructure. ces efforts consistent en :

 Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée.

 Une force horizontale : résultante de l’action sismique.

 Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans des différents plans.

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux

sollicitations extérieures, en :

 Fondation superficielles :

Utilisées pour des sols de grandes capacités portantes .elle sont réalisées près de la

surface (semelle isolées, semelle filante et radier).

 Fondation profondes :

Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante ;le bon sol assez

profond(pieux ,puits).

IX-1 :Etude géotechnique de sol :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. les résultants de cette étude sont :

 La contrainte admissible du sol est sol=3.1barߪ =0.31 MPa.

 Absence de nappe phréatique, donc pas risque de remontée des eaux.

IX-2 : Le choix du type de fondation :

Le choix du type de la fondation est conditionné par les critères suivants :

 la stabilité de l’ouvrage ;

 la capacité portante du sol ;

 l’importance de la superstructure ;

 le tassement du sol ;

 la facilité de l’exécution ;

 l’économie.

Le choix se fera en premier lieu pour des semelle filantes, mais l’osque la surface

occupée par celles-ci est supérieure à 50% de la structure( S semelle> 50% S

structure) ;le choix se portera donc pour un radier général.

IX-3 :Pré-dimension des fondations :

Les combinaisons de prise en compte sont :

 Dimensionnement : ELS : G+Q

RPA 99/version 2003 :G+Q+E et 0.8G+E.

 Ferraillage : ELU :1.35G +1.5Q
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IX-3-1 : semelle isolé sous poteaux :

Vu que la structure compte des voiles dans les deux sens , donc l’option des semelle

isolé est a écarté.

IX-3-2 : Dimensionnement des semelles filantes sous voiles :

Elle sont dimensionnes à ELS sous l’effort normal :NS=G+Q.

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante :

≤solߪ
sol

serserser

L

N
B

LB

N

S

N

..


Avec :

B= Largeur de la semelle ;

L : Longueur de la semelle ;

solߪ : Contrainte admissible du sol solߪ; = 3.1Bars=0.31MPa.

Nser : Effort normal de service transmis par le voile.

Pour l’effort à l’ELS, on fait la somme des réactions verticales des appuis sous voile :

Les résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

a) Surface des semelles sous voiles (sens longitudinal)

Voiles G+Q
(KN)

L(m) B(m) S=B×L (m2)

VL1 1061.64 4.5 0.761 3.424

VL2 2061.130 4.5 1.477 6.648

VL3 1105.664 4.5 0.792 3.566

VL4 2105.661 4 1.698 6.792

VL5 1036.830 4.5 0.743 3.344

VL6 928.548 4.5 0.665 2.995

VL’1 1061.64 4.5 0.761 3.424

VL’2 2061.130 4.5 1.477 6.648

VL’3 1105.664 4.5 0.792 3.566

VL’4 2105.661 4 1.698 6.792

VL’5 1036.830 4.5 0.743 3.34

VL’3 928.548 4.5 0.665 2.995

Somme 53.534
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b) Surface des semelles sous voiles (sens transversal)

Voiles G+Q
(KN)

L(m) B(m) S=B×L (m2)

VT1 1208.155 4.45 0,875 3,897

VT2 1504.937 3.9 1.244 4.854

VT’2 1504.938 3.9 1.244 4.854

VT’1 1208.155 4.45 0.875 3.897

VT3 3657.038 4.60 2.564 11.796

VT4 201.690 1.2 0.542 0.650

VT7 417.582 0.8 1.683 1.347

VT8 191.632 1.8 0.343 0.618

VT’7 417.582 0.8 1.683 1.347

VT9 191.043 0.8 1.683 1.347

VT’8 194.797 1.8 0.343 0.318

VT’9 191.043 0.8 1.683 1.347

VT’4 201.690 1.2 0.542 0.650

VT10 261.959 1.4 0.603 0.845

VT’10 261.959 1.4 0.603 0.845

Somme 38.312

La surface totale des semelles sous voiles égal a :

  2846.91312.38534.53 mSS i .

IX-3-2-3 : Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :

a)Hypothèse de calcul :
Une semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur
centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes
sur la semelle.

b)Etape de calcul :

 Détermination de la résultante des charges  iNR

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :
R

MeN
e

iii 


 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :


6

L
e Répartition trapézoïdale.


6

L
e Répartition triangulaire
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






 


L

e6
1

L

N
qmin 







 


L

e

L

N
q

6
1max   







 


L

e3
1

L

N
q 4/L

C) Application :le portique le plus sollicité :

Poteaux Ns ei Ns x ei Mi

1 441.695 -9.45 -3956.667 0.111

2 642.823 -4.25 -3496.997 -0.003

3 709.118 0.15 136.367 0.003

4 650.912 4.50 4279.104 0.004

5 422.679 9.45 3994.316 -0.087

∑= 2867.227 ∑= 0.4 ∑= 956.123 ∑= 0.029

m
R

MeN
e

iii
33.0

227.2867

029.0123.956







 

 Distribution de la réaction par mètre linéaire :

0,33m <
6

L
=

6

20.19
= 3.2m

  






 


L

e3
1

L

N
q 4/L = mkN

x
x /034.157

20.19

33.03
1

20.19

227.2867











Fig VII-1 : Répartition des efforts dans la semelle.

Détermination de la largeur de la semelle :

 
mBprendonm

q
B

SOL

L
1506.0

310

034.1574/




R

e

M1
M2 M3 M5

P1
P2 P3 P5

P4

M4
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On aura donc, 22.192.191 mS 

Ajoutons 60cm de débord de chaque côté on aura S=20.4m2.

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : nSSp 

n : nombre de portique dans le sens considéré.

²10254.20 mS p 

Vpt SSS 

²84.193846.91102 mS t 

La surface totale de la structure : 280.58025.3020.19 mS st 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

33,0
80.580

84.193


st

t

S

S
La surface des semelles représente 33 %.donc St< 50 Sst

Conclusion :
La surface totale des semelles filantes inférieure à 50 % de la surface du sol d’assise. donc on
opte pour des semelles filantes.

 La hauteur de la semelle :

cmcmcm
bB

hs 20,05
4

40.01
5

4








On prend hs=35cm.

B : largeur de la semelle.

b : largeur du poteau dans le sens de B.

Dimensions adoptes :

L=20.4m, B=1m, hs=35cm,c=c’=5cm,d=30cm.

IX-4. : Vérification de la contrainte de sol:

sol

S

SS

sol
LB

GN
 





.

GS : Poids propre de la semelle.

La hauteur de la semelle :

cmdcm

mdm

dbBd
bB

6015

60,015,0

4,000,1
4

4,000,1

4










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On prend d=25cm.

hS= d + 5 = 30 cm

GS = 25(0,30×1×20.4) = 153 KN

vérifiéeConditionmKNmKN solsol 



 ²310²05.148

14.20

153227.2867
 

.31.0148.0 vérifiéeconditionMPaMPa solST  

IX-5 : Dimensions de la poutre de rigidité :

 La hauteur :

6

450

9

450

69
 hp

Li
hp

Li

prend hp=70 cm , d=65cm

 La largeur :

cmbpcmhpbhhp 66.4633..23
3

2

3

1


On prend bh=40cm.

Ferraillage de la poutre de rigidité à l’ELU :

La charge par unité de longueur est donnée par : Ssol Bq  

On va calculer M0 pour la partie L = 4,45 m

La charge est donnée par la formule suivante :

cmhpcm 7550 
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(la sommes des réactions de la files des poteaux la plus sollicité)

(Donnée par ROBOT) NU=3259.844kn

Méthode forfaitaire :

 Travée articulée (indépendante) :

mKNqs
L

Nu
qu

s

796.159
4.20

844.3259




 
mKN

lq
M u .545.395

8

²45,4796.159

8

²
0 







 
mKN

lq
M u .812.303

8

²9.3796.159

8

²
1 







Semi encastrée :

On multiplie par facture de correction on trouve :

On travée : 0.85x395.545=336.213kn.m

On appuis : 0.3x395.545=118.663Kn.m

Les résultats sont résumés dans le diagramme suivant :
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A / Calcul des armatures à l’ELU :

Le résumé de calcul sera donné dans les tableaux suivant :

fe

f
xbxdxA t 28

min 23.0
bc

a
u

fdb

M




2


s

a
a

d

M
A

 


Les calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Aux appuis :

Appuis Ma (KN.m) µ β Au(cm2) Amin(cm2) observation A adopté (cm2)

A 118.663 0.049 0.974 5.4 2.89 Amin <Au 4HA14=6.15cm2

B 197.772 0.082 0.957 9.13 2.89 Amin < Au 8HA14=12.30cm2

C 121.524 0.050 0.974 5.52 2.89 Amin < Au 4HA14=6.15cm2

D 197.772 0.082 0.952 9.13 2.89 Amin < Au 8HA14=12.30cm2

E 118.663 0.049 0.974 5.4 2.89 Amin <Au 4HA14=6.15cm2

En travée :

Entravée Ma
(KN.m)

µ β Au(cm2) Amin(cm2) observation A adopté (cm2)

A-B 336.213 0.140 0.924 16.08 2.89 Amin<Au 4HA20+4HA14=18.71cm2

B-C 258.240 0.107 0.942 12.12 2.89 Amin < Au 4HA16+4HA14=14.19cm2

C-D 258.240 0.107 0.942 12.12 2.89 Amin < Au 4HA16+4HA14=14.19cm2

D-E 336.213 0.140 0.924 16.08 2.89 Amin < Au 4HA20+4HA14=18.84cm2

4.45m
3.9m 3.9m 4.45m

E

336.213KN

A
B C D

118.663KN

m
KNm197.772 121.524KN 197.772KNm

336.213KNm
258.240KNm

258.24KN

Fig. X.6: Diagrammes des moments fléchissant à l’ELU

118.663KN
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B / Verifications

 

vérifiéeConditioncmcmA

cmA

ArtRPAbSA

t

t

tt







²50,1²01,2

²5.15010003,0

2.2.5.7,99003,0



Pour cela on garde un espacement de 10 cm.

1. Vérifications à l’ELU

-Vérification de la condition de non fragilité

228
min 415.2

400

1,2
405023,0...23,0 cm

f

f
dbAA

e

t 

Aux appuis :  2
min

2 415.223.9 cmAcmAa  condition vérifiée

En travée :  2
min

2 415.284.18 cmAcmAt  condition vérifiée

2. Vérification à l’ELS :

On a : mKNq
L

N
q s

s

s

s 66.115
4.20

464.2359




 
mKN

lq
M s .294.286

8

²75,466.115

8

²
0 







 
mKN

lq
M s .898.219

8

²9.366.115

8

²
0 






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Dans le béton :

On doit vérifier que : MPa
K

b
s

bc 15
1

 




111
.

100
kettableaudutireon

db

A
 

Dans l’acier :

dA

M se
s

.. 1
 

st

ser
ser

d

M
A

 ..1

 serA

MPaftnfes 240)].110,240max(,
3

2
min[ 28 

Les résultats des vérifications sont donnés dans le tableau ci-après :

Aux appuis :

En travée :

240

-Vérification de la contrainte de cisaillement (RPA 99 ; Art A.5.1.211)

 blepréjudicianFissuratioMpaMpa
f

db

T

b

cu
u 5,24;

15,0
min 28 







 








Appuis Ma
(KN.m)

1 1k 1 st
st bc

bc observation

A 85.888 0.355 39.23 0.907 157.83 240 4.023 15 vérifiée
B 143.147 0.463 33.21 0.896 203.97 240 6.141 15 vérifiée
C 87.959 0.355 39.23 0.907 157.83 240 4.023 15 vérifiée
D 143.147 0.463 33.21 0.896 203.97 240 6.141 15 vérifiée
E 85.888 0.335 39.23 0.907 157.83 240 4.023 15 vérifiée

Travée Mt ( KN.m)
1 1k 1 st

st bc
bc observation

A 243.345 0.724 25.5 0.876 226.84 240 8.895 15 vérifiée
B 227.137 0.483 32.25 0.894 235.85 240 7.313 15 vérifiée
C 227.137 0.483 32.25 0.894 235.85 240 7.313 15 vérifiée
D 243.345 0.724 25.5 0.876 226.84 240 8.895 15 vérifiée
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KN
Lq

T u
u 546.355

2

45,4796.159

2








vérifiéeConditionMpaMpa
x

u 


 5,2367.1
650400

1054.355 3



-Armatures transversales :

Le diamètre des armatures transversales est donné par la formule suivante :











10
;;

35
min 1

bh
t 

 mmcmcm tt 2024,2;2min
10

40
;2;

35

70
min 








 

On prend : mmt 8 Soit 1 cadre + 1 étrier (At = 4HA8 = 2,01 cm²)

Espacement entre les armatures transversales :

- Selon le BAEL :

St≤ min(0.9xd,40cm)=40cm.

cm
x

xx

b

fA
S et

t 25.50
4004.0

40010001,2

4.0





cm
xx

xx

fb

fA
S

ijs

et
t 20.34

)1.23.009.1(15.140

40001.29.0

)3.0(

9.0












- Selon le RPA 99 :

Zone nodale :

 

cmS

cmS
h

S

t

tlt

10

5,1724;5.17min12;
4

min











 

Zone courante :

cmSprendon

cm
h

S

t

t

15

35
2

70

2





On a:

At ≥ 0.003.St.b=0.003x15x40=1.8cm2.
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At =2.01cm2> 1.8cm2.

 Longueur de recouvrement :

La longueur minimale de recouvrement est ;Ls≥40ϕ1.

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures est inferieures doit être effectué avec des

crochets de 90 ̊ .

 Armatures dans le sens B (largeur de la semelle) :

Dans le sens B, le calcul des armatures se fait par la méthode des bielles:

 

22
6

22

2

2.756.720
3486509.0

1069.146

9.0

.69.146
18

)4.01(844.3259

.8

)(

)/(:)
4

(100
2100.

cmmm
xx

x

xdx

Me
A

mkn
xB

bBNu
Me

mlcmlinairemètrepardonnée
bB

x
bB

B

Nu
M

st

B

E
























On prend : 5HA 14=7.69cm2/ml.

 Armatures de répartitions :

mlcmHAprendon

cmxxB
Au

Ar

2

2

01.284

922.100.1
4

69.7

4





D / Semelle filante sous mur de refend :

a / Dimensionnement :(ELS)

On prend la semelle la plus sollicitée. Dans notre cas est la semelle sous le voile longitudinal.

mBprendOn

mB
L

N
B

KNNmLMPa

sol

ser

sersol

2,1

12.1
5,4310

572.1567

572.1567;5.4;31,0

















b / Vérifications

On doit vérifier que : sol
sser

sol
LB

GN
 






-Hauteur de la semelle :
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cmdcm

mdm

dbBd
bB

8020

8,02,0

4,020,1
4

4,020,1

4











On prend d=35

hs =d+5=40cm.

c) vérification de la contrainte de sol:

GS = 25(0,40×1,20×4,50) = 54 KN

D’où :





 vérifieéConditionmkNmKN solsol /310/291.300

50.420.1

54572.1567 2  

c / Ferraillage de la semelle

-Armatures principales

Elles sont calculées pour une bande de 1 m.
 





 KNNAvec

B

bBN
M u

u
u 44.1663:

8

 
mKNM u .275.173

20,18

20,020,144.1663







cmm
Nu

Mu
e 4.10104.0

44.1663

275.173


cm
B

e 66.6
18

120

18


On utilise la méthode des consoles, soit les armatures sont déterminées pour équilibrer le

moment Mu qui s’applique dans la section située à 0.35 de l’axe du côté du moment Meu.

B

Nu

B

e
b

B
MU

2
)

4
1()35.0

2
( 2 

mKN
x

x
xMU .30.261

2.12

44.1663
)

2.1

104.04
1()2.035.0

2

2.1
( 2 
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cm
xx

x

dx

Mu
A

st

U 83.23
8.343509.0

1030.261

9.0

3




Soit :8HA20=25.12cm2

-Armature de répartition :

 22 69.7145:28.6
4

12.25

4
cmHAsoitcm

A
A u

r

L’espacement : cmeprendoncme 2524
5

120


-Ancrage des barres :

Toutes les barres doivent être prolongées jusqu’aux extrémités et comportent des crochets.

Pour l’acier HA fe E400 ls= 80cm.

Longueur de l’ancrage :

adhérencehautedeacierspourles

lissesacierslespour

ancragelpouradhérencedecontra

MPaxxxf

s

s

se

tse

5.1

1

''int

835.21.25.16.06.0 2
28

2

















Longueur de scellement droit :

cm
f

L
su

e
s 38.49

835,24

4,1400

4
















cmLsprendoncmxLs

LsLsavecacrochetsdespouropteon

cmLsLsacierHApourfeE

25'40.22564.0'

4.0'45

5640,,400







IX-6: Calcul des longrines:

Les longrines ont pour rôle de rigidifier l’infrastructure et empêcher les semelles de se

déplacer.

Elles seront calculées pour résister à la traction sous l’effet d’une force égale à :

KN
N

F 20


N : valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appui

solidarisés.

α = coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie du site considéré.
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A) Dimensionnement des longrines :

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines toujours selon leRPA ,

(25x30)cm2pour les sites S2 ,pour le site S3 on choisit une section de (25x30)cm2.

b ) Ferraillage des longrines :

On ferraillera une longrine soumise à l’effort N le plus défavorable et nous adopterons le

même ferraillage pour toutes les longrines.

-Armatures longitudinales :

235.3
8,34

92,25

92,25
12

2/96.1398
:

96.1398

cmA

KN
N

FAvec
F

A

KNN

u

S

u









Le ferraillage minimal selon le RPA doit être de :

2

2
min

78,6126:

40,53030006,060,0

cmHAAprendOn

cmbhA



 


-Armatures transversales :

mmSoit

cm
h

bh

t

t

8

857,0;;
35

min 1

















Espacement des cadres :   cmcme t 1515;20min  
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VII -1- Etude du voile plaque :

Le voile périphérique assure un chainage de la structure et forme un bloc rigide et

indéformable. Il permet de remplir les fonctions suivantes :

 Assure une bonne stabilité de l’ouvrage et limité les déplacements horizontaux

relatif aux fondations.

 Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure.

VII-1 -2-Pré dimensionnement du voile périphérique : (Article : 10-1.2 : RPA 2003)

L’article prévoit pour les voiles périphériques une épaisseur minimale de 15 cm, On

opte pour une épaisseur de 20 cm.

1-2-1Contrainte des sollicitations :

:H Contrainte horizontale

V : Contrainte verticale








cos

sin1
K

K

0

r0H

Avec : 0K : coefficient de poussée des terres

 : Angle de frottement interne

Figure VII-1 : Schéma de voile de soutènement

3.06m

C ≈ 0

φ =18°

γ =19.9Kn/m³

Caractéristiques du sol :

-Surcharge éventuelle :q=10kn/m2

-poids volumique des

terres :γ=17kn/m3

-Angle de frottement :φ=18°

-Cohésion :C≈0
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VII-1-3-Calcul des sollicitations :
Les contraintes qui s’exercent sur la surface du mur sont :

Contrainte horizontale.

Contrainte verticale.

K0 : coefficient de poussée des terres.

Calcul de l’état d’équilibre aux repos :

Type de sol : on a c=0, φ≠0                sol pulvérulent

527.0)
24

(2
0 


tgK

 ELU :

 

  2
2

2
1

00

/23.4806.3175,11035,1527,006.3

/126.71035,1527.00

5.135,1

mKNxmh

mKNxmh

hxqKK

H

H

VH













 ELS :

 

  2
2

2
1

00

/58.3206.31710527,006.3

/27.510527,00

mKNmh

mKNxmh

hqKK

H

H

VH













Diagramme des contraintes :

7.12 KN /m2 5.27 KN /m2

48.23 KN /m2 32.58 KN /m2

ELU ELS

X-3-1-Charges moyennes :

:h

:v
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ELU : mlKNmqu /952.37
4

12.723.483
1

4

3 minmax 








ELS : mlKNmqs /09.12
4

58.3227.53
1

4

3 minmax 








VII-3-2-Ferraillage du voile plaque :

VII-3-2-1-Méthode de calcul :

Le voile plaque de soutènement sera considérer comme un ensemble de dalles

continues encastrées de chaque coté au niveau des nervures des poteaux, ainsi qu’au niveau

des longrines.

VII-3-2-2-Détermination des moments :

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux

encastrés sur 04 appuis ;

Le panneau considéré est un panneau intermédiaire encastré à ses deux extrémités.

Pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des coefficients

suivants :

 Moment en travée : 0.85

 Moment d’encastrement sur les grandes cotés :0.5

X-3-2-3-Identification des panneaux :

sensdeuxlesdanstravaillepanneaule
l

l

ml

ml

Y

X

Y

X







14.0;68,0
50,4

06.3

50,4

06.3

 

X-3-2-4-Calcul à l’ELU(υ=0) :










408,0

07,0
68,0

Y

X






mKNMM

mKNlqM

XYY

XuXX

.148.10874.24408,0

.874.2406.395.3707,0

00

22
0









 Correction des moments :

 Sens X - X :

 Aux appuis :

mKNMM Xa .437.12874.245,05,0 0 
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 En travée :

mKNMM Xt .142.21874.2485,085,0 0 

 Sens YY :

 Aux appuis :

mKNMM Ya .28.5571.105,05,0 0 

 En travées :

mKNMM Yt .742.8285.1085,085,0 0 

X-3-2-5-Calcul à l’ELS (υ=0.2) :










563,0

076,0
68,0

Y

X






mKNMM

mKNxxxqxlM

XYY

xxX

.313.760.8563,0

.60.806.309.12076.0

00

22

0









 Correction des moments :

 Sens X - X :

 Aux appuis :

mKNMM Xa .3.460.85,05,0 0 

 En travée :

mKNMM Xt .31.760.885,085,0 0 

 Sens YY :

 Aux appuis :

mKNMM Ya .656.3313.75,05,0 0 

 En travées :

mKNMM Yt .21.6313.785,085,0 0 
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X-4-Calcul des sections d’armatures :

Sens Zone Mu

(KN.m)
U l Section 

st A

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aadoptée

(cm2/ml)

e

(cm

)

XX

Appuis 12.437 0.027 0.392 SSA 0.987 348 1.867 1.92 4HA14=5.65 25

Travée 10.571 0.023 0.392 SSA 0.965 348 5.291 1.92 4HA14=5.65 25

YY

Appuis 5.28 0.014 0.392 SSA 0.994 348 0.908 1.92 4HA14=5.65 25

travée 8.742 0.017 0.392 SSA 0.989 348 1.54 1.92 4HA14=5.65 25

X-4-1-Recommandation du RPA :

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

 Les armatures sont constituées de deux nappes

 Le pourcentage minimal des armatures est de (0,10℅B) dans les deux sens

(horizontal et vertical)

 2cm220100001,0hb001,0A 

100 cm

d =15 cm

h=20cm
C =5 cm

Uu=Mu/bd2fbu

uu<ul SSA

4008.0
2

3

. 00
0

00min FeEHApouravec
ly

lx

bhA

d

M
A

st

U
S













Tableau 1- ferraillage du voile périphérique
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 Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles/m2 de HA8.

(b = 1 m = 100 cm ; h : épaisseur du voile = 20 cm).

X-5-Vérification à l’ELS :

X-5-1-Vérification des contraintes :

On doit vérifier que : )25..(156,0 2828 MPafMPaf ccbcbc  

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

S

U28c

M

M
avec;

100

f

2

1





X-5-1-Vérification de la flèche

Si les conditions suivantes sont vérifiées, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

vérifiée
bd

A

vérifiée
M

M

l

h

M

M

l

h

U

t

X

U

t

X













005,0
400

2
0037,0

17100

65.5

042,0
437.1220

571.10

20
065.0

06.3

20

20

 Les deux conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au

calcul de la flèche.

Sens Zone Mu Ms γ α

100

f

2

1 28c
 Observation

XX

Appui 12.437 4.3 1.28 0.45 0.39 vérifiée

Travée 10.571 7.31 1.28 0.45 0.39 vérifiée

YY

appui 5.25 3.65 0.80 0.38 0.19 vérifiée

travée 8.724 6.21 0.80 0.38 0.19 vérifiée

Tableau 1- ferraillage du voile périphérique
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Exemple de ferraillage des poteaux reduit a tous les Niveaux
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Conclusion :

 Ce projet de fin d’étude qui consiste en l’étude d’un

bâtiment (R+5+S/Sol +Ettage en Attique.) à ossature mixte est ma

première expérience qui m’a permis de mettre en application

les connaissances théoriques acquises tout au long de ma

formation.

 IL m’a permis de voir d’autres méthodes utiles à

l’ingénieur en génie civil en tenant compte des règlements envigueur,ainsi que l’utilisation de

l’util informatique pour l’analyse de la structes est très binifique.

 L’élaboration d’un projet de bâtiment, ma constaté que

l’ingénieur de génie civil ne doit pas se baser

seulement sur le calcul théorique mais aussi sur la

concordance avec le coté pratique car ce dernier s’établit

sur des critères à savoir :

La résistance ;

La durabilité ;

L’économie.

 Ce travail ma inciter à me documenter d’avantage pour parer à toutes

difficultés rencontrées au cours de sa réalisation et d’améliorer ma vision

sur le comportement des bâtisses en général et des voiles en particulier.
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