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INTRODUCTION GENERALE
Le Génie civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de
construction .les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de
l’exploitation et de la réhabilité d’ouvrage de construction et d’infrastructure urbaine
dont ils assurent la gestion afin de répondre aux besoin de la société ,tout en
assurant la sécurité du public et la protection de l’environnement .

L’analyse approfondie des ouvrages toucher par le séisme renvois souvent aux
même causes, dont les principales sont dues à des mauvaises dispositions
constructives ou de malfaçons d’excusions généralement criardes.

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les règlements, mais nous
devant impérativement comprendre le facteur déterminant le comportement
dynamique de la structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique.

Les différentes  études et règlement préconisent divers système de contreventement
visant à minimiser les déplacements et à limiter le risque de torsion tout en assurant
une bonne dissipation des efforts.

Les ingénieurs dispose actuellement de divers outils informatique et de logiciels de
calcul rapide et précis permettant la maitrise de la technique des éléments finis
adopté au Génie civil ,ainsi que le calcul des divers structures en un moindre temps .

Dans notre projet d’études d’une tour R+12   a contreventement par voiles porteurs
en plus du calcul statique qui fait l’objet des trois premier chapitres, la structure est
soumise au spectre de calcul du règlement parasismique algérien RPA 99 /version
2003 est sa réponse est calculé en utilisant le logiciel ETABS.
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I-1) Présentation de l’ouvrage :

L’ouvrage qui nous a été confié consiste en l’étude et le calcul d’un bâtiment de 13
niveaux (R+12) à usage d’habitation et commercial.

Le bâtiment en question sera implanté dans une zone sismique d’importance moyenne
classée selon le RPA99 (révisé en 2003) comme zone sismique (zone IIa ; groupe 2).

I-2) Caractéristiques géométriques :
Les caractéristiques géométriques du bâtiment sont les suivantes :

Longueur total :……………………………… 20,50 m
Largeur du bâtiment :………………………..  20,30 m
Hauteur du RDC :……………………………  4,24m
Hauteur de l’étage courant :………………… 3,06 m
Hauteur totale :………………………………  40,96m

I-3) Eléments de l’ouvrage :

I-3-1) Ossature :
La tour a une ossature mixte (portique voile)

 Portiques transversaux et longitudinaux destinés essentiellement à reprendre les
charges et surcharges verticales.

 Voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal)
constituant un système de contreventement rigide et assurant la stabilité de
l’ensemble de l’ouvrage vis-à-vis des charges horizontales en plus des charges
verticales.

I-3-2) Les planchers :
A l’exception des balcons qui seront réalisés en dalles pleines les planchers seront

constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles
préfabriquées, qui ont pour fonctions :

 Supporter et transmettre les charges et les surcharges aux éléments porteurs de la
structure.

Le plancher terrasse comporte en plus, un système complexe d’étanchéité composé de :
 Forme de pente de 1% pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales.
 Un revêtement d’étanchéité constitué de feuilles à base de bitume.
 Pare vapeur (feuille polyane) permettant à l’isolant thermique de conserver ses

caractéristiques initiales.

I-3-3) La maçonnerie :
Les murs extérieurs seront réalisés en double cloison de briques creuses de 10 cm

d’épaisseur, séparées par une lame d’air de 5cm (10+5+10) =25cm.
Les murs de séparation intérieurs seront de simple cloison de briques creuses de 10 cm

d’épaisseur.

I-3-4) Cage d’ascenseur :
Le bâtiment comporte aussi deux cages d’ascenseur réalisées en voiles et coulées sur

place.



Chapitre I………………………………………………………………………Introduction

2

I-3-5) Les escaliers :
Le bâtiment comporte deux types d’escalier en béton armé coulés sur place.

- Le 1er type comporte quatre volées avec trois paliers intermédiaires, qui se situent au
R.D.C.

- Le 2ème type comporte deux volées avec un seul palier de repos, qui se situe au niveau de
l’étage courant.

I-3-6) Les revêtements :
Les revêtements seront comme suit :

- carrelage pour les planchers et les escaliers.
- céramique pour les salles d’eaux et cuisines.
- mortier de ciment pour les murs de façades, cage d’escalier .
- plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

I-3-7) Système de coffrage :
On utilise un coffrage traditionnel en bois et métallique de façon à limiter le temps

d’exécution.

I-3-8) Eléments composant l’infra structure :

 fondation : le choix de la fondation se ferait selon l’importance de l’ouvrage et la
nature du sol ; dans notre cas on a un sol meuble site S3.

I-4) Etude du sol :
L’étude géologique du site a donné une contrainte admissible de 2 bars.

I-5) Principes des justifications (ArtA1.2BAEL91) :
Les calculs justificatifs seront conduits selon la théorie des états limites. Un état limite

est celui pour lequel une condition requise d’une construction (ou l’un des éléments) est
strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de modification défavorable d’une action.

 ) Les différents états limites :
a) Etat limite ultime (ELU) :
Ils sont relatifs à la stabilité ou à la capacité portante :

 Equilibre statique de la construction (pas de renversement).
 Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture).
 Stabilité de forme (pas de flambement).

b) Etats limites de service (ELS) :
Qui sont définis compte tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on distingue :

 Etats limites de service vis-à-vis de la compression du béton.
 Etats limites d’ouverture des fissures.
 Etats limites de service de déformation.
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I-6) Caractéristiques mécaniques des matériaux :
I-6-1) Béton : le béton est un matériau fabriqué suivant une étude de composition
établie par le laboratoire.Il est défini au point de vue mécanique par sa résistance qui
varie avec la granulométrie, le dosage en ciment, la quantité d’eau de gâchage et l’âge
du béton.
Dans le cas courant, le béton utilisé est dosé à 400 Kg/m3 de ciment (CPJ 42.5).

a) La résistance caractéristique du béton à la compression :
Le béton est défini par sa résistance caractéristique à la compression à 28 jours de

temps de durcissement noté fc 28.

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

cjf = 0,685 28cf log (1+j) en MPa         pour j28 jours

2883,076,4 cfj
jfcj


 Pour 4028 cf MPa.

2895,040,1 cfj
jfcj


 Pour 4028 cf MPa.

Pour l’étude de ce projet on prend 28cf =25  MPa . [Art A.2.111 /BAEL91]

b) La résistance caractéristique de béton à la traction:
La résistance caractéristique du béton à la traction à j  jours notée tjf est

conventionnellement définie par la relation suivante :
cjtj ff 06,06,0  avec : 60cjf MPa.                        [Art A.2.1,12/BAEL 91]

Dans notre cas :
à t = 28 jours, 28tf =2.1MPa.

c) La contrainte limite de service à la compression :

 MPafcbc 156.0 28  .

d) La contrainte limite ultime à la compression :

b

cj
bu

f
f

 


85,0
en [MPa] [ Art A.4.3,41/BAEL 91]
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 : Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions.
=1 : si la durée d’application est > 24 heures.
 = 0,9 : si la durée d’application est entre 1 heure et 24 heures.
 = 0,85 : si la durée d’application est < à 1 heure.

b : Coefficient de sécurité qui a pour valeurs :

b =1,5 dans le cas d’une situation courante.

b = 1,15 dans le cas d’une situation accidentelle.

j = 28j MPaxf bc 2.14
5.1

2585.0


e) Diagrammes contraintes-déformation du béton : [Art A.4.3,41/BAEL91]
Le diagramme contraintes (σbc)-déformation (εbc) du béton pouvant être utilisé dans tous

les cas est le diagramme de calcul dit  « parabole – rectangle ».
En compression avec flexion, les déformations relatives du béton sont limitées à 3,5‰.

0‰ 2 bc ‰          compression pure
Avec : bc raccourcissement du béton.
2‰ 5,3 bc ‰    compression avec flexion.
En compression pure, les déformations relatives du béton sont limitées à 2‰.
En compression avec flexion, les déformations relatives du béton sont limitées à 3,5‰

f) Déformations longitudinales du béton :
1-Module de déformation longitudinale instantanée du béton à j jours :
Sous des contraintes normale d’une durée d’application inférieure à 24 heures, le

module de déformation longitudinale instantané à l’âge de « j » jours est donné par la formule
suivante :

Eij =11000   3/1
cjf MPa. [Art A.2.3.1,21/BAEL 91modifié99]

Pour MPaEMPaf ijc 2,32164,2528 

2-Module de déformation différée du béton à j jours :
  3/137000 cjvj fE  MPa.

ELSELU

b

cf


2885.0

00
02 00

05.3

bc

bc
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Pour 87,10818,2528  vjc EMPaf MPa.

3-Module de déformation transversale :

 
12
EG

Avec :
E : Module de Young.
 : Coefficient de poisson.

Le coefficient de poisson  :
Il est défini par le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation

relative longitudinale il est égal à :
 = 0  (à l’ELU) pour le calcul des déformations en considérant le béton non fissuré.
 = 0,2 (à l’ELS) pour le calcul en considérant le béton fissuré.

g) Contrainte tangentielle conventionnelle : [Art 5.1, 1 /BAEL91 modifié 99]

Elle est donnée par la formule suivante :
db

Vu
u .0



Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
 Cas d’une fissuration non préjudiciable :

 







 MPa

f

b

cj
u 5,2,0min




 Cas de fissuration préjudiciable ou très préjudiciable :









 MPa

f

b

cj
u 4,15,0min


 .

I-6-2) Aciers :
1) Généralités :
Les armatures d’un béton armé sont des aciers qui se distinguent par leurs nuances et

leurs états de surface.
o Les ronds lisses : FeE215 et FeE235 correspondant à des limites d’élasticité garanties

de 215 [MPa] et 215 [MPa]  respectivement.
o .

o Les aciers à haute adhérence : FeE400 et FeE500 correspondant à des limites
d’élasticité garanties respectivement de 400 [MPa] et 500 [MPa].

Treillis soudé : quadrillage en fils écrouis soudés électriquement de type TS520

a) Module d’élasticité longitudinale de l’acier : [Art A.2.2, 1 /BAEL91 modifié 99]

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier pris est égal à :
 MPaEs

5102
b) Les contraintes limites :

A  l’ELU: [ArtA.4.3,2/BAEL91modifié99]
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s

e
s
F


 

Avec :

s : Coefficient de sécurité :







leaccidentelsituation
durablesituation

s

s

1
15.1




A l’ELS: [Art A.4.3,2/BAEL91 modifié99]
Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures),

d’après les règles BAEL 91, on distingue trois cas de fissurations :

 Fissuration peu nuisible : [Art A.4.5,32/BAEL91modifié 99]
Cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés (pas de gaz, ni de

produits chimiques), dans ce cas, il n y a pas de vérification à effectuer.
 Pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible de n’utiliser

de gros diamètre que dans les pièces suffisamment  épaisses.
 D’éviter de très petits diamètres dans les pièces exposées aux intempéries.
 De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en

place correcte du béton.

 Fissuration préjudiciable :
Cas des éléments exposés aux intempéries, risque d’infiltration.

)100,
3
2min( tjestst ff   [Art A.4.5,33/BAEL91 modifié99]

Avec :  coefficient de fissuration.
1 ……………………pour les aciers doux (ronds lisses).

 1,6…………………pour les aciers haute adhérences.

tjf : Résistance caractéristique à la traction du béton à «j» jours.

 Fissuration très préjudiciable :

Cas des éléments exposés à un milieu agressif où doivent assurer une étanchéité. Dans ce
cas, la contrainte de traction des armatures est limitées à :

)90,
3
2min( tjestst ff   [ArtA.4.5.33/BAEL91modifié99]
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2) Protection des armatures : [BAEL91/Art7.1]
L’enrobage de toute armature est au moins égal à :

 5cm pour les ouvrages exposés  à la mer ou exposés aux embruns ou au 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 (réservoirs, tuyaux…).

 1cm pour les parois qui seront situées dans les locaux couverts et clos et qui seront
non exposées  aux condensations.

 3cm lorsque le béton présente une résistance caractéristique supérieur à 40 MPa.
L’enrobage des armatures doit être strictement assuré à l’exécution.

3) Diagrammes des contraintes-déformation de l’acier : [ArtA.2.2,1/BAEL91modifié99]

00
010

ss

e

E
f


ss

e

E
f



00

010

s

ef


s

ef






Raccourcissement Allongement
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II-3) Pré dimensionnement des éléments :
II-3-1) Les planchers :

Un plancher est une aire  généralement plane, assure deux fonctions principales :
 Une fonction de résistance mécanique, qui consiste en la capacité du plancher de

supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre
les efforts aux poutres qui à leur tour les transmettent aux poteaux et ces derniers
aux fondations.

 Une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique qui peut être
assurer par une étanchéité multicouches contre les eaux pluviales, un faux plafond
complémentaire contre la température des périodes chaudes et des hourdis associés
avec des poutrelles et la dalle de compression contre les bruits.

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles
préfabriquées, disposées suivant la petite portée.

65cm

Coupe d’un plancher en corps creux

La hauteur totale du plancher, notée «ht
» est donnée comme suit :

5.22
maxLht 

Lmax : Portée entre axe de la plus grande portée dans le sens des poutrelles
Dans notre cas : Lmax= 410cm

th =
5.22

410 = 18.22cm

Soit : ht = 20cm = (16+4) cm

II-3-2) Les poutres :

Dans notre cas, les poutres principales et les poutres secondaires seront calculées selon
deux travées différentes et leurs dimensions seront données par les formules suivantes :

 Hauteur :
1015
LhL



 Largeur : hbh 7,04,0 

Avec : ‘L’ : distance maximale entre axes d’appuis dans le sens considéré.

Elles doivent respecter les conditions de RPA 99 Version 2003 (Art 7-4-1)
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
















4

30
20

b
h

cmh
cmb

a- Poutres principales :
L=400 cm

4066.26
10
400

15
400

1015




h

hLhL

Soit : h = 40cm

Et : 28167,04,0  bhbh

Soit : b = 30cm

 Vérification des exigences de RPA 99 Version 2003, (Art 7-5-1)
verifiéeconditioncmcmh  3040
vérifiéeconditioncmcmb  2030

verifiéecondition
b
h

 43,1
30
40

b- Poutres secondaires :
L=410 cm

4133.27
10
410

15
410

1015




h

hLhL

Soit : h = 40cm

Et : 28167,04,0  bhbh

Soit : b = 30

 Vérification des exigences de RPA 99 Version 2003, (Art 7-5-1)
verifiéeconditioncmcmh  3040
vérifiéeconditioncmcmb  2030

verifiéecondition
b
h

 43,1
30
40

Conclusion :
Nous adopterons des poutres de dimensions suivantes :

Poutres principales :        ht= 40cm ; b=30cm
Poutres secondaires : ht= 40cm ; b=30cm

40cm

30cm

40cm

30cm
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II-3-3) Les voiles :
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés

d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à assurer la stabilité de
l’ouvrage sous l’effet des chargements horizontaux.

Leur Pré dimensionnement se fera conformément à  (Art 7-7-1du RPA99)

1. L’épaisseur (e)

Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions de
rigidité aux extrémités.

e
20
maxh

 maxh =la hauteur libre max d’étage

he max = 4,24 – 0,4 = 3.84m

e
20

384 =19.2cm on adopte e=20cm

Avec :
he (max) : Hauteur libre du RDC

2. Vérification des exigences du RPA99 (Art 7, 7, 1)

Sont considérés comme voiles de contreventement les voiles satisfaisants à la condition :

L min  4.e
L min =1,6 m  4 x 0,20 = 0.80m → Condition vérifiée

L min : portée minimale des voiles

L’ouvrage du groupe d’usage (2) sera implanté à Tizi-ouzou, zone de moyenne
sismicité (IIa). L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm.

Conclusion
On adoptera une épaisseur des voiles : e = 20 cm.

II-3-4) Les poteaux :

Le Pré dimensionnement des poteaux se fera à l’ELS pour le poteau le plus sollicité en
compression simple, en supposant que seul le béton reprend la totalité des sollicitations.
Compte tenu de l’effet du séisme la combinaison des charges et des surcharges peut être :
Ns = G + Q
La section du poteau est obtenue par la formule suivante :

bc

SN
S



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NS : effort normal de compression à la base du poteau.
S : section transversale du poteau.
bc : contrainte limite de compression du béton.

MPafcbc 15256,06.0 28 

II-3-5) Détermination des charges et surcharges :

a- Charges permanentes :

1- Plancher terrasse : (fig : 1)

Elément Epaisseur (cm) La charge (KN/m²)
1- couche de gravillon 5 1
2- étanchéité multicouches 2 0.12
3- forme de pente 7 1.54
4-feuille de polyane / 0.01
5- isolation thermique en liège 5 0.2
6- plancher en corps creux (16+4) 2.85
7-enduit sous plafond en plâtre 2 0.2

Gt=5.92 KN/m²

2-Plancher étage courant : (fig 2)

Elément Epaisseur (cm) La charge (KN/ m2)
1-Revêtement en carrelage 2 0.44
2-Mortier de pose 2 0.44
3-Couche de sable 2 0.36
4-Dalle en corps creux (16+4) 2.85
5-Enduit de plâtre 2 0.2
6-cloisons 10 0.9

Gec = 5.19 KN/m²

2
4

7

1
3
5
6

Fig.  1 : coupe verticale du plancher terrasse

1
3

5

2
4

66

Fig. 2 : coupe verticale d’un plancher d’étage courant
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3- Maçonnerie :

a) Murs extérieurs :(Fig. 3)

Elément Epaisseur (cm) La charge (KN/m2)
1-Enduit de ciment 2 0.36
2-Briques creuses 15 1.30
3-lame d’air 5 /
4-Briques creuses 10 0.90
5-Enduit de plâtre 2 0.2

Gm=2.76 KN/m²

Fig. 3 : Coupe verticale d’un mur extérieur

b) Murs intérieurs : (Fig. 4)

Elément Epaisseur (cm) La charge (KN/m2)
1-Enduit de plâtre 2 0.2
2-Briques creuses 10 0.9
3-Enduit de plâtre 2 0.2

Gm=1.3 KN/m²

Fig. 4 : Coupe verticale d’un mur intérieur

1

2

3

5

4

2   15     5   10   2

1

2

3

2      10       2
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b- Surcharge d’exploitation :

élément Surcharge (KN/m2)

-Plancher terrasse inaccessible 1
-Plancher d’étage courant 1.5
-Balcon 3.5
-Acrotère 1
-escalier 2,5

II-3-6)- Détermination de surface d’influence :
o Le poteau le plus sollicité est (B3)

S=[(1,35x 1,85)+(1,35 x 1,35)+(1,9 x1,85)+(1,9 x1,35)] =10,40 m²

o Poids des planchers :
- Plancher terrasse : Gt =5,92(1,35+1,9)(1,35+0+1,85) =61,56 KN
- Plancher courant : Gc =5,19(1,35+1,9)(1,35+1,85) =53.97KN

o Poids propre des poutres :
-Poutres principales : Gpp =(0,3 x0,4 x3,2 x25)=9,60 KN
-Poutres secondaires : Gps ==(0,3 x0,4 x3,25 x25)=9,75 KN

D’où les poids des poutres est :
Gp= 19.35 KN

Charge d’exploitation sur la terrasse :
Q0 =1 x10,40 =10,4 KN

Charge de l’étage courant :
Q1= 1,5 x 10,40= 15,6 KN

La loi de dégression des surcharges en fonction  du nombre d’étages :

1,85

0,3

1,35

1,90,31,35

PS

PP
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Elle s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, ou les occupations des divers
niveaux peuvent être considérées comme indépendantes. Pour les bâtiments à usages
d’habitation, cette loi de dégression s’applique entièrement sur tous leurs niv

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression de surcharges est
de 5, ce qui est le cas de notre structure.

0 =  Q0
1 = Q0 +Q1

2 = Q0 +0,9 (Q1+S2)
3 = Q0 + 0,8(Q1+Q2+ Q3)

n =  Q0 + [(3+n)/2n].n
i=1Q0

Pour n 5

Les surcharges cumulées

Q0=10,31 KN
Q12=  Q0+ Q1 =10,31+15,46=25,77KN
Q11 =Q0+ 0,95(Q1 + Q2)=Q 0.+0.95 (2 Q1)=39,38KN
Q10= Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) =Q+0.90 (3 Q1)= 52.05KN
Q9= Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4) =Q0 +0.85 (4 Q1)=62,87KN
Q8 =Q0+ 0,80(Q1 + Q2… + Q4 + Q5)= 0.80 (5 Q1)=72,15KN
Q7= Q0+ 0,75(Q1 + Q2 …… + Q5 + Q6)=Q0 +0.75 (6 Q1)=79,88 KN
Q6= Q0+ 0,71(Q1 + Q2 …………. + Q6+ Q7)=Q0 + 0.71 (7 Q1)=87,14KN
Q5= Q0+ 0,69(Q1 + Q2 …................ Q7+ Q8)=Q0 + 0.69 (8 Q1)=95,65 KN
Q4= Q0+ 0,67(Q1 + Q2 ………………. + Q8+ Q9)=Q0 +0.67 (9 Q1)=103,53 KN
Q3= Q0+0.65 (Q1 + Q2 ………………. ..+ Q9+Q10)=Q +0.65 (10Q1)=110,8 KN
Q2= Q0+0.64 (Q1 + Q2 …………………………+Q10+Q11)=Q0 +0.64 (11Q1)=119,15
Q1=0.63 (Q1 + Q2 +Q3 …………………………+Q10+Q11+ Q12 )= Q0 +0.64 (12Q1) =127,18 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 vu 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
,

25,

1

1

11

11







h
b

hhbMin

IIazoneencmhbMin

e

…
…

…

…
…

…

…
…

…

Q0

Q1

Q2

Q3

Q4

Qn
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Les sections adoptées sont :

(30×30) cm2 pour les niveaux  13, 12, 11, 10
(35×35) cm2 pour les niveaux  9, 8, 7, 6
(40×40) cm2 pour les niveaux  5, 4, 3, 2
(45x45) cm2 pour le niveau 1

a)Vérification relative au coffrage : (RPA 99 version 2003 Art 7.4.1)

Les poteaux doivent être coulés sur toute leur hauteur (he) en une seule fois. Et les dès

de collage sont interdits.

Les dimensions de la section transversale des poteaux en zone IIa doivent satisfaire les

conditions suivantes :

min (b1 , h1)  25cm

min (b1, h1)  20
eh

4
4
1

1

1 
b
h

Poteau (30x30)

Min (30,30) = 30cm  25cm

Min (30,30) = 30  15,3cm

41
30
30

4
1



Poteau (35x35)

Min (35,35)= 35cm 25cm

Min (35,35) = 35cm  15,3cm

41
35
35

4
1



Poteau (40x40)

Min (40,40)= 40cm 25cm

Min (40,40) = 40cm  15,3cm

he

II

II

II

h1

b1

b

h

Section I-I

Section II-II



Chapitre II………………………………………………pré dimensionnement des éléments

16

41
40
40

4
1



Poteau (45x45)

Min (45,45)= 45cm 25cm

Min (45,45) = 45cm  21,2cm

41
45
45

4
1



b) Vérification au flambement :

Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier la condition suivante :

50
min


i
l f

 : Elancement du poteau.

lf : Longueur de flambement (lf = 0,7 l0 ).

i : Rayon de giration (imin
B
I

 ).

I : Moment d’inertie du poteau : I = 12/3bh

B : Section transversale du poteau (B = h ×b)

l0 : Longueur d’un poteau entre faces supérieures de deux planchers consécutifs.

h
l

bh
bh

l

B
I
l 0

3

00 .7,0.12

12/

7,07,0
 

h
l0127,0

b
L042.2

-Poteau (45x45)  = 2,42 x 4.24/ 0,45 = 22,80< 50  Vérifiée
-Poteau (40x40)  = 2,42 x 3.06/ 0,40 = 18,51< 50  Vérifiée
-Poteau  (35x35)  = 2,42 x 3,06 / 0,35= 21,16 < 50  Vérifiée
-Poteaux (30x30)  = 2,42 x 3,06 / 0,30 = 24,7 < 50  Vérifiée



Chapitre II………………………………………………pré dimensionnement des éléments

8

N
I
V
E
A
U

Charges permanentes en (KN)

charges
d’exploitatio

ns
en (KN)

Efforts
Normaux
Ns (KN)

section des
poteaux
en (cm2)

Poids
Des

planche
rs

Poids
Des

poutre
s

Poids
Des

potea
ux

G Gc Q Qc Ns=Gc+Qc cb

sNB


 Section
Choisie

bxh

Te 73,56 21,15 0 94,71 94,71 10,4 10,40 105.11 70.07 30x30

12 64,48 21,15 5,98 91,61 186,32 15,6 26 212.32 141.54 30x30

11 64,48 21,15 5,98 91,61 277,93 15,6 41,6 319.53 213.02 30x30

10 64,48 21,15 5,98 91,61 369,54 15,6 57,2 426.74 284.5 30x30

9 64,48 21,15 5,98 91,61 461,15 15,6 72,80 533.95 355.96 30x30

8 64,48 21,15 5,98 91,61 552,76 15,6 88.40 641.16 427.44 35x35

7 64,48 21,15 8,15 93,78 646,54 15,6 104 750.54 500.36 35x35

6 64,48 21,15 8,15 93,78 740,32 15,6 119.6 859.92 573.28 35x35

5 64,48 21,15 8,15 93,78 834,1 15,6 135.2 969.30 646.2 35x35

4 64,48 21,15 8,15 93,78 927,88 15,6 150.8 1078.68 719.12 40x40

3 64,48 21,15 10,64 96,27 1024,1 15,6 166.4 1190.55 793.7 40x40

2 64,48 21,15 10,64 96,27 1120,4 15,6 182.0 1302.42 868.28 40x40

1 64,48 21,15 10,64 96,27 1216,6 15,6 197.6 1414.29 942.86 40x40

RD
C 64,48 21,15 10,64 96,27 1312,9 15,6 213.2 1526.16 1017.4 45x45

Tableau Récapitulatif des calculs relatifs à chaque niveau
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III-1) Calcul de l’acrotère :

L’acrotère est un élément secondaire de la structure assimilé à une console encastrée au
niveau du plancher terrasse, il est soumis à un effort (G) dû à son poids propre et à un effort
horizontal (Q = 1 KN/ml) dû à la main courante qui engendre un moment  (M) dans la section
d’encastrement.

Le ferraillage sera calculé en flexion composée avec compression, le calcul se fera pour
une bande de 1métre de largeur.

∕ 10     10

3
7

Fig.1 : coupe verticale de l’acrotère

60
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III-1-1) Détermination des sollicitations :

Poids propre de l’acrotère : G=1,7125 KN/ml
Surcharge d’exploitation : Q=1,00 KN /ml
Effort normal dû au poids propre G : N=Gx1=1,7152 KN
Effort tranchant : T=Qx1=1,00KN
Moment fléchissant max dû a la surcharge Q : M=QxHx1=0,60 KN m

III-1.2) Combinaison des charges :

A l’ELU: Nu=1,35xG=2,312KN
Mu=1 ,5x0,6=0,9KNm

A L’ELS:Ns=1,7125KN
Ms=0,60KNm

III-1.3) Ferraillage de l’acrotére:

a) Calcul des armatures à L’ELU:
Le travail consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée

h : Epaisseur ;
c et c’ : Enrobage ;
d = h – c : Hauteur utile
Mf : Moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues.

 Position de centre de pression e l’ELU :

e u Nu
M u cmcm

x
x 399.38

10312,2
109,0

2

4



cmCh 23
2

10
2



uec
h


2

 Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les

armatures d’où la section est partiellement comprimée.
Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment fictif M, puis
passer à la flexion composée ou la section d’armature sera déterminée en fonction de
celle déjà calculée

b) Calcul en flexion simple:

o Moment fictif:

c

c’

dh

M
N

GG
A’

A
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KNmCheNM uuf 010.1)003.0
2
1.039.0(312.2)

2
( 

o Moment réduit:

01452.0
2.147100

10010.1
2

3

2 




bu

f
b fbd

M


b < r La section est simplement armée donc A’s=0

992.001452.0  b

Armatures fictives:

242.0
3487992.0

1010 cm
fed

M
A

b

f
f 







c) Calcul en flexion composée

La section réelle des armatures:

2
2

3

354.0
10348
10312.239.0 cmNAA

st

u
fs 







III-1-4) Vérification à l'ELU:

1) Condition de non fragilité: (Art.A.4.2.1/BAEL 91)

2
min

228
min

845.0

845.0
400

1.2710023.023,0

cmA

cm
f
f

bdA
e

t





Conclusion :

Les armatures calculées à la condition de non fragilité sont supérieures à

celles calculées à l’ELU, donc on adoptera.
2

min 845.0 cmAAs 

Soit: mlcmHAAs /13.164 2 avec un espacement   S t =25cm

Armatures de répartition:

2283,0
4
13,1

4
cmAA s

r 

Soit: 4HA6=1.13cm² avec un espacement de St = 25cm



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

20

2) Vérification au cisaillement:

Nous avons une fissuration préjudiciable:

verifiéeestconditionLa

MPa

KNQVavec
db

V

MpaMpaf

uu

u

u
u

u

b

c
u

























0214.0
701000

105.1

5.115.15.1:

5,2)4;15,0(min

3

28

3) Vérification de l’adhérence des barres:

u e s t28f 1,5 2,1 3,15 Mpa       




i

u
u ud

V
9,0

 Avec :  iu Somme des périmètres utiles des barres.

MPa29,0
2,94629,0

1500
cm42,96,014,355Ui

se 






Longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) :

cm246,04040Ls 

III-1-5) Vérification à l’ELS:

L’acrotère est exposé aux intempéries. Donc la fissuration est considérée comme

préjudiciable, on doit vérifier:

s s u
2min [ fe, 110 f ]
3

    
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Mpa63,201)]63,201,67,226[(mins 

s1

s
s dA

M




933,016,0
7100
13,1100100

1 






 
bd
As

    201,0933,01313  

    017,0
201,0115

201,0
115










K

MPa
Ad

M

s

s
s 3.81

13,17928,0
600

1










 s

Mpa63,201s 
MPafMPaK cbcsbc 15256,06,038,13.81017,0 28  

 Condition vérifiée.

MPas 3.81

 sss Mpa63,201 Condition vérifiée.

j) Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 91 Art A 5.11)

db
Vu

u .
 Avec: KN5,115,1Q5,1Vu 

MPa021,0
100070
105,1 3

u 













 Mpaf

b

c
u 4;15,0min 28




MpaMpau 5,24;
5,1

2515,0min 








 MPa5,2MPa021,0 uu Condition vérifiée.

III-1-6) Vérification de l’acrotère au séisme (RPA99. Art 6.2.3) :

L’acrotère est calculé sous l’action des forces sismiques suivant la formule suivante :
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ppp W.C.A.4F 

Avec :

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone IIa, groupe d’usage 2) A=0,15

(RPA99, art 4.2.3 tableau 4-1)

Cp : Facteur de force horizontal (Cp = 0,8)

Wp : Poids de l’acrotère =1,7125  kN/ml

D’où : KN822,07125,18,015,04Fp  /ml<Q = 1 KN/ml → condition vérifiée.

III-2) Les escaliers :

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau à l’autre d’une
construction.
Notre structure est munie d’une cage desservant la totalité des niveaux.
Ceux-ci seront réalisés en béton armé et coulé sur place.

-Escalier du RDC : comporte quatre volées avec trois paliers intermédiaires.
-Escaliers d’autres niveaux : sont à deux volées avec un palier intermédiaire.

III-2-1) Pré dimensionnement de l’escalier de l’étage courant :
1) Présentation schématique :

Notations utilisées
g : giron
h : hauteur de la contre marche
ep : épaisseur de la paillasse
H : hauteur de la volée

H

Contre marche

Giron

Palier intermédiaire

Palier courant

Paillasse

L
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L : longueur de la volée projetée

Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la formule de " BLONDEL"
59≤ g + 2h ≤ 66 [cm]














642
)1(
gh

Lgn
Hnxh

 64 n2 – (2H+1+64) n + 2H = 0

Calcul de n

n : Nombre de marches ;
n-1 : Nombre de contre marches.

 
 

 

cm
n
Lg

cm
n
Hh

marchesn
marchescontren

nn
nn
HnLHn

30
8

240
1

17
9

153
81

9
542

030661064
0153264240153264

0264264

2

2

2


















2) Vérification de la loi de BLONDEL

eestvérifiéc
gh

'666459663017259
66259




H= 1.53m

L1= 1.4mL=2.4m



Fig.1 : schéma statique

L’
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3) Dimensionnement de la paillasse :

cmLL
L
LCos

L
Htg

63,284
52,32cos

240
cos

52.326375.0
240
153

'
'

0










 Longueur de la paillasse :

L0 = L’+L1= 284.63+140 = 424.63cm

 Epaisseur de la paillasse :

cmepouropteOn

eeLeL

p

ppp

15

23.2115.14
20

63.424
30

63.424
2030

00





III-2-2) Détermination des sollicitations :

Les dimensions des marches étant très faible par rapport à la portée de la paillasse ; on
pourrait admettre que leur poids est uniformément réparti sur la paillasse.
Le calcul se fera pour une bande de 1m de projection horizontale et en considérant une poutre
simplement appuyée en flexion simple.

 Charges permanentes et  surcharges d’exploitation :

 La volée :

Eléments Epaisseur   (cm) Poids en  KN/m2

Poids propre des marches
17 125.2

2
17.025




Poids propre de la paillasse
15 45.4

52.32cos
15.025




Revêtement en carrelage 2 44.002.022 

Mortier de pose 2 44.002.022 
Couche de sable 2 36.002.018 
Garde corps 0.9 1.3

Gv=9.11
Qv=2.5
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 Le palier :

Combinaison des charges :

A l’ELU : qu = (1.35G + 1.5Q) ×1m
 Volée : qu= (1.35×8.02+1.5×2.5) ×1=14.58 KN/m
 Palier : qu= (1.35×4.99+1.5×2.5) × 1=10.49 KN/m

III-2-3) Calcul des efforts internes :

a) réaction d’appuis :

D’après les formules de RDM

RA=26,64KN/m
RB=23,03KN/m

b) Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissants :

b-1) Effort tranchant :

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 2.4 26,64-14,58x 0 26,64
2,4 -8,35

2.4 ≤ x ≤ 3.8 26,64-(14,58×2,4)-10,49(x-2,4) 2.4 -8,35
3.8 -23,03

b-2) Moments fléchissants :

Tronçon Expression X (m) MZ (KN.m)

0≤ x ≤ 2.4
2

58,1464,26
2xx 

0 0
2.4 21,93

2.4 ≤ x ≤ 3.8  2

2
4,249,10

2
4,24,258,1464,26 







 

xxx
2.4 21,93
3.8 0

Eléments Poids en  KN/m2

Poids propre de palier 3.75
Mortier de pose 0.44
Carrelage 0.44
Couche de sable 0.36

Gp= 4.99
Qp= 2.5

q2=10,49KN/m

2,40m 1,40m

RA

q1=14.58 KN/m

RB
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Le moment MZ (x) est maximal pour la valeur de x = 1.83m d’où MZ
max = 24,34 KN.m.

Remarque :
A fin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction

à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et en travées.

Aux appuis : M = -0.3 ×Mz
max = - 0.3× 24.34 = -7.30 KN.m

En travée :    M = 0.85 ×Mz
max= 0.85 × 24.34 = 20.69 KN.m

III-2-4) Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant :

Fig.2 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant (poutre isostatique)
à l’ELU.

q1=14,58KN/ml

2,4m 1,4m
m

q2=10,49KN/ml

23.03

Mz (KN.m)

Ty (KN)

26.64

8.351.83m

20.69

7.3 7.3

24.34

+

(+)

(-)

(+)

(-)(-)
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III-2-5) Calcul des armatures :

Calcul des armatures en flexion simple pour une bande de 1m, d = 13cm

 Aux appuis :

Ma=7,30KN.m
 Armatures principales :

 

 cmStcmHAtionunepouropteOn

cm
d
MA

SSA
fdb

M

st

a
a

bu

a

2514.3104sec

64.1
34813,0985,0

1030,7
985.003.0

392.003.0
2.1413,01

1030,7

2

2
3

2

3

2



























 Armature de répartition :

On opte pour une section 4HA8= 2.01 cm2 (St =25 cm.)

 En travée :

Mt=20,69KN.m

 Armatures principales :

 

2
3

2

3

2

79.4
34813,0955.0

1069,20
955.0086.0

392.0086.0
2.1413,01

1069,20

cm
d
MA

SSA
fdb

M

st

t
t

bu

t

























On opte pour une section 5HA12=5,65cm2         (St=20cm)

B =  100cm

d= 13cm

c = 2cm

H= 15cm

2785.0
4
14.3

4
cmAA a

r 
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 Armature de répartition :

242,1
4
65,5

4
cmAA t

r 

On opte pour une section 4HA8= 2.01 cm2 (St =25 cm.)

III-2-6) Vérification à L’ELU :

a) Condition de non fragilité :

vérifiéeconditioncmAcmA
vérifiéeconditioncmAcmA

cmA

f
fdbA

t

a

e

t









2
min

2

2
min

2

2
min

28
min

57,165,5

57,114,3

57,1
400

1,21310023,0

23,0

b) Ecartement des barres : (Art A.8.2.42/BAEL91)
L’écartement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :

 Armatures principales :
 
  cmcmSt

cmhSt
3333;45min

33;3min












cm
cmappuisSt
cmtravéeSt

33
25
20

Condition vérifiée

 Armatures de répartitions :

 
  cmcmSt

cmhSt
4545;60min

45;4min












cm
cmappuisSt
cmtavéeSt

45
25

25
Condition vérifiée

c) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :
 Influence sur le béton :

On doit vérifier que :

KNVu

bdfVu
b

c

780
5,1

113,09,010254,0

9,04,0

3
max

28max











 KNKNVu 78064,26max Condition vérifiée
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d) Vérification de la contrainte d’adhérence :

Mpa

KNVu

cmnUi
Mpaf

Uid
Vu

se

tsse

sese

81,1
1056,1213,09,0

1064,26
64,26

56,12114,34
15,31,25,1

9,0

2

3

max

28

max


































 MpaMpa sese 15,381,1  Condition vérifiée

e) Vérification de l’effort tranchant :



Mpa

MpaMpa

Mpa

Mpaf
db

Vu

u

u

u

b

c
u

uu

20,0
13,01
1064,26

5,24;5,2min

4;
5,1

2515,0min

4;15,0min

3

28
















 









 




















 MpaMpa uu 5,220,0  Condition vérifiée
f) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

On doit vérifier que :

2
43

max

03,1
13,09,0

30,764,26
1010400

15,1

9,0
15,1

cmA

d
MVu

f
A a

e




























 22 03,114,3 cmcmA Condition vérifiée
III-2-7) Ancrage des barres :
Longueur de scellement doit être :

s

efLs







4

  28
26,0 tss f 

  Mpas 835,21,25,16,0 2 


 s
efLs



4

 27,35
835,24

400



Ls

cmLs 27,35127,35 
Largeur d’ancrage est Ls4,0
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cmLs 10,1427,354,04,0 
On opte pour cmL 14
III-2-8) Calcul des efforts tranchants et les moments fléchissant à L’ELS :

 Combinaison des charges :

A L’ELS : qs= (G+Q) ×1m
 Volée : qs= (8,02+2,5)=10,52KN/m
 Palier : qs= (4,99+2,5)=7,49KN/m

 Calcul des  efforts internes :
a) Réaction d’appuis :

D’après les formules de RDM
RA=19,2KN
RB=16,54KN

b) Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant :

b-1) Effort tranchant :

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 2.4 x52,102,19  0 19,2
2.4 -6,05

2.4 ≤ x ≤ 3.8    4,249,74,252,102,19  x 2.4 -6,05
3.8 -16,54

b-2) Moments fléchissant :

Tronçon Expression X (m) MZ (KN.m)

0≤ x ≤ 2.4
2

52,102,19
2xx 

0 0
2.4 15,78

2.4 ≤ x ≤ 3.8  
2

4,249,7
2
4,24,252,102,19

2






 

xxx
2.4 15,78
3.8 0

Le moment MZ (x) est maximal pour la valeur de x = 1.83m d’où MZ
max = 17,52 KN.m.

2,40m 1,40m

RA RB

q1=10,52KN/m
q2=7,49KN/m
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Remarque :
A fin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction

à l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et en travées.

Aux appuis : M = -0.3 ×Mz
max = - 0.3× 17,52 = -5,25 KN.m

En travée : M = 0.85 ×Mz
max= 0.85 × 17,52= 14,89KN.m

16,54

5,25

T (KN)

Mz (KN.m)

19,2

6,051,83m

5,25

14,89

17,52

2,40m 1,40m
RA RB

q2=7.49Kn/m
q1=10.52Kn/m
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III-2-9) Vérification à L’ELS :

1) Contrainte de compression dans le béton :

On doit vérifier que : Mpaf cbc 156,0 28 
 Aux appuis :

214,3 cmAa 

 MpaMpa bcbc 1579,2  Condition vérifiée

 En travée :

265,5 cmAt 

MpaK

Mpa
dA

M

K

db
A

stbc

t
st

a

76,65,22503,0

5,225
13899,065,5

1089,14

03,0
899,0

434,0

434,0
13100
65,5100100

3

1

1








































 MpaMpa bcbc 1576,6  Condition vérifiée

MpaK

Mpa
dA

M

K

db
A

stbc

a
st

a

79,264,13902,0

64,139
13921,014,3

1025,5

02,0
921,0

241,0

241,0
13100
14,3100100

3

1

1







































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2) Vérification de la flèche :

Pour  que la flèche soit vérifiée les conditions suivantes doivent être satisfaites.





mKNM
mKNM

avec

vérifiéenonCondition
L
h

M
Mt

L
h

vérifiéeCondition
L
h

L
h

t








52,17
89,14

:

085.00652.0;
10

2

16
10625.0

240
15;

16
11

0

0

Conclusion :
La 2éme condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche.

    mlKNqqq
avec

Lf

IE
Lqf

sss

s

/52,1049,7;52,10max;max
:
500

384
5

21

4











:E Module de déformation différé

MpafE c 86,108182537003700 33
28 

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

   

0
1

2
2

3
2

3
1 15

3

B
SV

CVAVVbI

xx

t





:xxS Moment statique de la section homogène.²

 

3

2

2

75,1235175,110111250

1365,515
2

15100

15
2

cmS

S

dAhbS

xx

xx

txx













:0B Surface de la section homogène.²

   

cmVhV

cmV

cmB
B

AhbB t

2,78,715

8,7
75,1584
75,12351

75,1584

65,51515100
15

12

1

2
0

0

0










Donc le moment d’inertie de la section homogène :

100 cm

V1

V2

d=13 cm

c=2cm
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   

      

 

cmLf

cmmf

cmI
I

I

CVAVVbI t

48,0
500
240

500

13,0103,1
1064,305511086.10818

4,21052,10
384

5

64,30551
64,229128260

22,765,5152,78,7
3

100

15
3

3
86

43

4

233

2
2

3
2

3
1




















 cmfcmf 48,013,0 Condition vérifiée.
II-2-10) pré dimensionnement des escaliers du R.D.C

H(cm) L(cm) h(cm) g(cm) n n-1  0
volée 1 68 90 17 30 4 3 37
volée 3 119 180 17 30 7 6 33,46

III-3) Etude de la poutre palière :
III-3-1) Pré dimensionnement :
On dimensionne la poutre palière par la formule suivante :

2416
10
240

15
240

240
':

:
1015









t

t

t

t

h

h

cmL
appuisdnusentrepoutreladelibrelongueurL

poutreladehauteurlah

LhL

Z

Recommandation de RPA99 version 2003 :

vérifiéeconditions

b
h

cmcmb
cmcmh

cmbprendon
b

b
cmhprendon

hbh
bh

t

t

t

tt





























42,1
25
30

2525
3030

25
2112

307,0304,0
30

7,04,0
25;30

Donc la poutre palière aura pour dimension cmhb 3025
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III-3-2) Détermination des charges et surcharges :

Poids propre de la poutre palière : G=0,3x0,25x25=1.875KN/m
Charge d’exploitation                   Q=2,5KN/m
Réaction du palier :
E.L.U : Ru= Tu=23,03KN
E.L.S : Rs= Ts=16,54KN
Poids propre du palier : 25x0,15x1,4=5,25KN/m

Combinaison de charges et surcharges

à L’E.L.U : qu=1,35G+Tu=1,35x1.875+23,03=25,56KN/ml
à L’E.L.S : qs=G+Ts=1.875+16,54=18.415KN/ml

1) Calcul à l’état limite ultime

a) Réaction d’appuis :

KNLqRR u
BA 67,30

2
4,256,25

2





b) Moment isostatique :
  KNLqM u 40,18

8
4,256,25

8

22

0 




Moments corrigés :
En travée : mKNMt .64,1540.1885,0 
En appuis : mKNMa .52,540,183,0 
c) Effort tranchant :
Vmax=RA=RB=30,67KN
Diagramme de M et de T

RA RB

2.4m

25,56KN /ml

Schéma statique à L’E.L.U

RB=30,67KN

Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissants

RA=30,67KN

M (KN.m)

30,67

T (KN)

7

2.4m

25,56KN /ml

+

5,52 5,52

15,64

+

-
-

30,67
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d) Ferraillage à L’E.L.U :

-Calcul des armatures principales :

En travée :Mt=15.64KN

III-4) Vérification à L’E.L.U

a) Condition de non fragilité :

vérifiéesconditionscmA
cmAa
cmA

cmdb
f
fA

t

e

t














2
min2

2

228
min

845,0
36,2

36,2

845,02825
400

1,223,023,0

b) Effort tranchant :

vérifiéeconditionMPAMPA

MPAMPAf

MPA
db

V

uu

cu

u
u














25,3438,0

25,3)4,2513,0(min)4;13,0(min

438,0
280250
1067,30

28

3







c) Vérification de l’adhérence :

 

 

vérifiéeéxigencecmcmAaAA

cmAAhbAqueéxigeRPALe

cmHAsoitcmAa

cm
d
MaAa

ASS
fbd

Ma
mKNMaappuisAux

cmHAsoitcmA

cmchdaveccm
d
MA

ASS
fbd

M

t

st

bu

t

st

t
t

bu

t


















































22

2

22

2
3

2

3

2

22

2
3

2

3

2

75,372,436,236,2

75,3
100

30255,0
100
5,0:

36,21036,0

6,0
34828990,0

1052,5
990,002,0

..392,002,0
2,142825

1052,5
.52,5:

36,210365,1

28230:65,1
34828971,0

1064,15
971,0056,0

..392,0056,0
2,142825

1064,15












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MPaxftq
vérifiéeConditionMPaMPA

MPA
Ud

V

tsse

sese

i

u
se

15.31.25.1:
15.329,1

29,1
1014,332809,0

1067,30
9.0

28

3

















Il n’ y a pas risque d’entraînement des barres.
d) Calcul des armatures transversales :

Diamètre des armatures transversales :

 

   2.2.5.7.2003..01,284
8

5,810;25;5.8min

10;
10
250;

35
300min

;
10

;
53

min

2 ArtversionAPRduexigencecmHAAt
HAenétrierunetcadreunprendon

mm

bh

t

t

l




























- Espacement :

cmSsoit

cmhSouranteZone

cmSsoit

cmcmS

cmhSnodaleZone

t

t

t

t

t

15:

15
2

30
2

:

8:

5,725;112;
4

30min

25,12,
4

min:














 







 

e) Quantité d’armatures transversales minimales :

vérifiéeconditioncmAcmA
cmbSA

s

t




2

min
2

2

125,101,2

125,12515003,0003,0min

f) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis
Influence sur le béton :

vérifiéeconditionKNVKNV

KNdbfV

uu

b

c
u









 

42067,30

420
5,1

28,025,09,010254,09,04,0

max

3
28



Ancrage des barres :
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 

cmLpourOpteon
cmL

Làfixéestancragedlongueurladontnormalcrochetuncalculeraon
cmL

MPAf

fL

s

s

s

tss

s

e
s

4
10,1427,354,04,0

4,0'
27,35127,35

835,21,25,16,06,0

27,35
835,24

400
4

2
28

2























2) A L’E.L.S

a) Réaction d’appuis :

KNLqRR s
BA 1,22

2
4,2415,18

2





b) Moment isostatique :

  KNLqM s 26,13
8

4,2415,18
8

22

0 




Moments corrigés :
En travée : mKNMt .27,1126,1385,0 
En appuis : mKNMa .98,326,133,0 

c)Effort tranchant :

Vmax=RA=RB=22,1KN
Diagramme de M et de T

M (KN.m)

22,1

T (KN)

+

3,98 3,98

11,27

22,1

+
-

RB=22,1  KN
2.4m

18,415KN /m
l

RA=22,1  KN

RA RB

2.4m

18,415N /ml

Schéma statique à L’E.L.S



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

39

III-5) Vérification à L’E.L.S :

a) Vérification de la flèche :

Pour dispenser du calcul de la flèche on vérifie :

vérifiéessontconditionsLes

vérifiéecondition
fdb

A

f

db
A

fdb
A

vérifiéecondition
M
M

L
h

M
M
L
h

M
M

L
h

vérifiéecondition
L
h

L
h
L
h

e

t

e

t

e

t

t

t

t

2,4
.

0105,0
400

2,42,4

00337,0
2825

36,2
.

2,4

10

085,0
26,1310

27,11
10

125,0
240
30

10

16
1

0625,0
16
1

125,0
240
30

16
1

0

0

0









































































b) Etat limite d’ouverture des fissurations :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire

c) Etat limite de compression du béton :

On doit vérifier que :

Mpa
f

bc

cbc

15
6,0 28






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024,0270,0910,0216,0

337,0
2825

36,2100100
.98,3,36,2: 2















k
db
A

mKNMcmAappuisaux

a

aa





Mpa
dA

M a
st 186,66

28910,036,2
10.98,3

..

3









Mpak stbc 59,1186,66024,0.  

MpaMpa bcbc 1559,1  

mKNMcmAtravéeen tt .27,11,36,2: 2 

033,0
2825

36,2100100










db
At

007,0096,0968,0033,0  k

Mpa
dA

M t
st 188,176

28968,036,2
10.27,11

..

3









Mpak stbc 23,1188,176007,0.  

MpaMpa bcbc 1523,1  
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III-3) Planchers :

La structure comporte un plancher à corps creux (16+4). Les corps creux sont associés à

des poutrelles préfabriquées. Nous avons à étudier le plancher le plus sollicité qui est celui de

l’étage courant.

a) Les dimensions de la poutrelle :

b1=≤ min(L/2 , L1/10 ,8h)

Avec :
L : Distance entre deux parements voisins de deux poutrelles
L1 : longueur de la plus grande travée
b : largeur de la nervure.
h0 : épaisseur de la dalle de compression.

b) Application:

b1≤ (26,5 ; 41 ; 32 )
b1=26,5 cm
b =2.b1+b0=65 cm

III-3-1) calcul de la dalle de compression :
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de «4cm»d’épaisseur, armée d’un

treillis soudé de nuance (TS 520) dont les dimensions des mailles ne doivent pas excéder :
 20cm pour les armatures perpendiculaire aux nervures
 33cm pour les armatures parallèles aux nervures

Calcul des armatures :
 Armatures perpendiculaires aux nervures :

mlcm
f
LA
e

25.0
520

6544








Avec  L : distance entre axe des poutrelles ( cmLcm 8050  )

Soit : A =6Ø5=0.61 cm2 /ml ;  e = 15cm

 Armatures parallèles aux nervures :

mlcm315.0
2
63.0

2
AA 2

Soit : A = 6Ø 5= 0.59cm2/ml ;  e =15 cm

15cmØ5 de nuance TLE520

15cm

Fig 1 : Ferraillage de la dalle de compression

b

b1b1

b0

h
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III-3-2) Etude des poutrelles :

Les poutrelles seront placées selon la plus petite portée, leur calcule est fait généralement
en deux étapes :

Etape 1 : Avant coulage de la dalle de compression :
La poutrelle est simplement appuyée sur ses deux extrémités, elle est soumise aux

chargements suivants :
 Poids propre de la poutrelle:………………………G1 = 0.12×0.04×25 = 0.12KN/ml
 Poids du corps creux……………………………….G2 = 0.65×0.95 = 0.68 KN/ml

G = 0.74KN/ml

 Surcharge de l’ouvrier : Q =1×0.65 = 0.65 KN/ml

a- Calcul à L’ELU :
Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable
 Combinaison de charges

   
mlKNq

QGq

u

u

/974.1
65.05.174.035.15.135.1




 Calcul du moment en travée :
 

mKNM

lqM

u

uu

.148.4
8
1.4974.1

8

22





b- Ferraillage :

 
086.6

2.14212
10148.4

2

3

2 







bu

u
b fdb

M


Avec : c = 2cm
d : la hauteur utile (d = h-c = 4-2 = 2cm)

µ>>µl =0.392 → la section est doublement armée

Donc les armatures comprimées sont nécessaires, mais vu la faible section du béton il est
impossible de les placées. Il faut donc prévoir un étayage pour soutenir les poutrelles lors de
la pose des corps creux et de coulage du béton.

Etape 2 : Après le coulage de la dalle de compression

Après coulage de la dalle de compression, la poutrelle  sera calculée comme une poutre en Té

qui repose sur plusieurs appuis et qui est soumise aux charges suivantes :

- poids du plancher : G  = 5.19 x 0,65 =3.374KN/ml

- surcharge d’exploitation : Q = 1,50 x 0,65 = 0,975 KN/ml

4,10m
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1- combinaison d’actions :

 à l’ELU : Qu = 1,35G + 1,5 Q = 6.017 KN/ml

 à l’ELS : Qs = G + Q  = 4.349 KN/ml

2-Choix de la méthode
 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

H1 : La valeur de la surcharge d’exploitation des constructions courantes doit être égale au
plus à deux fois la charge permanente ou 5KN/m2

 

 
eestvérifiéconditionLa

mlKNmlKMQ
mlKNG

mlKNGQ







/748.65;748.6max/975.0
/748.6374.32.2

5;2max

H2 : Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes pour les différentes
travées La condition est vérifiée

H3 : Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25

vérifiéenonestconditionLa
L
L

L
L

L
L

L
L

L
L

L
L

I

i








1
00.3
00.3;36.1

00.3
10.4;1

10.4
10.4;73.0

10.4
00.3;1

00.3
00.3

25.18.0

6

5

5

4

4

3

3

2

2

1

1

H4 : La fissuration est non préjudiciable  La condition est vérifiée

Compte tenu de la non satisfaction de l’hypothèse H3, on conclue que la méthode forfaitaire
n’est pas applicable.
Donc on choisis la méthode des trois moments.

3- Présentation de la méthode des trois moments :

 Les moments aux appuis :
     

i

i
i

d
i

i

i
i

g
i

d
i

g
iiiiiiii

EI
LQW

EI
LQWAvec

WWEILMLLMLM

24

24
:

1.....................62

1
3

1

3
1111












Wi
g , Wi

d respectivement les rotations à gauche et à droite de l’appui i

Mi-1 , Mi , Mi+1 sont les moments aux appuis, i-1 , i ,i+1 respectivement

i+1i-1 iLi Li+1
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 Moments en travées :

     

 

   

1

11

2
1

1

1

2

'0max
22

1'























i

iii

i
X

i

ii
iXX

qL
MMLX

direàestcXTquandimalevaleurlaprendXM

XqXLq

itravéeladeXabscisselàmomentX
L
MMMM





 Efforts tranchants :

   
1

11

2 

 


i

iii

L
MMqXLq

dX
xdMxT

3-1) Calcul des efforts :

De l’équation (1) on a le système d’équation suivant :























qMM
qMMM
qMMM

qMMM
qMM

MM

5.13123
98.2332.141.4

46.341.44.161.4
98.231.42.143

5.13312
0

54

543

432

321

21

60

La résolution du système nous donne :

symetriePar
mKNM

mKNMM
mKNMM














.477,9
.330,6
.187,5

3

42

51

La méthode des trois moments surestime les moments sur appuis à l’encontre de ceux en
travées, puisque le béton est un matériau hétérogène pour cela on réduit les moments sur
appuis de 3

1 des valeurs trouvées, donc les valeurs des moments sont les suivantes :

symetriePar
mKNM

mKNMM
mKNMM














.318,6
.22.4
.458,3

3

42

51

qu

0      L1 1      L2 2            L3 3           L4 4        L5 5        L6 6

3.00              3.00                 4.10                         4.10                 3.00              3.00  m
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Pour tenir compte des semi encastrements d’appuis de rives (0 et 6) on multiplie les
moments isostatiques par le coefficient 0,2.

Soit : mKNLqMM u .354.12,0
8

2

60 

Calcul des moments en travées :

   

   

   

symetriepar
mKNMtMt
mKNMtMt
mKNMtMt
















.394,7

.935,2

.404,4

4,33,2

5,42,1

6,51,0

Diagramme des moments fléchissant

Diagramme des moments fléchissant

ELU

Calcul des efforts tranchants :

ELU

Travée (0, 1) :







KNT
KNT

e

w

727,9
324,8

Travée (3, 4) :







KNT
KNT

e

w

823,11
280,9

Travée (1, 2) :







KNT
KNT

e

w

280,9
772,8

Travée (4, 5) :







KNT
KNT

e

w

772,8
280,9

Travée (2,3) :







KNT
KNT

e

w

847,12
823,11

Travée (5,6) :







KNT
KNT

e

w

324,8
727,9

1.354 3.458 4.22 6.318 4.220 3.458
1.354

4.404
2.93

5 7.394 7.394

2.935
4.404
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Diagramme des efforts tranchants

Calcul des armatures :
A l’ELU

a)- Armatures longitudinales :

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques
géométriques suivantes :
b = 65cm ; b0=12cm ; h = 20cm ; h0=4cm : d = 18cm

 En travées :
Mt

max =7,394 KN.m
Le moment qui peut être repris par la table de compression :

ncompressiodetableladansestneutreaxeLMM
mKNM

M

MPafAvecfhdhbM

t

bubu

'

.072,59
2
04,018,0102,1404,065,0

2,14:
2

0max

0

3
0

0
00











 







 

Donc on calcule une section rectangulaire (b =65cm et h =20cm)

2

2

5
max

22

5

2

12,1
10

15.1
400189875,0

10394,7
9875,0025,0

..392.0025,0

025,0
102.141865

10394,7

cm
fd

MA

ASS
fdb

M

s

e

t

l

bu

t



























Soit : A= 2HA10 =1.57 cm2

Aux appuis :
Ma

max =6,318 KN.m

La table étant entièrement tendue, le calcul se fera pour une section rectangulaire de
largeur  b0=12cm et de hauteur  h =20cm

8,324

9,727

8,772
11,823

9,280 12,847

9.280 9,280 9.727

8,3248,772
11,823

-
-

-
-

-
+
-

-
-

-
-

+
- -

+
-

+
-

+
-

+
-

+
-

65c
m

20cm
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2
3

max

22

5

2
0

max

07,1

15,1
40018939,0

10318,6
939,0114,0

..392,0114,0
102,141812

10318,6

cm
fd

MA

ASS
fdb

M

s

e

a

a

l
bu

a

























Soit : 2HA10 = 1,57 cm2

a)Armatures transversales : (Art.A.7.2.2/BAEL91)
 

cm

bh

t

t

57,00,1,
10
12,

35
20min

,10,35min 10















Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de 6

b) Espacement des armatures : (Art.A.5.1.22.BAEL91) :

cmS
cmcmcmS

cmdS

t

t

t

15
2,16)40,2,16min(

)40,9,0min(






4) Vérification à l’ELU :
a) Condition de non fragilité :

 En travée :
Amin=0.23 b d ft28/fe = 0,2365182,1/400 =1,41 cm2

At= 1.57 cm2 >Amin =1,41 cm2  Condition vérifiée

2HA10

2HA12

A

A

Fig.2 : Ferraillage des poutrelles

2HA10

2HA10

Ferraille en coupe A-A
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 Sur appuis :

Amin= 0.23 b d ft28/fe = 0,2312182,1/400 = 0,26 cm2

Aa = 1,57 cm2 >Amin =0,26 cm2

b) Vérification de l’effort tranchant :

Vu
max= 12,847 KN

vérifiéeConditionMPaMPa

MPaMPaf

MPa
dbV

uu

d

c
u

u

uu
















25,36,0

25,35;2,0min

6,0
18012010847,12

28

3
0

max









c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement :

aleslongitudinbarresdesntentrainemedrisquedePas
MPaMPa

MPa

armaturesdesutilespérimètresdessommecmuavecudV
MPaf

sese

se

iiuse

tsese

'
15,379.0

79.0
05.10189,0

10847,12
:05.109,0

15,328
























d) L’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art : A.5. 1. 313)
 Sur le béton

KNVKNV

KNV

bdfV

uu

u

b

c
u

6,129847,12

6,12912189,0
5.1
10254,0

9,04,0

1

0
28














 Sur l’acier :

.

0
189,0

318,6847,12
400
15,1

9,0
15,1 max

ssuffisantesontcalculéesarmaturesLes

A

d
MV

f
A

a

a

u
e

a


























e) l’encrage des barres :
  MPaf tsu 25,21,25,16,06,0 2

28
2 

La longueur de scellement droit : cmfL
su

e
s 44.44

25,24
4000,1

4








La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est : cmLL sc 78.174,0 
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2) Vérification à l’ELS :

a) calcul des efforts :
Lorsque la charge est la même sur toutes les poutrelles de la poutre, ce qui est le cas

pour nos poutrelles, pour obtenir les valeurs des moments à l’ELS il suffit de multiplier les
résultats de calcul à l’ELU par le coefficient qu/qs.

qs= G+Q = 3.374+0,975 =4,349KN.ml
qu = 6,017 KN.ml
(qs/qu) =4,349 /6,017 =0,72

Les valeurs des moments à l’ELS sont représentées sur le diagramme suivant. Après
application de la méthode des trois moments (exposée précédemment), on obtient les valeurs
des moments données ci-dessous sous forme de diagrammes.

b) Les moments fléchissants :

c) Les efforts tranchants

qs

0      L1 1      L2 2            L3 3 L4 4        L5 5        L6 6
3.00              3.00                 4.10                         4.10                 3.00              3.00  m

0,975 2,490 3,038 4,549 3,038 2,490
0,975

3,171
2,109

5 5,324 5,324

2,109
3,171

Diagramme des moments fléchissant à l’ELS

5,993

7,003

6,316
8,513

6,682 9,250

6,682 6,682 7,003

5,9936,316
8,513

-
-

-
-

-
+
-

-
-

-
-

+
- -

+
-

+
-

+
-

+
-

+
-
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d) La résistance à la compression du béton :
On doit vérifier :

s

s
ssbc

bcbcbc

Ad
MavecK

MPaavec






1

:.

15:






 En travée :

2
1 62,2.324,5

100 cmAmKNM
db
A

ss
s 






 Sur appuis :

2
1 57,1.549,4

100 cmAmKNM
db
A

ss
s 






Les résultats sont donnés par le tableau suivant :

Zone Ms
[KN.m]

As
[cm2] 1 1 K s

[MPa]
bc

[MPa]

bc
[MPa]

Appuis 4,549 1.57 0,726 0,877 0,039 183,54 7,16 15
Travée 5,324 2,62 1,212 0,850 0,054 132,81 7,17 15

Des deux vérifications ci-dessus on conclut que les contraintes  dans le béton sont vérifiées.

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

b)
5004

2 Lf
IfE
lM

f
ii

s
i 

Aire de la section homogénéisée :

B0 =b0 h + (b-b0 ) h0+15 A

B0 = 12× 20 + (65 -12)×4 +15× 2,62 = 491,3 cm2

Moment isostatique de la section homogénéisée par rapport à xx :
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 

     
4

0

2
2

2
0

100
3

2
3

1
0

0

12

0
1

2
22

0
0

0

95,20197

15
23

81,12

19,7/

4,35311862,215
2

41265
2
2012/

.15
2

²
)(

2
²

/

cmI

cVAhVhbbVVbI

cmVhV

cm
B
xxSV

cmS

dAhbbhbS

xx

txx









 












Ms : Moment fléchissant max à L’ELS

Ev : Module de déformation différée du béton

Ifv : Moment d’inertie fictif pour les déformations

B0 : section homogène

p : le rapport de l’aire (A) dans la section des armatures tendues à l’aire de la section utile de

la nervure

 

verifiéeestflèchelaffmmLf

mm
IE
LMf

MPaEMPaE

II

II

f
f

MPa
dA
M

b
b
f

db
A

fvv

s
t

vi

i
fi

v
fv

ts

t

s
s

iv

t
i


























































 










 











2,8
500
4100

500

36,6
1041,1299586,1081810

410010324,5
10

86,10818,2,32164

35,8007
518,0426,31
95,201971,1

1
1,1

41,12995
518,0370,11
95,201971,1

1
1,1

518,0
1,208,115012,04

1,275,11
4

75,1
1

08,115
62,218981,0

10324,5

370,1
5
2

426,3

65
1232012,0

1,205,0

32

05,0
981,0213,1

213,1
1812

62,2100100

4

262

0

0

28

28

3

1

0

28

11

0
1



















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III-4) Les balcons :

Les balcons à calculer sont les balcons en dalle pleine qui ont pour dimensions :
Largeur : 1,10m
Longueur : 2,70m

Le balcon est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde corps
de hauteur h=1m en brique creuse de 10cm d’épaisseur
L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par

ep > cmL 11
10

110
10



Soit ep = 15cm

III-4-1) Détermination des charges et surcharges:
Nous considérons une bande de 1m de balcon.

a- Charges permanentes:
-poids de revêtement (2cm)…………………...0,44KN/ml;
-Mortier de pose (2cm)………………………..0, 44 KN/ml;
-couche de sable(2cm)………………………...0,36 KN/ml;
-poids propre de la dalle……….....25x0,15 x1=3,75 KN/ml;
-Enduit en ciment(2cm)………………………   0.36KN/ml.

G1
q

Fig. -1- Schéma statique du balcon.

Fig3.Plan de ferraillage du plancher

6Ø5(e = 20cm ) 6Ø5(e = 20m )

2HA10

2HA10
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-main courante…………………………………...1kn/ml
G = 6,35KN/ml.

b- charge concentrée :
Poids propre du garde corps............................G=13x0,1=1,3 KN/ml.

c- surcharge d’exploitation:…………………...Q=3,5 KN/ml.

III-4-2) Calcul à l’état limite ultime
Le balcon travaille en flexion simple.

1)- Combinaison de charges:

 Dalle: qu=1,35G+1,5Q=1,35x6,35+1,5x3,5=13,82 KN/ml;
 Garde corps:  gu1=1,35G1=1,35x1.3=1,755 KN/ml.

 Le moment provoqué par la charge qu est:

Mqu = KNmxlqu 36,8
2

)1,1(82.13
2

22







.

 Le moment provoqué par la surcharge gu1 est:

Mgu1= - gu1 x L =1,755x1,1= -1,93KN.m.

Le moment total est:    Mu= Mqu +  Mgu1=10.29 KN.m.
Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue

2)-Ferraillage :
 Armatures principales:

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

392,0043,0
2,1412100

10.88,8
2

3

2 
xxfbubd

M u
u

══> section simplement armée

u =0,043 ══> β=0,978

A= 2
3

17,2
34812978,0

10.88,8 cm
d
M

st

u 





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

 Armature de répartition :
Ar= 278,0

4
14,3

4
cmA



Soit 4HA8 =2,01cm2 avec St=25cm

3)- Vérification à l’ELU



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

54

a)-Vérification de la condition de non fragilité:

Amin=0,23bd 228 45,1
400

1,212)100(23,0 cmxx
fe
ft



A=2,17cm2 > Amin=1,45cm2 ══>    condition vérifiée.

b)- Vérification au cisaillement :

u
u

u bd
V



uV =qu x l + gu1 =12,47 x 1,1+ 1,21= 14,932KN.

MPau 124,0
120.1000
10.932,14 3



  MpaMPaf cu 5,24,.1,0min 28 

uu 


 ══> condition vérifiée

c)-Vérification de l’adhérence des barres :

se

i

u
se Ud9,0

V



Ui = n.. = 4 x 3,14 x 10 = 125,6 mm.

MPa
xxUd

V

i

u
se 10,1

56,121209,0
10.9321,14

9,0

3






MPa15,31,2x5,1f. 28tse 

τse < se ══>condition vérifiée.

d)- Longueur de scellement :
La longueur de scellement droit est donnée par la loi:

Ls=
s

fe


4

s =0,6 28t
2
s f. =0,6x(1,5)2x2,1=2,835

Ls= mm
x

7,352
835,24

400.10
  soit:  Ls=36cm

══> Soit des crochets de longueur La=0,4 x Ls= 0,4x 36 =14,4cm.
Soit La=15cm.

e)- Ecartement des barres :
 Armatures principales:


St=25cm ≤ min (3h, 33cm) = 33cm  ══> condition vérifiée.
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 Armature de répartition:

St=25cm ≤ min (4h , 45cm) = 45cm ══> condition vérifiée.

III-4 3) Calcul à l’ELS :

1- Combinaison de charge:

 Dalle:   qs=G+Q=5,35+3,5=8,85KNm
 Garde corps :  gs1=0,9KNm

2-Calcul des moments :

Ms=Mqs+Mgs1= 1

2

2 s
s g
lq
 L=   KNm34,61,19,0

2
)1,1(85,8 2




Ms =6,34KNm.
3-Vérification à l’ELS:

a) vérification des contraintes dans le béton :

MPaf cbcbc 156,0 28 

MPa

MPay
I
M

cmIydhAbyI

cmyyyydhAyb

MPaM

y
I
M

bcbc

ser
bc

s

s

s

ser
bc

1592,3

92,392,2
12,4713
1034,6

12,4713)²(
3

92,202,5651,47²500)(
2
²

34,6

3

4
3

0






















La condition est vérifiée

b) vérification de la contrainte d’acier :







 28110,

3
2min tess ff 

MPas 63,201

Avec :

MPa

yd
I
M
n

s

ser
s

21,183

)92,212(
12,4713
1034,615)(

3












ss    La condition est vérifiée
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c) vérification de la fléche :

Pour dispenser du calcul de la flèche on vérifie :

vérifiéecondition
L
h

L
h
L
h

16
1

0625,0
16
1

136,0
110
15

16
1























vérifiéecondition
M
M

L
h

M
M
L
h

M
M

L
h

t

t

t

0

0

0

10

1,0
88,810

88,8
10

136.0
110
15

10


























vérifiéecondition
fbd

A

f

bd
A

fbd
A

e

t

e

t

e

t

2,4

0105,0
400

2,42,4

0026,0
12100

14,3

2,4


























Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de la flèche n’est pas nécessaire

Remarque ;

Le schéma de ferraillage dans les plans de ferraillage

III-5) Porte à faux :

III-5-1) Dimensionnement de porte à faux :

Il sera assimilé à une console encastrée à une extrémité réalisé en dalle pleine.
Le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur sous les sollicitations suivantes :

Q : charges et surcharges verticales revenant aux porte à faux.
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G : Charge concentrée verticale due à l’effet du poids propre du mur double cloison.

L’épaisseur de porte à faux est déterminée comme suit :

cmeSoitcmLe pp 2015
10

150
10



III-5-2) Détermination des charges et surcharges:

Nous considérons une bande de 1m de porte à faux.

a- Charges permanentes:

Eléments ep (cm) Poids en (Kn/m²)
Poids  de revêtement 2 0,44
Mortier de pose 2 0,44
Couche de sable 2 0,36
Poids propre de la dalle 20 5,00
Enduit en plâtre 2 0,2

G=6,44

b-La charge concentrée ............................G=7,893KN/ml.

c- surcharge d’exploitation:……………… Q=1,5KN/ml.

III-4-2) Calcul à l’état limite ultime
.

1)- Combinaison de charges: 1,35G +1,5Q

mKnqu /944,105,15,144,635,1 

 Le moment provoqué par la charge qu est:

Mqu = mKnlqu .312,12
2

)5,1(944,10
2

22







.

 Le moment provoqué par la charge G 1 est:

Mq 1u = mKnLqu .982,155,1655,101  .
Le moment total est:    Mu= Mqu +  M 1uq =-28.294KN.m.
Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue

2)-Ferraillage :
 Armatures principales:

392,0068,0
2,1417100

10.294.28
2

3

2 
xxfbubd

M u
u

══> section simplement armée

u =0,068 ══> β=0,965
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A= 2
3

956.4
34817965,0

10.294.28 cm
d
M

st

u 





Soit 6HA12 = 6.79 cm² avec un espacement St= 20cm.

 Armature de répartition :
Ar= 2697.1

4
79.6

4
cmA



Soit 5HA8 =2,51cm2 avec St=20cm

3)- Vérification à l’ELU :

a)-Vérification de la condition de non fragilité:

Amin=0,23bd 228 05.2
400

1,217)100(23,0 cm
fe
ft



A=6.79cm2 > Amin=2.05cm2 ══>    condition vérifiée.

b)- Vérification au cisaillement :

u
u

u bd
V



uV =qu x l +qu1 =10.944x1.5+10.655= 27.07KN.

MPau 159,0
170.1000
10.07.27 3



  MpaMPaf cu 5,24,.1,0min 28 

uu 


 ══> condition vérifiée

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

b)-Vérification de l’adhérence des barres :

se

i

u
se Ud9,0

V



Ui = n.. = 5x 3,14 x 12 = 188.4mm.

MPa
Ud

V

i

u
se 939,0

84,181709,0
10.07,27

9,0

3









MPa15,31,2x5,1f. 28tse 

τse < se ══>condition vérifiée.

d)- Ecartement des barres :

 Armatures principales:
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St=20cm ≤ min (3h, 33cm) = 33cm  ══> condition vérifiée.

 Armatures de répartition:
St=20cm ≤ min (4h, 45cm) = 45cm ══> condition vérifiée.

III-5 3) Calcul à l’ELS :

1- Combinaison de charge:
 qs=G+Q=6.44+1.5=7.94KN/ml
 qs1=G1=7,893KN/ml

2-Calcul des moments :

Ms=Mqs+Mqs1=-( lqlq
s

s  1

2

2
)=   KNm34,6)5,1893,07

2
)5,1(94,7(

2






Ms =20,772KNm.

3-Vérification à l’ELS:

a) vérification ferraillage :

.'

²79.660.3
34817974.0

10772.20
974.00506.0

0506.0
2.14²17100

10772.20
²

3

3

vérifiéestELUàLadoptéeferraillagle

cmA
d
MA

fdb
M

ad
st

s

bu

s



























b) vérification des contraintes dans le béton :

MPaf cbcbc 156,0 28 
Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes

sont satisfaites :
La nuance des aciers est FE 400

s

uc

M
Mavecf




 
1002

1 28

Pour une section rectangulaire b=100 cm, e=20cm, armée par des aciers de nuance FeE 400
soit à vérifier  :

vérifieécondition431.00881.0

431.0
100
25

2
1362.10881.0068.0

362.1
772.20
294.28
















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

c) Longueur de scellement :
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La longueur de scellement droit est donnée par la loi:

Ls=
s

fe


4

s =0,6 28t
2
s f. =0,6x (1,5)2x2, 1=2,835 MPa

Ls= mm
x

280.423
835,24

400.12
  soit: Ls=42

══> Soit des crochets de longueur La=0,4 x Ls= 0,4x 42 =16.8cm.
Soit La=17cm.

Remarque ;

Le schéma de ferraillage dans les plans de ferraill

III-6) Etude de la salle machine :

Introduction :

Le bâtiment comporte deux cages d’ascenseurs de caractéristiques identiques (donc il

suffit d’étudier une seule), de vitesse d’entraînement V= (1m/s), la surface de la cabine est de

(1.60x1.15) m2 et la charge totale que transmet le système de levage et la cabine chargée est

de 57KN.

III-6-1) Calcul de la dalle pleine du local machine :

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se

fait à l’aide des abaques de PIGEAUD.

P

U0

U

2h

e

Ly = 1.60m

V0

U0

V

U LX =1.15m

Figure.1
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III- 6-2) Dimensionnement :

cmht 4
40

160


La limite de l’épaisseur minimale d’une dalle est de 12cm, on opte pour ep=15cm.

Epaisseur du revêtement : e=5cm.

.17,04.07,0
160
115


y

x

y

x

L
L

L
L



La dalle travaille dans les deux sens









00

0

2

2

hevV
heuU

0h : Épaisseur de la dalle.

Avec : k=2 pour un revêtement en béton.

cmV
cmU

100155275
100155275




III-6-3) Les moments dus au système de 1xM 1yM :

 
 121

211

MMqM
MMqM

y

x







 : Coefficient de Poisson

1M et 2M : cœfficients déterminés à partir des rapports 








xL
U et 











yL
V dans les abaques de

PIGEAUD.

a) Calcul des efforts :

A partir des abaques de PIGEAUD :

P

U0

U

2h

e

Ly = 1.60m

V0

U0

V

U LX =1.15m

Figure.1

40
maxLht 
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




















625,0
160
100

87,0
115
100

7,0

y

x

y

x

L
V
L
U

L
L



D’où 0605,0,1005,0 21  MM (tableau de PIGEAU)

À L’ELU :
0

mKNM
mKNM

q
QGq

y

x

u

u







09,50605,045,78
88,71005,045,78

45,785;15735,1
5,135,1

1

1

Calcul des moments dus au poids propre de la dalle 2xM et 2yM :

22

2
2

xyy

xuxx

MM
LqM







Pour :
436,0
0683,07,0


 

Y

x
tableau




 

 
mKNM

mKNM

mKNq
q

QGq

y

x

u

u

u









26,06,0436,0
6,015,156,60683,0

/56,6

15,115,02535,1
5,135,1

2

2
2

2

b) Superposition des moments :

mlKNMMM
mlKNMMM

yyy

xxx




91,426,065,4
33,86,073,7

21

21

Remarque :

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0,85) et en

appuis par (0,3) pour tenir compte de la continuité des dalles.

III-6-4) Ferraillage :

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

Sens x-x :

 Aux appuis :
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392,001,0
2,1413100

10499,2

132152
.499,233,83,03,0

2

3

2 








R
bu

b

t

x

fbd
Ma

cmh
mKNMMa



La section est simplement armée.

2
6

3

55,0
1034813,0995,0

10499,2

995,001,0

cm
std

MA a
a

tableau
b










 





Soit : 201,284 cmHA 

 En travée :

cm

mKNMM

Rb

xt

392,003,0
2,1413100

1008,7

.08,733,885,085,0

2

3











La section est simplement armée :

2
6

3

58,1
1034813,0985,0

1008,7

985,003,0

cmAt

b







 

Soit : 201,284 cmHA 

III-6-5) Vérification à l’ELU :

a) Condition de non fragilité : (Art : B.7.4/BAEL91) :

 

HA400lesPour8,0

3
2

)3(
2

00
0

0







o

y

xo

bhA

L
LbhA








2

2

38,1

38,1)7,03(
2

0008,015100

cmA

cmA





La condition est vérifiée.

b) Diamètre minimal des barres : (art A-8.2.42 BAEL91) :

L’écartement des armatures d’une même nappe soumise à un chargement concentré doit être
égal à la :
Direction la plus sollicitée :  cmhSt 25;2min
Direction perpendiculaire :  cmhSt 33;3min
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Armatures supérieures :   .2525;2min25 cmcmhcmSt 

Armatures inférieures :   .3333;3min25 cmcmhcmSt 

c) Vérification au poinçonnement :

La condition de non poinçonnement est vérifiée si :

b

cc fhPu

 28045,0 



Avec : Pu : charge de calcul à l’ELU

c : Périmètre du contour

h : Épaisseur de la dalle

 
  m

VU

c

c

4112
2







vérifiéeestconditionlaKNKNPu

Pu

fhPu
b

cc









45095,765735,1
5,1

102515,04045,0

045,0

3

28




d) Vérification de la contrainte tangentielle :

Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge ; et on a VU 

Donc :

Au milieu de U on a :

Au milieu de V on a :

 

KNVu

VU
PVu

19
112

57
002








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 

verifiéecondition
MpaMpa

MpaMpaf

Mpaf

Mpa

db
Vu

KNVu

U
PVu

uu

cu

c
u

u

u












 



















25,314,0

25,35;13,0min

5;
5,1

2,0
min

14,0
1301000

1019

19
13

57
03

28

28

3











III-6-6) Vérification à l’ELS :

a) Evaluation des moments :

a-1) Les moments engendrés par le système de levage :

à l’ ELS : 2,0

a-2) Les moments engendrés par le poids propre de la dalle :

 

 
mKNM

mKNM

mKNQGq
avec

MM
LqM

y

x

y

x

xyy

xsxx












19,043,0436,0
43,015,175,40683,0

436,0
0683,0

/75,4175,3
:

2

2
2

2

22

2
2







 
 

 
  mKNM

mKNM
M
M

KNPq
avec

MMqM
MMqM

x

x

s

sy

sx












6,41005,02,00605,057
42,60605,02,01005,057

0605,0
1005,0

57
:

2

1

2

1

121

211



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a-3) Superposition des moments :

mKNMMM
mKNMMM

yyy

xxx




79,419,06,4
85,643,042,6

21

21

Remarque :

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0,85) et en

appuis par (0,3) pour tenir compte de la continuité des dalles.

b) Vérifications des contraintes dans le béton et les aciers :

Il faut vérifier que :

stbc

s

s
st

cbc

bcbc

K
Ad

M
Mpaf



















156,0 28

    016,0
195,0115

195,0
115

195,0935,0155,0

155,0
13100
01,2100100

:

1

1

111

1



























K

db
A

avec

+
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Zone Sens  mKNM s . 1 1 K st bc observation
Sur

appuis
X-X 2,055 0,155 0,935 0,016 84,22 1,34 Vérifiée
Y-Y 1,437 0,155 0,935 0,016 58,89 0,942 Vérifiée

En
travée

X-X 5,822 0,155 0,935 0,016 238,6 3,81 Vérifiée
Y-Y 4,071 0,155 0,935 0,016 166,84 2,66 Vérifiée

4 HA8/ml (25cm)4 HA8/ml (25cm)

4 HA8/ml (25cm)

15

Schéma de ferraillage de la dalle pleine de la salle machine
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IV. Présentation de l’ETABS

IV-1 : Introduction :

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis aux différentes sollicitations qui
la mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul très
rigoureuses ; Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu
indispensable.

En s’appuyant sur l’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail
plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire même peu fiable.

IV-2 : Concept de base de la M.E.F (méthode des éléments finis) :

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation
pour les cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère le
milieu solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret
d’éléments finis. Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs
limites. Les structures réelles sont définies par un nombre infini de nœuds.

La structure étant ainsi subdivisée, elle peut être analysée d’une manière similaire à
celle utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de
déformation (fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la
déformation et la force nodale peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale,
cette relation est connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un système
d’équation algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en
considérant comme inconnues les déformations aux niveaux des nœuds. La solution consiste
donc à déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent être
calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément.

IV-3 : Description du logiciel ETABS.

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il

permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface

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

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des

matériaux, ainsi que le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant
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différentes réglementations en vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). En

plus de sa spécificité pour le calcul des bâtiments, ETABS offre un avantage certain par

rapport aux autres codes de calcul à utilisation plus étendue. En effet, grâce à ces diverses
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fonctions il permet une décente de charge automatique et rapide, un calcul automatique du

centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle

excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au domaine du

bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,

SAP2000 et SAFE).

Rappel :(terminologie)

Grid line : ligne de grille

Joints : nœuds

Frame : portique (cadre)

Shell :voile

Elément :élément

Restraints : degrés de liberté(D.D.L)

Loads : charge

Uniformed loads : point d’application de la charge

Define : définir

Materials : matériaux

Concrete : béton

Steel :acier

Frame section : coffrage

Column : poteau

Beam : poutre

IV-4 Manuel d’utilisation de L’ETABS
:

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.60

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône du ETABS (fig.1)
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Etabs.lnk
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IV-5 : Etapes de modélisation

: IV-5.1 : Première étape

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser.
a) Choix des unités :
On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de l'écran,
on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements :

b) Géométrie de base :

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, cette option
permet d’introduire :

Le nombre de portiques suivant x-x.
Le nombre de portique suivant y-y.
Le nombre des étages.

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et
l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

3) Modification de la géométrie de base :
Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage.
-On clique sur le bouton droit de la souris.
-On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok
-Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story
Data.
Suivant x : 0, 1.65, 5.15 ,9.15 ,11.15 ,13.15, 17.57, 21,57 ,25.57, 28.07 ,30.57 .
Suivant y : 0, 1.6, 4.24, 7.24 ;
Suivant z : 0, 3.06, 7.14 ,10.2, 13.26, 16.32, 19.32, 22.44 ,25.5 ,28.56, 31,62 ;
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IV-4.2) Deuxième étape :

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en
l’occurrence, l’acier et le béton.

On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on
clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure
suivante :
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IV -4.3) Troisième étape :
La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments

(poutre, poteaux, dalle, voile...)
Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de

la manière suivante :

Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout de
sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire (les
sections en béton armé du bâtiment à modéliser sont rectangulaires).

Le bouton Reinforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés des
barres d’armatures.

Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir l’aire, les moments d’inerties,
l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS.



Chapitre IV ……………………………………………………………………………………………………présentation de l’Etabs

76

Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments

Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous allons
passer aux éléments plaques (voile).

On choisit le menu Define et wall/slab, on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et
l’épaisseur.
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IV -4.4) Quatrième étape :

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la
structure modélisée.

1) Charges statiques (G et Q):
La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation

Q, pour les définir on clique sur : Define Load Cases.

Charges permanentes :
Load Name (Nom de la charge): G
Type : DEAD (permanente)
Self weight multiplier (Coéfficient interne poids propre) : 1

Surcharges d’exploitation :
Load Name (Nom de la charge): Q
Type : LIVE (exploitation)
Self weight multiplier (Coéfficient interne poids propre) : 0
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2) Charge dynamique (E):
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le

CGS.
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un
degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes
propres T.

- Données à introduire dans le logiciel :
Zone : IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003)
Groupe d’usage : 2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003)
Coeff comportement : Portiques auto stable avec remplissage
Remplissage : Dense (Cloisons en maçonnerie)
Site : S3 (Voir rapport de sol Chapitre 1)
Facteur de qualité (Q):

Q=1+ q

Q=1.15

-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone .
Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text .

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur :
Define Response Spectrum Functions Spectrum from file
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Function Name (nom du spectre): RPA .

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la
définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur :

Define Reponses spectrum cases Add New Spectrum

Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte
dans les deux direction principales (U1 et U2) .
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IV -4.5) 5éme étape : chargement des poutres :

Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le
chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur :

Assign Frame/line loads Distributed

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le
chargement linéaire est introduit dans la case Load.

IV-4.6) 6émé étape : Introduction des combinaisons d’actions.

Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et
déformations sont :

Combinaisons aux états limites :
ELU : 1.35G+1.5Q
ELS : G+Q
Combinaisons accidentelles du RPA :
GQE : G+Q±E
08GE :0.8G±E

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :

Define load Combinations Add New Combo
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On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

IV-4.7)7émé étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la
structure modélisée.

APPUIS :
Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet

encastrement on sélectionne les nœuds du RDC puis on clique sur :

Assign Joint/point Restraints

Mass- Source :
Define Mass source
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La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui
sont désignés par la notation de Mass –Source
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-On donne la valeur 1 pour la charge permanente
On donne la valeur de β suivant la nature de la structure.

Diaphragmes :
Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un

même plancher à leurs nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a
pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel.

On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur :

Assign Joint/point Diaphragm Add New Diaphragm.

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur
OK pour valider.
On refait la même opération pour tous les autres planchers.

IV-4.8) 8éme étape : Analyse et visualisation des résultats.
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Lancement de l’analyse :

Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne
Run Analysis.

Visualisation des résultats :
Période et participation modale :

Dans la fenêtre display show tables , on click sur Modal Information et on
sélectionne la combinaison « Modal ».

Déformée de la structure :
On appuie sur l’icône Show Deformed Shape et on sélectionne une combinaison
d’actions.

Diagramme des efforts internes :
Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram dans le menu Display

Efforts internes dans les éléments barres :
Les poutres :

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur :
Display Show tables
Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres).
On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK.

Les poteaux :
Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les

mêmes étapes que pour les poutres.
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Efforts internes dans les voiles :
Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area forces
and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.

Déplacements:

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du
niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Displacements » .
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel ,la colonne Ux correspond
au sens xx ,et Uy au sens yy.

Effort tranchant et moment sismique à la base :

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur show tables on coche
« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « E ».

Effort tranchant de niveau :
Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis dans
le menu View on clique sur Set 3D View et on selectionne le plan XZ.

Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on selectionne la combinaison E.
Enfin, dans Draw on choisit l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les
éléments du niveau considéré.
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Remarque :
En désélectionnant la case Sahels on aura l’effort repris par les portiques et on
désélectionnant la case Frames nous aurons l’effort repris par les voiles.

Tous les graphes peuvent être imprimées FILL-PRINT GRAPHIES(C est la fenêtre active qui va
être imprimer et pour activer une fenêtre d affichage on a qu’ a cliquer dessus)

L orsque l analyse est effectuer .ETABS (VEROUILLE) le modèle .ainsi .pendant toute  l
étape de visualisation des resultats.il est impossible de modifier

(geometrie,connectivite,materiaux,appuis,etc)l icône de verrouillage dans la barre d outils
en haut de l écran enfoncer pour faire des modifications il faut d abord déverrouiller le

fichier en cliquant sur

L icône déverrouiller.

-Lors de l exécution, ETABS,cree une multitude de fichiers avec différentes extensions.

-Une fois qu’ on a fermer le fichier, pour l ouvrir une autre fois on passe par ;FILE puis
IMPORT ensuite on va chercher le fichier qui a l extension EDB

-On peut même ferrailler avec ETABS, mais suivant les règlements Anglais ,Australiens ou L
UEROCOD et non pas suivant le bael.
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V-1-Introduction :
Le séisme, qui est le résultat de la libération soudaine d’une quantité d’énergie à partir de
l’intérieur de la croûte terrestre, se manifeste par un jeu de failles et par une vibration violente
du sol due à la propagation d’ondes élastiques dans toutes les directions à partir du foyer.
Les bâtiments se mettent à vibrer verticalement et horizontalement en fonction de l’amplitude,
la composition spectrale et la durée de la secousse, d’où la nécessité de protéger les vies
humaines et leurs biens en tenant compte de ce phénomène naturel dans la conception des
constructions.
L’intérêt de cette étude est de permettre la réalisation des structures pouvant résister avec
succès aux effets engendrés par les sollicitations auxquelles elles sont soumises.
C’est pourquoi, elles doivent être conçues et construites conformément aux règles
parasismiques en vigueur de façon à fournir un degré de protection acceptable, ainsi de
vérifier la stabilité et la résistance du bâtiment vis-à-vis des efforts horizontaux s’exerçant
dans toutes les directions.

La force sismique s’applique à la base de la construction et se répartie au niveau de chaque
plancher.
V-2-choix de la méthode :
En fonction  de la forme, des dimensions et du type de construction, le RPA  propose trois
méthodes pour mener le calcul des forces sismiques :

 Méthode statique équivalente :
Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se

développent dans la construction par un système de forces statiques fictives dont les effets
sont considérés équivalents à ceux de l’action sismique.

Cette méthode peut être appliquée si le bâtiment étudié respecte les conditions de
régularité en plan et en élévation, ainsi que les conditions de hauteur.

 Méthode dynamique :
Méthode d’analyse spectrale modale :

Elle peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n’est pas permise.

Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes :
Elle peut être utilisée au cas par cas par un personnel qualifié, ayant justifié auparavant les
choix des séismes,de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la méthode
d’interprétation des résultats et les critères de sécurité à satisfaire .

-Conditions d’application de la méthode statique  équivalente :
Dans notre cas, on ne peut pas appliquer la MSE car notre bâtiment est irrégulier en plan,
puisque la condition a-3 relative aux décrochements en plan énoncée dans le (RPA99/3.5.)
n'est pas vérifiée, ainsi que la condition de hauteur des bâtiments irréguliers
(h=40.96 m > 23 m).
.
-On opte donc pour la méthode dynamique modale spectrale.

V-2-1 Exposé de la méthode :
On recherche pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul .Ces effets
ensuite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
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 Spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est présentée par le spectre de calcul suivant


g
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Avec

g
Sa : Accélération spectrale

A : Coefficient d’accélération de zone.






2Groupe
IIaZone

A = 0.15

T1 ; T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site.

Site 3 :







sT
sT

05.0
15.0

2

1

 : Facteur de correction d’amortissement (quand l’amortissement est diffèrent de 5%)

7.0
2

7





 : Pourcentage d’amortissement critique ; 763.0%10  

R : coefficient de comportement global de la structure,  sa valeur est donnée par le
(tableau4.3/RPA) en fonction du système de contreventement :

Système de contreventement mixte (portiques/voiles) avec interaction  R = 5





6

1q
Pq1Q

Avec : Pq : Pénalité à retenir selon le critère est satisfait ou non.

sens X-X Sens Y-Y
Critère Q Observer ou non Observer ou non

1. Conditions minimales sur les files de
contreventement 0 0.05

2. Redondance en plan 0 0
3. régularité en plan 0.05 0.05

4. régularité en élévation 0 0
5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0
6. Contrôle de la qualité de l'exécution 0 0

QX = 1+0,05=1,05            Qy=1+0,1=1,1
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V-3--Calcul et vérification des déplacements relatifs de niveau :

Selon le [RPA99/Art.5.10], les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport
aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage à moins
qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand déplacement relatif peut être toléré.

V-4) Comparaison entre l’effort tranchant à la base de la méthode dynamique et celui de
la méthode statique équivalente :

La résultante des forces sismiques à la base  Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée
par la méthode statique équivalente  V (Art 4-3-6 RPA)

1) Détermination de la force sismique V
La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure est calculée par la formule
suivante :

W
R

Q.D.AV 

a) Coefficient d’accélération de zone A : 15.0A 

b) Périodes caractéristiques T1 et T2 :

Site 3







sT
sT

50.0
15.0

2

1

c) Facteur de qualité Q : Qx=1.05
Qy=1,1

d) Facteur de correction d’amortissement  :  =  0.763

e) Coefficient de comportement de la structure R : R = 5

f) Poids total de la structure : W =


n

1i

Wi =32645,221 kN

V5) Calcul de V :

 Sens longitudinal :

KNV 285,1426221,32645
5

05,1387,115,0





 Sens transversal :

KNV 204,1494221,32645
5

1,1387,115,0





Vérification :
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Sens longitudinal :

Vt=   3491,608kN > 0.8x1426,285=1141,028 kN   ……..  la condition est vérifiée.

 Sens transversal :

Vt=  5441,394kN >0.8x1494,204=1195,363 kN  ……... la condition est vérifiée.

Conclusion :

La résultante des forces sismiques à la base Vtobtenue par combinaison des valeurs
modales est inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la
méthode statique équivalente V.

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

Tk = Fk + Tk+1

Mk = Tk+1 .he + 1KM

Avec :
FK : force sismique au niveau «k»
he : hauteur d’étage

V6-Justification de l’interaction portiques-voiles :

Sens longitudinal :

Voiles 31,09% Portiques 68,91%

NIV
côte Z

(m) Ft (KN) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m)

13 40,96 342,988 106,635 106,635 0,000 236,353 236,353 0,000
12 37,9 382,253 118,842 225,477 326,303 263,411 499,764 723,241
11 34,84 370,961 115,332 340,809 1016,264 255,629 755,393 2252,518
10 31,78 360,229 111,995 452,804 2059,141 248,234 1003,627 4564,020
9 28,72 353,111 109,782 562,587 3444,722 243,329 1246,956 7635,118
8 25,66 306,392 95,257 657,844 5166,238 211,135 1458,091 11450,802
7 22,6 282,831 87,932 745,776 7179,241 194,899 1652,990 15912,560
6 19,54 250,730 77,952 823,728 9461,317 172,778 1825,768 20970,709
5 16,48 219,432 68,221 891,949 11981,925 151,210 1976,978 26557,557
4 13,42 191,064 59,402 951,351 14711,291 131,662 2108,640 32607,110
3 10,36 167,473 52,067 1003,419 17622,425 115,406 2224,045 39059,547
2 7,3 143,191 44,518 1047,936 20692,886 98,673 2322,718 45865,126
1 4,24 120,954 37,604 1085,541 25136,137 83,349 2406,067 55713,450

 Sens transversal :
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Voiles 32,20% Portiques 67,80%

NIV
côte Z

(m) Ft (KN) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m) Fk(KN) Tk(KN) Mk(KN.m)

13 40,96 506,059 162,951 162,951 0,000 343,108 343,108 0,000
12 37,9 546,306 175,911 338,862 498,630 370,396 713,504 1049,911
11 34,84 494,434 159,208 498,069 1535,547 335,226 1048,730 3233,232
10 31,78 448,829 144,523 642,592 3059,639 304,306 1353,036 6442,345
9 28,72 420,754 135,483 778,075 5025,971 285,271 1638,307 10582,635
8 25,66 427,425 137,631 915,706 7406,881 289,794 1928,102 15595,856
7 22,6 430,578 138,646 1054,352 10208,942 291,932 2220,034 21495,846
6 19,54 407,143 131,100 1185,452 13435,260 276,043 2496,076 28289,149
5 16,48 388,713 125,166 1310,618 17062,743 263,547 2759,624 35927,143
4 13,42 383,179 123,384 1434,001 21073,234 259,795 3019,419 44371,591
3 10,36 375,107 120,784 1554,786 25461,278 254,322 3273,741 53611,013
2 7,3 335,990 108,189 1662,974 30218,921 227,801 3501,542 63628,660
1 4,24 276,877 89,154 1752,129 37269,932 187,723 3689,265 78475,199

 Les voiles et les portiques participent conjointement au contreventement, donc le système

de Contreventement est mixte avec interaction.

-Justification vis-à-vis de l’effet P- :
Les effets du 2° ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la
condition suivante est satisfaite à tous les niveaux

θ= Pk _ k / VKHK≤0.10

 Sens longitudinal :

Niv δek(cm) R δk(cm) ∆k(cm) ∆adm(cm)
13 0,0742 5 0,3709 0,0040 3,06
12 0,0734 5 0,3669 0,0084 3,06
11 0,0717 5 0,3585 0,0127 3,06
10 0,0692 5 0,3458 0,0169 3,06
9 0,0658 5 0,3289 0,0210 3,06
8 0,0616 5 0,3079 0,0235 3,06
7 0,0569 5 0,2844 0,0265 3,06
6 0,0516 5 0,2579 0,0294 3,06
5 0,0457 5 0,2285 0,0318 3,06
4 0,0393 5 0,1966 0,0326 3,06
3 0,0328 5 0,1641 0,0342 3,06
2 0,0260 5 0,1298 0,0357 3,06
1 0,0188 5 0,0941 0,0941 4,24

 Sens transversal :
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Niv δek(cm) R δk(cm) ∆k(cm) ∆adm(cm)
13 0,078 5 0,3889 0,0043 3,06
12 0,077 5 0,3847 0,0088 3,06
11 0,075 5 0,3758 0,0131 3,06
10 0,073 5 0,3628 0,0168 3,06
9 0,069 5 0,3460 0,0196 3,06
8 0,065 5 0,3264 0,0230 3,06
7 0,061 5 0,3034 0,0261 3,06
6 0,055 5 0,2773 0,0293 3,06
5 0,050 5 0,2479 0,0311 3,06
4 0,043 5 0,2169 0,0341 3,06
3 0,037 5 0,1828 0,0370 3,06
2 0,029 5 0,1458 0,0397 3,06
1 0,021 5 0,1061 0,1061 4,24

Conclusion : On constate que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts
latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs admissibles donnés par le RPA et qui
sont :
Etages courants :

cmhkadmk 06,330601.001.0 
RDC :

cmhk 24,442401.001,0 

*Valeur de spectre de reponse dans les directions :
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t                        S/g
0,000    0,188
0,100    0,131
0,200    0,103
0,300    0,103
0,400    0,103
0,500    0,103
0,600    0,091
0,700    0,082
0,800    0,075
0,900 0,070
1,000    0,065
1,100    0,061
1,200    0,058
1,300    0,055
1,400    0,052
1,500    0,050
1,600    0,047
1,700    0,046
1,800    0,044
1,900    0,042
2,000    0,041

V-7- Les masses revenant aux  différents planchers sont représentées dans le tableau ci-
après :

Niv plancher Pp ps pot escalier voiles murs acro/balc PF G  (KN) Q (KN) G+0,2Q

12 1732,83 334,2 346,8 161,8 91,728 348,075 251,45 77,054 39,992 3383,924 351,77 3454,278

11-9 1453,14 334,2 346,8 323,59 91,728 696,15 502,9 67,624 39,992 3856,122 508,6545 3957,853

8 1453,14 334,2 346,8 382,02 91,728 699,975 499,963 67,624 39,992 3915,440 508,6545 4017,171

7-5 1453,14 328,2 341,1 440,44 91,728 703,8 497,026 67,624 39,992 3963,048 508,6545 4064,779

4 1453,14 328,2 341,1 507,86 91,728 707,625 494,824 67,624 39,992 4032,091 508,6545 4133,821

3-2 1453,14 322,2 335,4 575,28 91,728 711,45 492,621 67,624 39,992 4089,433 508,6545 4191,164

1 1453,14 322,2 335,4 575,28 91,728 711,45 492,621 67,624 39,992 4089,433 508,6545 4191,164

RDC 1453,14 316,2 329,7 792,07 93,449 853,925 596,588 67,624 39,992 4542,686 461,5295 4634,991

-V-8-Vecteurs propres de chaque mode dans les deux sens :
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Sens X-X Sens Y-Y

NIV mode1 mode2 mode3 mode1 mode2 mode3

13 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

12 0,98 0,91 0,75 0,99 0,90 0,73

11 0,96 0,73 0,28 0,97 0,71 0,23

10 0,93 0,47 -0,26 0,93 0,45 -0,34

9 0,89 0,16 -0,73 0,89 0,13 -0,80

8 0,83 -0,15 -0,99 0,83 -0,18 -0,99

7 0,77 -0,44 -0,96 0,77 -0,47 -0,90

6 0,70 -0,69 -0,65 0,70 -0,72 -0,52

5 0,62 -0,87 -0,17 0,62 -0,89 0,02

4 0,53 -0,96 0,37 0,53 -0,97 0,53

3 0,44 -0,95 0,78 0,45 -0,94 0,88

2 0,35 -0,84 0,97 0,35 -0,81 0,97

1 0,25 -0,66 0,89 0,25 -0,60 0,76

V-9-Pulsation, période et  coefficient de participation de chaque mode :

sens X-X sens Y-Y

αi (%) Wi (rad/s) Ti (s) αi (%) Wi (rad/s) Ti (s)

Mode1 89 11,31 1,13 88 13,38 0,47

Mode2 7,96 33,34 0,96 8,27 40,04 0,16

Mode3 1,85 55,91 0,93 2,60 68,25 0,09

Somme 98,81 / / 98,87 / /

 Calcul de l’accélération spectrale :

Sens longitudinal :

Mode 1 : T2=0,5 s< T= 1.13 s < 3,0 s
3/2

2)25.1(5.2 















T
T

R
QA

g
Sa 

Sa/g=0.073
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Mode 2 : T1= 0,15 s < T =0,96 <T2 = 0,50 s








R
QA

g
Sa )25.1(5.2 

Sa/g =0,079

Mode3 : 0< T= 0,93s < T1= 0.15 s









 )15.2(1)25.1(

1 R
Q

T
TA

g
Sa 

Sa/g=0,108

Sens transversal :

Mode 1 : T1=0,15 s  < T= 0,47s < T2=0,50 s








R
QA

g
Sa )25.1(5.2 

Sa/g=0,082

Mode 2 : T1= 0.15 s < T =0,16 <T2 = 0,50 s








R
QA

g
Sa )25.1(5.2 

Sa/g =0.082

Mode3 : 0< T= 0,09 s < T1= 0,15 s









 )15.2(1)25.1(

1 R
Q

T
TA

g
Sa 

Sa/g=0,124
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V-10- Les forces sismiques par niveau et par mode :

 Sens longitudinal :

Mode 1 Mode 2 Mode 3

NIV Wk (KN) Sa/g y Fk1 (KN)) Sa/g y Fk2 (KN) Sa/g Y Fk3 (KN)

13 3454,28 0,073 1,273 320,770 0,079 0,056 15,249 0,108 0,185 68,789

12 3957,85 0,073 1,247 360,182 0,079 0,056 17,472 0,108 0,139 59,113

11 3957,85 0,073 1,222 352,832 0,079 0,056 17,472 0,108 0,052 22,069

10 3957,85 0,073 1,185 342,173 0,079 0,056 17,472 0,108 -0,048 -20,492

9 4017,17 0,073 1,128 330,515 0,079 0,056 17,734 0,108 -0,135 -58,399

8 4064,78 0,073 1,058 313,671 0,079 0,056 17,944 0,108 -0,183 -80,137

7 4064,78 0,073 0,978 289,891 0,079 0,056 17,944 0,108 -0,178 -77,708

6 4064,78 0,073 0,887 263,091 0,079 0,056 17,944 0,108 -0,120 -52,615

5 4133,82 0,073 0,787 237,234 0,079 0,056 18,249 0,108 -0,031 -13,995

4 4191,16 0,073 0,677 207,054 0,079 0,056 18,502 0,108 0,068 30,881

3 4191,16 0,073 0,565 172,804 0,079 0,056 18,502 0,108 0,144 65,101

2 4191,16 0,073 0,447 136,609 0,079 0,056 18,502 0,108 0,179 80,959

1 4634,99 0,073 0,323 109,239 0,079 0,056 20,462 0,108 0,165 82,148
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Sens transversal :

Mode 1 Mode 2 Mode 3

NIV Wk(KN) Sa/g Y Fk1 (KN) Sa/g y Fk2 (KN) Sa/g Y Fk3 (KN)

13 3454,28 0,082 1,271 361,015 0,082 0,403 114,513 0,124 0,403 173,114

12 3957,85 0,082 1,255 408,681 0,082 0,363 118,087 0,124 0,294 144,796

11 3957,85 0,082 1,226 399,168 0,082 0,286 93,157 0,124 0,093 45,621

10 3957,85 0,082 1,182 384,690 0,082 0,181 59,043 0,124 -0,137 -67,439

9 4017,17 0,082 1,124 371,563 0,082 0,052 17,313 0,124 -0,322 -160,656

8 4064,78 0,082 1,055 352,601 0,082 -0,073 -24,255 0,124 -0,399 -201,672

7 4064,78 0,082 0,976 326,262 0,082 -0,189 -63,333 0,124 -0,363 -183,338

6 4064,78 0,082 0,886 296,100 0,082 -0,290 -97,022 0,124 -0,210 -105,929

5 4133,82 0,082 0,785 266,998 0,082 -0,358 -121,692 0,124 0,008 4,143

4 4191,16 0,082 0,673 232,155 0,082 -0,390 -134,496 0,124 0,214 111,323

3 4191,16 0,082 0,568 195,799 0,082 -0,379 -130,605 0,124 0,355 184,838

2 4191,16 0,082 0,448 154,624 0,082 -0,326 -112,543 0,124 0,391 203,742

1 4634,99 0,082 0,318 121,104 0,082 -0,242 -92,193 0,124 0,306 176,537

V-11-/Combinaison des réponses modales : (RPA 99/Art 4,3.5)

Les réponses de deux modes de vibration « i » et « j » de période Ti et Tj et
d’amortissement ji  , sont considérées indépendantes si le rapport  r = Ti / Tj ( Ti  Tj)
vérifie la relation suivante :

ji

r



10

10

V11- a-Combinaisons des réponses modales dans les deux sens :
 Sens X-X

Ti r =Ti/Tj
ji10

10
observation

Mode 1et2 0,11 1.13 0,5 Non vérifiée

Mode 2et3 0,19 0,96 0,5 Vérifiée

Mode3et1 0,56 0,93 0,5 Vérifiée
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 Sens Y-Y

Ti r =Ti/Tj
ji10

10
observation

Mode 1et2 0,09 1.13 0,5 Non vérifiée
Mode 2et3 0,16 0,96 0,5 Vérifiée
Mode3et1 0,47 0,93 0,5 Vérifiée

Remarque :

1/le mode fondamentale présente une période de :T=1.13
2/ le premier mode représente une translation dans le sens YY et le deuxième mode
représente une translation dans la direction XX .
3/le 3eme mode est un mode de torsion selon l’axe ZZ.

Les deux réponses modales (E1 et E2) ne sont pas indépendantes, donc la réponse modale
totale est donnée par :

  



k

i
iKKKk FFFF

3

22
21

Avec :
FK : force résultante au niveau «k»
FKi : valeur modale de F selon le mode« i»

V-12- Forces sismiques résultantes par niveau dans les deux sens :

Sens longitudinal Sens transversal

NIV
mode 1 mode 2 mode 3

FK(KN) Fcum
mode 1 mode 2 mode 3

FK(KN) Fcum
FK1 (KN) FK2 (KN) FK3 (KN) FK1 (KN) FK2 (KN) FK3 (KN)

13 320,770 15,249 68,789 342,988 342,988 361,015 114,513 173,114 506,059 506,059
12 360,182 17,472 59,113 382,253 725,241 408,681 118,087 144,796 546,306 1052,365
11 352,832 17,472 22,069 370,961 1096,202 399,168 93,157 45,621 494,434 1546,799
10 342,173 17,472 -20,492 360,229 1456,431 384,690 59,043 -67,439 448,829 1995,628
9 330,515 17,734 -58,399 353,111 1809,543 371,563 17,313 -160,656 420,754 2416,382
8 313,671 17,944 -80,137 306,392 2115,935 352,601 -24,255 -201,672 427,425 2843,808
7 289,891 17,944 -77,708 282,831 2398,766 326,262 -63,333 -183,338 430,578 3274,386
6 263,091 17,944 -52,615 250,730 2649,496 296,100 -97,022 -105,929 407,143 3681,529
5 237,234 18,249 -13,995 219,432 2868,927 266,998 -121,692 4,143 388,713 4070,241
4 207,054 18,502 30,881 191,064 3059,991 232,155 -134,496 111,323 383,179 4453,420
3 172,804 18,502 65,101 167,473 3227,464 195,799 -130,605 184,838 375,107 4828,527
2 136,609 18,502 80,959 143,191 3370,654 154,624 -112,543 203,742 335,99 5164,516
1 109,239 20,462 82,148 120,954 3491,608 121,104 -92,193 176,537 276,877 5441,393

-la période fondamentale :
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La période donné par l’ETABS

est : Tetabs= 1,13s

g) Période empirique de la structure :








4/3

nT

2/1
n

h.C

)L/(h09.0
minT

hn :  hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau .
CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage .
L : dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

 Sens longitudinal :

L=20,5m       hn=40,96m     CT=0,05

T=min (0,894s,0,89s) T=0,89s

 Sens transversal :
L= 20,3m       hn=46,96m     CT=0.05

T=min (0.898s,0,89s) T=0.89s

1.3×0.89=1.15s > 1.13s→vérifiée.

h) Facteur d’amplification dynamique moyen D :

Il est en fonction de la catégorie du site, du facteur  de correction d’amortissement (  )  et
de la période fondamentale de la structure  (T).

 

   
















s0.3TT0.30.3T5.2

s0.3TTTT5.2

TT05.2

D

3
5

3
2

2

23
2

2

2

T2 période caractéristique associée à la catégorie du site
 Sens longitudinal :

sTT 0.381,050,02  D= 3
2

25,2 





T

T D = 387,181,0
50,0763,05,2 3

2








 Sens transversal :

sTT 0.381,050,02  D= 3
2

25.2 





T

T D = 387,181,0
50,0763,05,2 3

2







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V-13--Répartition des forces sismiques dans les voiles et les portiques :
Les forces sismiques sont réparties sur les voiles et les portiques proportionnellement à

leurs inerties calculées et données en pourcentages dans l’étude du contreventement.

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

Tk = Fk + Tk+1

Mk = Tk+1 .he + 1KM

Avec :

FK : force sismique au niveau «k»

he : hauteur d’étage

 Sens longitudinal :

Voiles 31,09% Portiques 68,91%

NIV
côte Z

(m) Ft (KN) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m)

13 40,96 342,988 106,635 106,635 0,000 236,353 236,353 0,000
12 37,9 382,253 118,842 225,477 326,303 263,411 499,764 723,241
11 34,84 370,961 115,332 340,809 1016,264 255,629 755,393 2252,518
10 31,78 360,229 111,995 452,804 2059,141 248,234 1003,627 4564,020
9 28,72 353,111 109,782 562,587 3444,722 243,329 1246,956 7635,118
8 25,66 306,392 95,257 657,844 5166,238 211,135 1458,091 11450,802
7 22,6 282,831 87,932 745,776 7179,241 194,899 1652,990 15912,560
6 19,54 250,730 77,952 823,728 9461,317 172,778 1825,768 20970,709
5 16,48 219,432 68,221 891,949 11981,925 151,210 1976,978 26557,557
4 13,42 191,064 59,402 951,351 14711,291 131,662 2108,640 32607,110
3 10,36 167,473 52,067 1003,419 17622,425 115,406 2224,045 39059,547
2 7,3 143,191 44,518 1047,936 20692,886 98,673 2322,718 45865,126
1 4,24 120,954 37,604 1085,541 25136,137 83,349 2406,067 55713,450
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 Sens transversal :

Voiles 32,20% Portiques 67,80%

NIV
côte Z

(m) Ft (KN) Fk (KN) Tk (KN) Mk (KN.m) Fk(KN) Tk(KN) Mk(KN.m)

13 40,96 506,059 162,951 162,951 0,000 343,108 343,108 0,000
12 37,9 546,306 175,911 338,862 498,630 370,396 713,504 1049,911
11 34,84 494,434 159,208 498,069 1535,547 335,226 1048,730 3233,232
10 31,78 448,829 144,523 642,592 3059,639 304,306 1353,036 6442,345
9 28,72 420,754 135,483 778,075 5025,971 285,271 1638,307 10582,635
8 25,66 427,425 137,631 915,706 7406,881 289,794 1928,102 15595,856
7 22,6 430,578 138,646 1054,352 10208,942 291,932 2220,034 21495,846
6 19,54 407,143 131,100 1185,452 13435,260 276,043 2496,076 28289,149
5 16,48 388,713 125,166 1310,618 17062,743 263,547 2759,624 35927,143
4 13,42 383,179 123,384 1434,001 21073,234 259,795 3019,419 44371,591
3 10,36 375,107 120,784 1554,786 25461,278 254,322 3273,741 53611,013
2 7,3 335,990 108,189 1662,974 30218,921 227,801 3501,542 63628,660
1 4,24 276,877 89,154 1752,129 37269,932 187,723 3689,265 78475,199
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1) ferraillage des poutres :

Les poutres sont calculées en flexion simple à L’ELU puis vérifiées à L’ELS, sous les

combinaisons d’actions les plus défavorables.

Recommandation de RPA Pour le ferraillage des poutres :

a)- Armatures longitudinales :

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux d’une section de la poutre est de 0,5% b.h.

 Poutres principales de (30 40): Amin = 0,005 4030 = 6.00cm2.

 Poutres secondaires de  (30 40): Amin = 0,005  4030 6.00cm 2.

Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de 4%b.h en zone courante  est

de 6%b.h en zone de recouvrement.

 Poutres principales de (30 40): Amax=  0,04 484030  cm 2 (en zone courante).

Amax= 0,06 724030  x 2cm (en zone recouvrement).

 Poutres secondaires de (30 40): Amax=  0,04 484030  cm 2 (en zone courante).

Amax= 0,06 724030  2cm (en zone de recouvrement).

La longueur minimale de recouvrement est de 40 en zone IIa.

b)- Armatures transversales :

La quantité minimale des armatures transversales est donnée par :

At= 0,003 Std

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

- Dans la zone nodale  et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires

max
tS = min 






 12,

4
h

- En dehors de la zone nodale : St
2
h

 en zone de recouvrement.

Avec :

 : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.
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1-2) Etapes de calcul à L’ELU :

a) Calcul du moment réduit :

00.1
15.1
5.1

85.0
: 28

2

















accidentelcas
courantcas

ffAvec
fbd

M

b

b

b

c
bc

bu

Calcul du moment réduit limite « l » :

392.0
15.1

FeE400

s






 l

En comparant les deux moments réduits « l » et «», deux cas se présente :

 392,0  la section est simplement armée (SSA).

As=
std

M


tel que st 348f

s

e 


MPa

 392,0  la section est doublement armée

'
sA

Mu= MM l 

bu
2

ll fbdM  et lu MMM 

Finalement :

ssl

l
sss cd

M
d
MAAA

 






)( '21

Asc

Ast

M
=AN

Ast1

Ml

+
M

d-c’

Ast2

b b b

c

c’

h

As

b

d AN

'
sA

AsM
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 Armatures comprimées :
s

'
'
s )cd(

MA





b) Application numérique :

 Poutre principale: h=40 cm ; b=30 cm ; d =37.5 cm.

1)- Ferraillage des poutres principal en travées:

Niv Mmax μ Obs β As  [cm]² Amin [cm]² ferraillage As adop

13 66,82 0,111 SSA 0.940 4,93 6 3HA14+2HA12 6.88

12 64,381 0,107 SSA 0.943 4.74 6 3HA14+2HA12 6.88

11 58,286 0,097 SSA 0.948 4.26 6 3HA14+2HA12 6.88

10 57.61 0,096 SSA 0.949 4.21 6 3HA14+2HA12 6.88

9 56,325 0,099 SSA 0.951 4.11 6 3HA14+2HA12 6.88

8 58,453 0,097 SSA 0.948 4.28 6 3HA14+2HA12 6.88

7 49,718 0,082 SSA 0.957 3.60 6 3HA14+2HA12 6.88

6 49,05 0,082 SSA 0.957 3.56 6 3HA14+2HA12 6.88

5 46,094 0,076 SSA 0.960 3.33 6 3HA14+2HA12 6.88

4 44,11 0,074 SSA 0.962 3.10 6 3HA14+2HA12 6.88

3 43,69 0,072 SSA 0.963 3.15 6 3HA14+2HA12 6.88

2 42,82 0,070 SSA 0.964 3.08 6 3HA14+2HA12 6.88

1 42,14 0,068 SSA 0.965 3.03 6 3HA14+2HA12 6.88
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2)- Ferraillage des poutres principal aux appuis :

Niv Mmax μ Obs β As  [cm]² Amin [cm]² ferraillage As adop

13 162.43 0.271 SSA 0.838 13.46 6 3HA14+2HA12 6.88

12 172.916 0.288 SSA 0.826 14.58 6 3HA14+2HA12 6.88

11 166.65 0.278 SSA 0.833 13.9 6 3HA14+2HA12 6.88

10 158.54 0.264 SSA 0.843 13.06 6 3HA14+2HA12 6.88

9 149.317 0.249 SSA 0.854 12.14 6 3HA14+2HA12 6.88

8 144.206 0.240 SSA 0.861 11.63 6 3HA14+2HA12 6.88

7 132.85 0.221 SSA 0.874 10.55 6 3HA14+2HA12 6.88

6 119.47 0.200 SSA 0.887 9.35 6 3HA14+2HA12 6.88

5 103.82 0.173 SSA 0.904 7.97 6 3HA14+2HA12 6.88

4 93.41 0.166 SSA 0.912 7.11 6 3HA14+2HA12 6.88

3 78.94 0.132 SSA 0.930 5.90 6 3HA14+2HA12 6.88

2 62.69 0.104 SSA 0.945 4.60 6 3HA14+2HA12 6.88

1 50.07 0.083 SSA 0.957 3.63 6 3HA14+2HA12 6.88

 Poutre secondaire : h=40 cm ; b=30 cm ; d =37.5 cm.

1)- Ferraillage des poutres secondaire travée :

Niv Mmax μ Obs Β As [cm]² Amin [cm]² ferraillage As adop

13 30.56 0.051 SSA 0.979 2.18 6 3HA14+2HA12 6.88

12 36.75 0.061 SSA 0.962 2.64 6 3HA14+2HA12 6.88

11 25.57 0.042 SSA 0.979 1.81 6 3HA14+2HA12 6.88

10 24.19 0.04 SSA 0.980 1.71 6 3HA14+2HA12 6.88

9 23.90 0.039 SSA 0.980 1.69 6 3HA14+2HA12 6.88

8 23.97 0.04 SSA 0.980 1.70 6 3HA14+2HA12 6.88

7 21.85 0.036 SSA 0.982 1.54 6 3HA14+2HA12 6.88

6 19.26 0.032 SSA 0.984 1.36 6 3HA14+2HA12 6.88

5 19.99 0.033 SSA 0.983 1.41 6 3HA14+2HA12 6.88

4 18.27 0.030 SSA 0.985 1.28 6 3HA14+3HA12 6.88

3 16.78 0.028 SSA 0.986 1.18 6 3HA14+3HA12 6.88

2 15.91 0.026 SSA 0.987 1.12 6 3HA14+3HA12 6.88

1 3.96 0.006 SSA 0.997 0.275 6 3HA14+3HA12 6.88
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2)- Ferraillage des poutres secondaire aux appuis:

Niv Mmax μ Obs Β As [cm]² Amin [cm]² ferraillage As adop

13 38.095 0.063 SSA 0.967 2.73 6 3H14+2HA12 6.88

12 32.65 0.054 SSA 0.972 2.33 6 3H14+2HA12 6.88

11 31.16 0.052 SSA 0.973 2.22 6 3H14+2HA12 6.88

10 29.64 0.050 SSA 0.974 2.11 6 3H14+2HA12 6.88

9 28.25 0.047 SSA 0.976 2.01 6 3H14+2HA12 6.88

8 27.63 0.046 SSA 0.977 1.96 6 3H14+2HA12 6.88

7 25.39 0.042 SSA 0.979 1.80 6 3H14+2HA12 6.88

6 22.63 0.031 SSA 0.981 1.60 6 3H14+2HA12 6.88

5 36.72 0.061 SSA 0.968 2.63 6 3H14+2HA12 6.88

4 32.98 0.055 SSA 0.971 2.35 6 3H14+2HA12 6.88

3 19.75 0.032 SSA 0.984 1.39 6 3H14+2HA12 6.88

2 10.59 0.017 SSA 0.991 0.74 6 3H14+2HA12 6.88

1 8.08 0.013 SSA 0.993 0.56 6 3H14+2HA12 6.88

1-3) Vérifications à l’ELU

 Vérification de la condition de non fragilité

e

28t
mins f

fbd23,0AA  .

-Poutres principales de (30x40) : .cm36.1
400

1,25.373023,0
f

f
bd23,0A 2

e

28t
min 

-Poutres secondaires de  (30x40): .cm36.1
400

1,25.373023,0
f

f
bd23,0A 2

e

28t
min 

La condition de non fragilité est vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :(BAEL91.art A.5.1)

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état ultime, cette

justification est conduite à partir de la contrainte tangente « u », prise conventionnellement
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égale à :

bd
Tmax

u
u  max

uT : Effort tranchant max à l’ELU

Poutres principales MPau 00.1
375.03.0
1036,113 3










Poutres secondaires 302.0
375.03.0
1098,33 3








u MPa

a) Etat limite ultime du béton de l’âme :(BAEL91.art A.5.1.21)

Dans le cas ou  la fissuration est peu nuisible  la contrainte doit vérifier :

.33,35;33.3
5.1
252.0min5,

2,0
min 28 MPaMPaMPaf

b

c
u 






 










 





Poutres principales MPau 1 < 3.33MPa …………La condition est vérifiée.

Poutres secondaires MPau 302.0 < 3.33MPa  ………....La condition est vérifiée.

b) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

(BAEL91.art A.5.1.32)

Lorsqu’au droit d’un appui 0
0,9d
M

T u
u  , on doit prolonger au delà de l’appareil de l’appui,

une section d’armatures pour équilibrer un moment égale à
0,9d
MT u

u 

D’ou .
d9,0

MV
f
15,1A u

u
e

s 






 

 Poutres principales 0398.98
0.3750,9
916,17236,113 


 .

 Poutres secondaires 09,74
0.3750,9

36.7598.33 




Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.
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c) Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis :

b

28c
uu

fbd9.0
40,0TT




 ……………… (BAEL91.art A.5.1.32)

 Poutres principales

kNu 675
1.5

10250.3.37500.94.0TkN113.36T
3

u 


 .

 Poutres secondaires

KNkN u 675
1.5

10250.30.3750.94.0T98,33T
3

u 


 .

La condition est vérifiée.

d)  Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres : BAEL 91ArtA. 6.1, 3

28tssese f MPa15,31,25,1 

Avec :

:Ui Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres.

 Poutres principales :

cmUHAHA i 720.20122143  

sese MPa  







48,0
207.0375.09,0

1098,33 3
max ………………………………Condition vérifiée

 Poutres secondaires :

cmUHAHA i 720.20122143  

sese MPa  






55.1
2072.0375.09,0

10223.108 3
max ………………………………Condition vérifiée




i

max
u

se Ud9,0
T
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e) Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

su

e
s x4

fl



 avec 835.2xfx6.0 28t
2
ssu  MPa

Pour les Φ12 : sl =42.33 cm.

Pour les Φ14 : sl =49.38 cm.

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égales à « 0.4 sl » pour barre à haute

Adhérence.

Pour les Φ12 : sl =16.93 cm.

Pour les Φ14 : sl =19.75 cm.

1-4) Calcul des armatures transversales :

Selon le BAEL91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier :







 

10
,,

35
min bh

lt = min (11.42 ; 12 ; 30)

Soit mmt 10

On choisira 1 cadre + 1 étrier soit At= 4HA 12 = 4.52 cm²

a) Calcul des espacements :

 Zone nodale : 





  cmhS Lt 30,12,

4
min

- Poutre de (30 40): cm10St 

Soit : St =10cm

 Zone courante :
2
hS t 

- Poutre de (30 40): cm20St 
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Soit St=20cm

b) Délimitation de la zone nodale

L’= 2 h

h’= max






 cm60,h,b,

6
h

11
e

h : hauteur de la poutre.

b1 et h1 : dimensions du poteau.

he : hauteur entre nus des poutres.

On aura

- h’= 60 cm

- L’=2 40=80 cm

Remarque :

Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui ou de

l’encastrement.

c)  Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est :

bSA tt 003,0min  =0.003 20 30 =1.8 2cm

²52.4 cmAt  > min
tA =1.8cm²  ………………………………………..  Condition vérifiée

1-5)  Vérification de ferraillage des poutres principale à l’ELSaux appuis :
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Niv Ms(max) Asu 1 1 1 K  MPas  MPabc bc Obs

13 119,146 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 522,40 7,88

15 vérifiée

12 126,831 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 556,100 8,40

11 122,23 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 536 8,09

10 116,28 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 509,840 7,7

9 109,51 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 480,155 7,25

8 105,76 6.88 0.612 0. 884 0.348 0.0151 463,713 7,00

7 97,43 6.88 0.612 0. 884 0.348 0.0151 427,190 6,45

6 87,62 6.88 0.612 0. 884 0.348 0.0151 384,176 5,80

5 76,14 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 333,842 5,04

4 68,50 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 300,343 4,53

3 57,89 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 253,823 3,83

2 45,97 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 201,560 3,04

1 36,70 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 161,00 2,43

1-6)Vérification de ferraillage des poutres principale à l’ELS travée :

Niv Ms(max) Asu 1 1 1 K s  MPabc bc Obs

13 48,30 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 211,77 3,19

15 vérifiée

12 47,25 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 207,171 3,12

11 42,78 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 178,572 2,83

10 42,22 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 185,116 2,80

9 41,34 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 181,25 2,73

8 42,90 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 188,100 2,84

7 36,43 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 160 2,41

6 35,94 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 157,60 2,38

5 33,97 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 149 2,25

4 32,32 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 141,710 2,14

3 32,01 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 140,35 2,12

2 31,37 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 137,54 2,07

1 30,87 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 135,35 2,04
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1-6) Vérification de ferraillage des poutres secondaires à l’ELS en travée :

Niv Ms(max) Asu 1 1 1 K  MPas  MPabc bc Obs

13 34.509 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 151,307 2,28

15 vérifiée

12 41.87 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 183,582 2,77

11 39.38 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 172,664 2,60

10 36.92 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 161,87 2,44

9 37.48 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 164,33 2,43

8 38.23 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 167,622 2,53

7 34.34 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 150,566 2,27

6 29.82 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 130,74 1,97

5 26.71 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 117,112 1,77

4 24.25 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 106,326 1,60

3 18.80 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 82,430 1,24

2 12.75 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 56 0,84

1 5.86 6.88 0.612 0.884 0. 348 0.0151 25,70 0,38

1-8 Vérification de ferraillage des poutres secondaire à l’ELS aux appuis:

Niv Ms(max) Asu 1 1 1 K σs (Mpa) σbc(Mpa) σbc bar Obs

13 38.879 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 170,468 2,57

15 vérifiée

12 54.43 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 238,652 3,60

11 50.41 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 221,020 3,33

10 47.70 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 209,140 3,16

9 46.40 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 203,443 3,07

8 45.84 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 201,00 3,03

7 41.52 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 182,041 2,75

6 36.45 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 160,00 2,41

5 32.05 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 140,520 2,12

4 28.77 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 126,144 1.904

3 22.93 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 100,538 1,581

2 17.28 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 75,765 1,14

1 6.46 6.88 0.612 0.884 0.348 0.0151 28,324 0,42
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X1-9) Vérification de la flèche dans les poutres transversales :

1-10) Vérification de la flèche dans les poutres secondaires :

Niv Ms L Ev h Asu  MPas  v µ 0I fvI  cmf  cmf

13 34,50 370 10818,866 40 6,88 151,307 0,0057 1,473 0,057 161806 110007,9855 0,28 0,74

12 41,87 370 10818,866 40 6,88 183,582 0,0057 1,473 0,069 161806 113955,1032 0,24 0,74

11 39,38 370 10818,866 40 6,88 172,664 0,0057 1,73 0065 161806 113960,9396 0,24 0,74

10 36,92 370 10818,866 40 6,88 161,87 0,0057 1,73 0,061 161806 113960,9396 0,24 0,74

9 37,48 365 10818,866 40 6,88 164,33 0,0057 1,473 0,062 161806 111873,97 0,25 0,73

8 38,23 365 10818,866 40 6,88 167,622 0,0057 1,473 0,063 161806 112832,6048 0,25 0,73

7 34,39 365 10818,866 40 6,88 150,566 0,0057 1,473 0,057 161806 112832,6048 0,25 0,73

6 29,82 365 10818,866 40 6,88 130,64 0,0057 1,473 0,049 161806 112832,6048 0,25 0,73

5 26,71 360 10818,866 40 6,88 117,112 0,0057 1,473 0,044 161806 103117,0028 0,34 0,72

4 24,25 360 10818,866 40 6,88 106,326 0,0057 1,473 0,498 161806 102945,2034 0,34 0,72

3 18,80 360 10818,866 40 6,88 82,43 0,0057 1,473 0,498 161806 102945,2034 0,34 0,72

2 12,75 360 10818,866 40 6,88 56 0,0057 1,473 0,498 161806 102945,2034 0,34 0,72

1 05,86 355 10818,866 40 6,88 25,70 0,0057 1,473 0,346 161806 118141,4216 0,20 0,71

Niv Ms L Ev h Asu  MPas  v µ 0I fvI vf  cmf

13 48,30 380 10818,866 40 6,88 211,77 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,76

12 47,25 380 10818,866 40 6,88 207,171 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,76

11 42,78 380 10818,866 40 6,88 178,252 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,76

10 42,22 380 10818,866 40 6,88 185,116 0,0057 1,473 0,0000 1,473 177986,6 0,04 0,76

9 41,34 375 10818,866 40 6,88 181,25 0,0057 1,473 0,000 1,473 177986,6 0,04 0,75

8 42,90 375 10818,866 40 6,88 188,100 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,75

7 36,43 375 10818,866 40 6,88 160 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,75

6 35,94 375 10818,866 40 6,88 157,6 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,75

5 33,77 370 10818,866 40 6,88 149 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,74

4 32,32 370 10818,866 40 6,88 141,71 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,74

3 32,01 370 10818,866 40 6,88 140,35 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,74

2 31,37 370 10818,866 40 6,88 139,54 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,74

1 30,87 365 10818,866 40 6,88 135,35 0,0057 1,473 0,000 161806 177986,6 0,04 0,73
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1) Ferraillage des poteaux

Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée à l’ELU en tenant compte des

trois types de sollicitations suivantes :

 Effort normal maximal et le moment correspondant.

 Effort normal minimal et le moment correspondant.

 Moment fléchissant maximal et l’effort correspondant.

2-1)- Etape de calcul en flexion composée à l’ELU :

a) on calcule l’effort de compression centré maximal supportable par le béton :

bc
max
b bxhxfN 

b) on calcule le coefficient de remplissage 1 , égal au rapport entre l’effort normal réel et

l ‘effort de compression centré maximal :

bc

u
1 f.h.b

N


c) on compare le coefficient Ψ1 à 0.81 :

 Si Ψ1 0.81

On détermine l’exentération critique ξ :

Ψ1 
3
2

 1

1

1293x4
1291






Ψ1
3
2


  

1

11

4
113






On calcule eNC= ξ xh     et
u

u

N
Me 

 NCee Section entièrement comprimée et l’ELU n’est pas atteint, on place le pourcentage

minimal d’armatures : A=4 cm² x le périmètre de la section, le taux d’armatures dans la

section de béton (A/B) devant être compris entre 0.2 et 5 %

 NCee La section est partiellement comprimée et l’ELU peut être atteint.

 Si Ψ1>0.81

On détermine le coefficient x :
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h
'd

7
6

h
e

h
'd5.0

h
'd5.0

x
1









 



x  19.0 la section est partiellement comprimée.

 19.0x0 Section entièrement comprimée et il n’y a pas besoin d’aciers inférieurs As

mais seulement d’aciers supérieurs As’

 0x la section est entièrement comprimée et on a besoin d’aciers inférieurs  As et d’acier

supérieurs As’.

2-2) Dimensionnement des sections partiellement comprimées :

On calcule un moment de flexion fictif :







 






 

2
hdeN

2
hdNMM uuuf

On calcule les armatures de la section étudiée en flexion simple sous le moment fictif, on

obtient :

- Le cas échéant une section d’aciers comprimés As’ ;

- Une section d’armatures Afictif
.

La section réelle d’aciers tendus vaut

su

u
sfictifs

NAA




Cette dernière quantité peut être négative, on prend alors comme section sA la section

minimale imposée par la règle du millième et par la règle de non fragilité :










e

28t
s f

bdf23.0;
1000

bhmaxA

2-3) Dimensionnement des sections entièrement comprimées :

Si 19.0x0 

Les sections d’armatures valent :
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'
s

bcu'
s

bhf)x1(NA



 Avec MPa348f

s

e'
s 




0As 

Si 0x 

Les sections d’armatures valent :

 




























 






 



'
s'

2s

bcu
s

'
2s

bcu
'
s

AbhfNA

'dd
2
hdbhfe

2
hdN

A

Avec MPa348f

s

e'
2s 


 pour  HA400

Les recommandations du RPA 99 modifiées 2003 pour les armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent être :

- En haute adhérence (HA), droites et sans crochets.

- Le diamètre minimal de 12 mm.

- La longueur minimale de recouvrement est de 40.

- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm.

 Pourcentage  minimal :

Le pourcentage minimal d’aciers est de 0.8% de la section du béton.

- Poteau (45x45)     :   2
min cm2.164545008.0A  ;

- Poteau (40x40)     :   2
min cm8.124040008.0A  ;

- Poteau (35x35)     :   2
min cm8.93535008.0A  .

- Poteau (30x30)     :   2
min cm2.73030008.0A 

 Pourcentage maximal :

Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de 6% bh

- Poteau (45x45)     :   2
min cm5.121454506.0A  ;
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- Poteau (40x40)     :   2
min cm96404006.0A  ;

- Poteau (35x35)     :   2
min cm5.73353506.0A  ;

- Poteau (30x30)     :   2
min cm54303006.0A  ;

Le pourcentage maximal en zone courante sera 4%bh

- Poteau (45x45)     :   2
max cm81454504.0A  ;

- Poteau (40x40)     :   2
max cm64404004.0A  ;

- Poteau (35x35)     :   2
max cm49353504.0A  ;

- Poteau (30x30)     :   2
max 36303004.0 cmA 

2-4)-Calcul à l’ELU

Le tableau qui suit résume les calculs et le ferraillage des poteaux des deux portiques

transversal et longitudinal :
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Ferraillage des poteaux à l'ELU :

Ferraillage des poteaux dans le sens longitudinal:

NIV POTEAUX N  KN CAS M KN.m OBS ASt ASc A min A

adm

A

zone

IV

13

12

11

10

30x30 -830,92 1 5,79 SPC 4,80 0 7,20

9,03 8HA12-18,84 2 9,87 SPC 4,80 0 7,20

-63,248 3 -151,88 SET 1,00 0,43 7,20

zone

III

9

8

7

6

35X35 -166,46 1 7,90 SPC 5,60 0 9,80

10,68 4HA14+4HA12-164,59 2 0 SPC 5,60 0 9,80

-66,855 3 -741,80 SET 1,37 0,42 9,80

zone

II

5

4

3

2

40X40

-

2549,04

1 12,90 SPC 6,40 0 12,80

14,20

4HA16+4HA14

-363,17 2 0 SPC 6,40 0 12,80

-51,312 3 -1418,18 SET 1,81 0,39 12,80

zone

I

RDC 45X45 -2790 1 6,047 SPC 7,20 0 16,20 17,07

4HA20+4HA12-610,22 2 0 SPC 7,20 0 16,20

16,59 3 -2229,43 SPT 2,31 0 16,20 17,07
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Ferraillage des poteaux dans le sens transversal:

NIV POTEAUX N  KN CA

S

M KN.m OBS ASt ASc A min A

adm

A

zone

IV

13

12

11

10

30x30 -18,84 1 9,87 SPC 4,80 0 7,20

9,03 8HA12-830,92 2 5,79 SPC 4,80 0 7,20

-63,248 3 -151,88 SEC 1,00 0,43 7,20

zone

III

9

8

7

6

35X35 -164,59 1 0 SPC 5,60 0 9,80

10,68 4HA14+4HA12-1666,46 2 7,90 SPC 5,60 0 9,80

-66,855 3 -741,80 SET 1,37 0,42 9,80

zone

II

5

4

3

2

40X40

-363,17 1 0 SPC 6,40 0 12,80

14,20

4HA16+4HA14

-2590 2 6,04 SPC 6,40 0 12,80

51,312 3 1418,18 SEC 1,81 0,39 12,80

zone

I

RDC 45X45 -610,22 1 0,48 SET 7,20 0 16,20 17,07

4HA20+4HA12-16,59 2 2229,43 SET 7,20 0 16,20

2790 3 6,04 SEC 2,31 0 16,20 17,07
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.

IX-2-2)-vérification à l’ELS :

Pour le cas des poteaux, on doit vérifier l’état limite de compression du béton :

Mpa15256.0f6.0 28cbcbc 

Les sollicitations sont :

Moment de flexion Mser et un effort normal Nser ,ex=
ser

ser

N
M

Hypothèse de calcul :

Si 
6
hes la section  est entièrement comprimée.

Si 
4
hes la section est partiellement comprimée.

 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 : 0qzpz3 

Avec :
se-

2
h=c

b
cdA90

b
'dcA90c3p su

'
s

2 





   
b
cdA90

b
dcA90c2q

2

s

2''
s

3 





Pour effectuer la résolution, on procède comme suit :

On calcule
27
p4q

3
2 

Si  :0  
u
puztuqt



3

;;5.0 3

Si  < 0  l’équation admet trois racines







 






 






 240

3
cos3;120

3
cos2;

3
cos1  azazaz
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3
p2a;

p
3

p2
q3arccos 








 







On choisit parmi les trois solutions pour celle qui donne : d<y<0 ser

On calcul l’inertie de la section homogène réduite :

    2'2
3

15
3

dyAydAybI serssers
ser 




Finalement la contrainte de compression du béton vaut

bser
ser

bc y
l
Nz






La contrainte dans les aciers tendus est donnée par :

)ser
ser

s yd(
I

N.z15 

La section est effectivement partiellement comprimée si 0s 

 Vérification d’une section entièrement comprimée

On calcul l’aire de la section homogène totale :

 '
sAAs15hbS 

On calcule l’inertie de la section homogène:

    2
Gs

2
G

'
s

2
G

3

Xh5.0dAX'dh5.0A15Xhb
12

hbI 




   
 s

'
s

s
'
s

G AA15hb
h5.0dA'dh5.0A

15X





Les contraintes dans le béton valent

 

I

X
2
hXeN

S
N GGsser

ser
sup







 



 

I

X
2
hXeN

S
N GGsser

ser
inf







 



On vérifie que max   binfsup ; 
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Remarque :

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement

comprimée.

Les vérifications sont résumées dans les tableaux suivants :
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Vérification à L’ELS :

Sens longitudinal

Niv Sec Comb
N(kN

m)

M(kN

m)
es h/6 h/4

Natur

e

A

adop

As=A'

s

AminCN

F
bo

h/2-

2,5

d-

h/2
Xg I

σin

f

σsu

p
σ

observatio

n

zone

IV

30x3

0

Nmax-

Mcor
609,82 4,203

0,00

0

0,05

0

0,07

5
SEC 9,03 4,52 2,68

1035,

5
12,50 12,5

0,0

0
88664

1,7

3
1,73

1

5

Vérifiée

Mmax-

Ncor
-46,406 -111,24

0,14

2

0,05

0

0,07

5
SPC 9,03 4,52 2,68

1035,

5
12,50 12,5

0,0

0
88664

0,1

0
0,10 Vérifiée

zone

III

35x3

5

Nmax-

Mcor
121,01 0

0,00

0

0,05

8

0,08

8
SEC 10,68 5,34 3,64

1385,

2
15,00 15

0,0

0

16109

7

2,8

0
2,80

1

5

Vérifiée

Mmax-

Ncor
39,893 510,0

0,01

3

0,05

8

0,08

8
SEC 10,68 5,34 3,64

1385,

2
15,00 15

0,0

0

16109

7

0,8

5
0,85 Vérifiée

zone II
40x4

0

Nmax-

Mcor
-267,13 0

0,00

0

0,06

7

0,10

0
SEC 12,55 6,28 4,75 1788 17,50 17,5

0,0

0

27098

5

3,4

4
3,44

1

5

Vérifiée

Mmax-

Ncor
-37,46 1040,96

0,00

7

0,06

7

0,10

0
SEC 12,55 6,28 4,75 1788 17,50 17,5

0,0

0

27098

5

1,3

9
1,39 Vérifiée

zone I
45x4

5

Nmax-

Mcor

620,83

3
0

0,00

0

0,07

5

0,11

3
SEC 17,07 8,54 6,02 2281 20,00 20

0,0

0

44413

9

3,0

7
3,07

1

5

Vérifiée

Mmax-

Ncor

374,59

0
2,486

0,00

7

0,07

5

0,11

3
SEC 17,07 8,54 6,02 2281 20,00 20

0,0

0

44413

9

1,8

5
1,85 Vérifiée



Chapitre VIII ……………………………………………………Ferraillage des poteaux

126

Sens transversal

Niv Sec Comb
N(kNm

)

M(kN

m)
es h/6 h/4

Natur

e

A

adop

As=A'

s

AminCN

F
bo

h/2-

2,5

d-

h/2
Xg I

σin

f

σsu

p
σ

observatio

n

zone

IV

30x3

0

Nmax-

Mcor
418,276 3,205

0,00

8

0,05

0

0,07

5
SEC 9,03 4,52 2,68

1035,

5
12,50 12,5

0,0

0
88664

4,6

5
4,65

1

5
Vérifiée

Mmax-

Ncor
94,909 4,559

0,04

8

0,05

0

0,07

5
SEC 9,03 4,52 2,68

1035,

5
12,50 12,5

0,0

0
88664

1,0

5
1,05 Vérifiée

zone

III

35x3

5

Nmax-

Mcor
851,841 2,963

0,00

3

0,05

8

0,08

8
SEC 10,68 5,34 3,64

1385,

2
15,00 15

0,0

0

16109

7

6,9

5
6,95

1

5
Vérifiée

Mmax-

Ncor
203,972 4,350

0,02

1

0,05

8

0,08

8
SEC 10,68 5,34 3,64

1385,

2
15,00 15

0,0

0

16109

7

1,6

7
1,67 Vérifiée

zone II
40x4

0

Nmax-

Mcor

1267,05

6
3,768

0,00

3

0,06

7

0,10

0
SEC 12,55 6,28 4,75 1788 17,50 17,5

0,0

0

27098

5

7,9

2
7,92

1

5
Vérifiée

Mmax-

Ncor
203,972 4,350

0,02

1

0,06

7

0,10

0
SEC 12,55 6,28 4,75 1788 17,50 17,5

0,0

0

27098

5

1,2

7
1,27 Vérifiée

zone I
45x4

5

Nmax-

Mcor

1396,04

6
7,316

0,00

5

0,07

5

0,11

3
SEC 17,07 8,54 6,02 2281 20,00 20

0,0

0

44413

9

6,8

9
6,89

1

5
Vérifiée

Mmax-

Ncor
698,495 7,856

0,01

1

0,07

5

0,11

3
SEC 17,07 8,54 6,02 2281 20,00 20

0,0

0

44413

9

3,4

5
3,45 Vérifiée
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Armatures transversales :

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus

proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

mm66.6
3
20

3
L

t 


 Soit mmt 8

4HA8 tA = 2.01 cm²

Les recommandations du RPA 99

Espacement :

La valeur maximale de l'espacement « t » des armatures transversales est déterminée

comme suit:

En zone nodale : (délimité au chapitre calcul des poutres)

t Min (10x diamètre, 15cm)

Pour  cmtmml 15;12min12min  soit St=10 cm

En  zone courante :

t' 15xdiamètre

1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau

Pour cmxtmml 182,11512min  soit t’=15 cm

Calcul des Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule (art 7.4.2.2)

e

uat

fh
T

t
A

.
.

1




Avec :

Tu : Effort tranchant de calcul.

h1 : Hauteur total de la section brute.

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale



Chapitre VIII ……………………………………………………Ferraillage des poteaux

128

ρa :Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

- ρa=2,5 si l’élancement géométrique dans la direction considérée est 1 5.

- ρa =3,75 dans le cas contraire.

L’élancement () est donné par la relation :
i
lf

Avec
12
h

12
h

h.b
12

h.b

A
Ii

2
3



Tel que lf = 0.7 l0 : longueur de flambement du poteau

l0 : longueur libre du poteau l0 =306 cm pour les étages courant

l0 =424 cm pour le RDC.

L’élancement d’un poteau carré de (30x30) : 73.24
30
123067.012. 

h
l

i
l

f
f

L’élancement d’un poteau carré de (35x35) : 20.21
35
123067.012. 

h
l

i
l

f
f

i
lf

g  Avec :
12
h

12
h

hb
12

hb

B
Ii

2

3








Tel que :   lf = 0,7.l0

I0 : Langueur libre du poteau

Poteau de 30x30 :

73.243067,0
30
12I

h
12

f 

Poteau de 35x35 :

20.213067,0
35
1212

 fIh


Poteau de 40x40 :

55.183067,0
40
1212

 fIh


Poteau de 45x45 :

84,224247,0
45
1212

 fIh

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On remarque que 5 donc : a = 2.5

Donc :
e

ua
t

e

uat

fh
tTA

fh
T

t
A









11

.

 At=2.5x3689.256x0.15/(45 x40)

At=0.76 cm²

Vérification de la quantité d’armatures transversales :

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée comme suite :

Si g 5 : min
tA =0,3%t.b

Si g 3   : min
tA =0.8% t.b

Si 3g<5 : interpoler entre les valeurs limites précédentes

b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction considérée.

g : Elancement géométrique du poteau

Poteau de 30x30 :
min
tA =0,3% t.b = 0.09 t

Poteau de 35x35 :
min
tA =0,3% t.b = 0.10 t

Poteau de 40x40 :
min
tA =0,3% t.b = 0..12 t

Poteau de 45x45 :
min
tA =0,3% t.b = 0.13 t

En zone nodale :t =10 cm

Poteau de 30x30 : min
tA = 0.09 x10=0.9cm²

Poteau de 35x35 : min
tA = 0.10 x10=1.00cm²

Poteau de 40x40 : min
tA = 0.12 x10=1.2cm²

Poteau de 45x45 : min
tA = 0.13 x10=1.3cm²
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En zone courante :t’ =15 cm

Poteau de 30x30 : min
tA = 0.09 x15=1.35cm²

Poteau de 35x35 : min
tA = 0.10 x15=1.5cm²

Poteau de 40x40 : min
tA = 0.12 x15=1.8cm²

Poteau de 45x45 : min
tA = 0.13 x15=1.95cm²

Conclusion : les armatures transversales des poteaux seront composées de :

2 cadres HA8 soit At =2.01cm² > 1.95cm²

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rives et

d’angles doit être effectué avec des crochets à 90°, les cadres du nœud disposés comme

armatures transversales des poteaux sont constitués de 2U superposés formant un carré ou un

rectangle ;
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.1-Ferraillage des voiles :

1) Introduction :

Les voiles seront calculés en flexion composée avec effort tranchant sous les combinaisons

des efforts dus aux charges verticales (G et Q) et aux charges horizontales (E).

Dans le but de faciliter la réalisation et d’alléger les calculs, on décompose le bâtiment en (04)

zones :

Zone I : R-D-C;

Zone II : 1er,2eme ,3eme et 4eme ;

Zone III : 5eme ; 6eme , 7eme et 8 eme étage ;

Zone IV : 9 eme,10 eme, 11eme et12eme étage

2) Ferraillage des voiles pleins :

a) Exposé de la méthode :

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des

sollicitations les plus défavorables  (N max, M max) en utilisant les formules suivantes :

I
VM

B
N

max




I
VM

B
N '

min




B : section du béton

I : moment d’inertie du voile

V et V’: bras de levier :
2
LVV ' 

Le calcul se fera pour des bandes de longueur « d » donnée par :







 c

e L
3
2;

2
h

mind

Avec :

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré

Lc : la longueur de la zone comprimée

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des

diagrammes des contraintes obtenues

b) Armatures verticales :

 Section entièrement comprimée et entièrement tendue :
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ed
2

N 1max
i 


 1 2

ed
2

N 21
1i 




Avec : e : épaisseur du voile

1-Pour une Section entièrement comprimée

s

bci
vi

fBNA





B : section du voile    et s = 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)

2-Pour une Section entièrement tendue

s

i
vi

NA


 avec s = 348 MPa

-Armatures minimales :









 B
f
Bf

A
e

t 005.0;
23.0

max 28
min

 Section partiellement comprimée :

ed
2

N 1min
i 


 max

ed.
2

N 1
1i 


 min

s

i
v
NA


 avec s = 348 MPa

-Armatures minimales :

i i+1

d d

dd

max

min

i
1

i+1
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







 B005.0;
f
Bf23.0

maxA
e

28t
min

c) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent êtres munies de crochets à 135° ayant une

longueur de 10 Ф et disposées de manière à servir de cadre aux armatures verticales.

4
v

h
AA 

B%15.0Ah  globalement dans la section du voile

B%10.0Ah  en zone courante

B : Section du béton

vA : Section d’armature verticales.

d) Armature de couture :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les

aciers de couture dont la section est donnée par la formule :

e
vj f

T1.1A  avec T4.1T

T : Effort tranchant calculé au niveau considéré

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les

efforts de traction dus au moment de renversement.

e) 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) épingles

au mètre carré de surface.

f) Armature pour les potelets :
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Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales,

dont la section de celles-ci est 4HA10 légaturées avec des cadres horizontaux dont

l’espacement ne doit pas être supérieure à l’épaisseur du voile.

3) Dispositions constructives :

 Espacement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cmeSt 30,5,1min …………………….…. Art 7.7.4.3  RPA99 (version 2003)

Avec : e = épaisseur du voile

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la

longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm.

Longueur de recouvrement :

Elles doivent être égales à : ………………….. Art 7.7.4.3  RPA99 (version 2003)

- 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.

10
L

e10HA4

L
10

L
10

L

St

S
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Diamètre minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de

l’épaisseur du voile.

mme 20
10max 

4 ) Vérification :

 Vérification à L’ELS :

Pour cet état, il considéré :

Ns = G + Q

MPa15f6.0
A15B

N
28cbc

s
bc 




Avec :

Ns : Effort normal appliqué

B    : Section du béton

A : Section d’armatures adoptée

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

Selon le RPA99 (version 2003) :

28cbb f2.0
de
T4.1




 =5MPa

Avec :

d  :Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

Selon  le BAEL 91 :

u
u

u db
V




 









 MPa4,f15.0min
b

28c =2.5 MPa.

Avec : :u contrainte de cisaillement

5) Exemple de calcul : VL1 et VL3
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Caractéristiques géométriques :

L =3.45 m           e = 0,20 m V=V’=L/2=1.725m I=0,684 m4 B=0.69 m²

Sollicitation de calcul :

N min =201.08kN

N max =5809.95 kN

Largeur de la zone comprimée :

mLLc 76.1
minmax

max 







Largeur de la zone tendue :

Lt = L-L c =3.45-1.76=1.69m

Calcul de la longueur (d)

Avec mLhd c
e 17.1

3
2,

2
min 








On prend  d =1.17 m

Détermination des armatures :

1ere bande :  d= 1.17m

  ²/83.1568
69.1

95.508817.169.1)( min
1 mkN

L
dL

t

t 










kNedN 96.7782.017.1
2

83.156895.5088
2

1min
1 









Armatures verticales :

²38.22

15.1
400

1096.778

2

1
1 cmNA

s
v 






2ième bande : d=1.17 m
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kNedN 55.183
2

2.0.17.1.83.1568.
2

1
2 



-Armatures verticales :

²27.5
348

1055.183

2

2
2 cmNA

s
v 






Section minimale









 ed
f
fedA

e

t .005.0;..23.0max 28
min

2
min 7.112.017.1005.0;

400
1.22.078.023.0max cmA 







 




Av2 et inferieur a A min donc on doit ferrailler avec cette dernière

 2
21 80.7 cmAA vv 

.Armatures de coutures

²48.13
4

²16.24
4
12.738.22

4

22

11

cm
A

AA

cm
A

AA

vj
v

vj
v





Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de l’action

sismique

1ere bande :5HA20 =24.16 cm2/d1 soit:4HA20 /nappe .avec espacement de  12 cm

2ième bande :7HA12=13.48 cm2/d2 soit: 4HA12/nappe  avec espacement de  20 cm

Armatures horizontales :

D’après le BAEL 91 :

²4.12
4

24.4*7.11
4

cmAA v
h 
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  2
0

0 35.1035.10;41.8max15.0;
4

max cmBAA v
h 









Soit 4HA10 avec : St =25 cm

-Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingles au mètre

carré soit HA8.

-Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cmeSt 30,5,1min =30 cm   condition vérifiée

-Vérification des contraintes de cisaillement:

Selon le RPA99 / VERSION2003

3.3
4.1
de
T

b 

28
3 2.034.010

3.317.12.0
93.1894.1

cbb fMPa 



   = 5MPa ………………….condition

vérifiée

D’après le BAEL 91 :

MPaMPaMPaf

b

c
u 5.24;

5.1
2515.0min4,15.0min 28 






 













uu MPa
ed

T  


  89.010
17.19.02.0

13.189
.9.0

3 …………………………Condition

vérifiée

Vérification à l’ELS :

bc =
v

s

A.15B
N


 MPab 39.4
10)38.22(1569.0

1051.3178
4

3





 





MPaMPa bbc 1539.4  
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Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux

Ferraillage des voiles Vl1 , Vl3 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 3.450 3.400 3.350 3.300

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.69 0.68 0.67 0.66

I (m4) 0.684 0.655 0.627 0.599

V=V'=L/2 (m) 1.725 1.7 1.675 1.65

sollicitations de

calcul

Nmax (kN) 5331.08 5414.48 3804.29 2244.65

Nmin (kN) 201.08 3811.12 2173.79 114.21

Ns (kN) 3178.51 2239.21 2767.92 445.87

σmax (kN/m²) 5809.95 5372.23 3660.74 1845.17

σmin (kN/m²) 5088.95 4005.88 2219.06 200.19

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.76 1.99 2.13 3.14

Lt (m) 1.69 1.41 1.22 0.16

d (m) 1.17 1.32 1.42 2.09

σ1 (kN/m²) 1568.83 243.26 724.59 749.5

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 778.96 535.17 411.56 180.51

N2 (kN) 183.55 32.11 102.89 156.64

Ferraillage

Av1 (cm²) 22.38 15.37 11.82 5.18

Av2 (cm²) 5.27 0.92 2.95 4.8

Av min (cm²) 11.7 13.2 14.2 7.86

Avj (cm²) 7.12 6.88 5.44 3.06

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 12.97 9.40 8.46 4.70

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 7.63 8.32 8.46 4.70
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choix de la section

par nappe

bande1 5HA20 3HA20 8HA12 6HA10

bande2 7HA12 8HA12 8HA12 6HA10

section utilisée
bande1 15.71 9.42 9.05 4.71

bande2 7.92 9.05 9.05 4.71

espacement
bande1 12 12 13 13

bande2 20 18 18 25

Ah (cm²) 7.44 6.06 3.77 3.16

Ah min (cm²) 10.35 10.20 10.05 9.90

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 6HA10 6HA10 6HA10

Vérification

des contraintes

τb=5MPa τb 0.39 0.37 0.034 0.019

τu=2,5 τu 0.89 0.20 0.22 0.13

σbc=15 σbc 4.39 2.31 1.27 0.96

Ferraillage des voiles Vl2 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 3.150 3.100 3.050 3.000

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.63 0.62 0.61 0.6

I (m4) 0.521 0.497 0.473 0.450

V=V'=L/2 (m) 1.575 1.55 1.525 1.5

sollicitations

de calcul

Nmax (kN) 2949.97 2387.26 1720.43 908.75

Nmin (kN) 2409.97 2101.92 1045.94 181.41

Ns (kN) 672.886 598.968 429.655 213.992

σmax (kN/m²) 4682.5 3414.99 2801.33 1007.32

σmin (kN/m²) 1933.97 2001.56 980.66 799.12

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.69 1.64 1.62 1.57

Lt (m) 1.46 1.46 1.43 1.43

d (m) 0.73 0.73 0.71 0.71
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σ1 (kN/m²) 966.98 814.76 741.46 402.35

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 211.76 202.77 122.27 85.3

N2 (kN) 70.66 59.47 52.64 25.56

Ferraillage

Av1 (cm²) 6.08 5.82 3.51 2.45

Av2 (cm²) 2.03 1.71 1.52 0.82

Av min (cm²) 7.30 7.20 7.10 7.10

Avj (cm²) 5.37 5.19 4.10 2.30

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 5.00 4.90 4.58 4.12

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 5.00 4.90 4.58 4.12

choix de la section

par nappe

bande1 5HA12 5HA12 6HA10 6HA10

bande2 5HA12 5HA12 6HA10 6HA10

section utilisée
bande1 5.65 5.65 4.71 4.71

bande2 5.65 5.65 4.71 4.71

espacement
bande1 16 16 22 22

bande2 16 16 22 22

Ah (cm²) 5.69 3.97 3.13 1.76

Ah min (cm²) 9.45 9.30 9.15 9.00

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

Vérification

des contraintes

τb=5MPa τb 0.35 0.33 0.26 0.15

τu=2,5 τu 0.25 0.24 0.19 0.11

σbc=15 σbc 0.98 0.89 0.67 0.35
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Ferraillage des voiles Vl5 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 2.800 2.800 2.800 2.800

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.56 0.56 0.56 0.56

I (m4) 0.366 0.366 0.366 0.366

V=V'=L/2 (m) 1.4 1.4 1.4 1.4

Sollicitations

de calcul

Nmax (kN) 3034.15 2654.58 1774.15 890.33

Nmin (kN) 2904.03 1992.78 1075.22 212.16

Ns (kN) 1685.86 1279.33 1099.31 959.62

σmax (kN/m²) 5418.9 4740.32 3168.12 1589.87

σmin (kN/m²) 4682.94 3557.82 1920.03 378.85

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.50 1.48 1.49 1.46

Lt (m) 1.30 1.32 1.31 1.34

d (m) 0.65 0.66 0.66 0.67

σ1 (kN/m²) 2653.6 1971.22 952.70 189.42

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 476.87 365 189.6 98.07

N2 (kN) 172.48 130.10 62.90 32.69

Ferraillage

Av1 (cm²) 13.70 10.48 5.45 2.82

Av2 (cm²) 4.95 3.73 1.81 0.94

Av min (cm²) 6.52 6.61 6.57 6.69

Avj (cm²) 4.86 4.71 3.78 2.17

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 8.06 6.41 4.23 3.88

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 4.48 4.50 4.23 3.88

choix de la section

par nappe

bande1 7HA12 6HA12 6HA10 6HA10

bande2 7HA10 6HA10 6HA10 6HA10

section utilisée bande1 7.91 6.78 4.71 4.71
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bande2 5.50 .4.71 4.71 4.71

espacement
bande1 9 9 12 10

bande2 12 12 12 13

Ah (cm²) 5.15 3.60 2.90 1.66

Ah min (cm²) 8.40 8.40 8.40 8.40

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

Vérification

des contraintes

τb=5MPa τb 0.36 0.35 0.28 0.16

τu=2,5 τu 0.26 0.25 0.20 0.11

σbc=15 σbc 1.09 0.98 0.68 0.35

Ferraillage des voiles Vl4 et  Vl6 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 3.450 3.400 3.350 3.300

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.69 0.68 0.67 0.66

I (m4) 0.67 0.648 0.614 0.585

V=V'=L/2 (m) 1.725 1.7 1.675 1.65

sollicitations

de calcul

Nmax (kN) 5152.72 4722.88 3151.84 1578.71

Nmin (kN) 5014.3 3451.49 2520.39 316.92

Ns (kN) 3608.2 2809.3 2010.51 982.30

σmax (kN/m²) 7467.75 6945.41 4704.43 2391.98

σmin (kN/m²) 7267.10 5075.72 3761.77 480.18

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.84 1.79 1.77 1.72

Lt (m) 1.61 1.61 1.58 1.58

d (m) 0.81 0.81 0.79 0.79

σ1 (kN/m²) 3610.98 2268.47 1880.88 1195.96

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00



Chapitre IX……………………………………………………..Ferraillage des voiles

144

N1 (kN) 881.24 594.88 445.77 283.45

N2 (kN) 292.48 183.74 148.60 94.50

Ferraillage

Av1 (cm²) 25.32 17.09 12.80 8.14

Av2 (cm²) 8.40 5.27 4.27 2.71

Av min (cm²) 8.10 8.10 7.91 7.92

Avj (cm²) 8.09 7.81 6.16 3.47

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 14.68 10.49 7.94 5.00

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 6.22 6.00 5.60 4.82

choix de la section

par nappe

bande1 8HA16 7HA14 8HA12 7HA10

bande2 8HA10 8HA10 8HA10 7HA10

section utilisée
bande1 16.07 10.77 9.05 5.50

bande2 6.28 6.28 6.28 5.50

espacement
bande1 10 10 10 12

bande2 12 12 12 14

Ah (cm²) 8.57 5.97 4.71 2.65

Ah min (cm²) 10.35 10.20 10.05 9.90

Ahchoix  par nappe/ml 4HA12 4HA12 4HA12 4HA12

Vérification des

contraintes

τb=5MPa τb 0.49 0.48 0.38 0.22

τu=2,5 τu 0.35 0.34 0.27 0.16

σbc=15 σbc 1.13 1.04 0.73 0.38
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Ferraillage des voiles transversaux Vt1 et  Vt2 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 2.31 2.26 2.21 2.16

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.462 0.452 0.442 0.432

I (m4) 0.205 0.192 0.180 0.168

V=V'=L/2 (m) 1.155 1.13 1.105 1.08

Sollicitations

de calcul

Nmax (kN) 4340.09 4018.15 2767.69 1394.87

Nmin (kN) 2317.38 1649.95 909.80 136.77

Ns (kN) 2399.39 1648.36 903.58 184.51

σmax (kN/m²) 5173.99 3898.16 2445.04 635.42

σmin (kN/m²) 5088.76 3860.52 2173.79 114.21

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.40 1.31 1.30 1.12

Lt (m) 0.91 0.95 0.91 1.04

d (m) 0.46 0.47 0.46 0.52

σ1 (kN/m²) 2516.42 1950.58 1074.95 57.10

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 349.83 273.12 149.44 81.02

N2 (kN) 115.75 91.67 49.44 12.97

Ferraillage

Av1 (cm²) 10.05 7.84 4.29 2.97

Av2 (cm²) 3.32 2.63 1.42 0.69

Av min (cm²) 4.56 4.73 4.57 5.20

Avj (cm²) 2.09 2.09 1.49 0.79

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 5.54 4.45 2.65 2.8

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 2.80 2.88 2.65 2.8

choix de la section

par nappe

bande1 6HA12 6HA10 5HA10 5HA10

bande2 5HA10 5HA10 5HA10 5HA10

section utilisée
bande1 6.77 4.71 3.92 3.92

bande2 3.92 3.92 3.92 3.92
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espacement
bande1 15 20 25 25

bande2 25 25 25 25

Ah (cm²) 2.91 2.89 1.99 1.91

Ah min (cm²) 6.93 6.78 6.63 6.48

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

Vérification des

contraintes

τb=5MPa τb 0.19 0.19 0.14 0.08

τu=2,5 τu 0.13 0.14 0.10 0.05

σbc=15 σbc 2.36 2.18 1.47 0.70

Ferraillage des voiles transversaux VT3 et  VT4 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 4.450 4.400 4.350 4.300

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.89 0.88 0.87 0.86

I (m4) 1.469 1.420 1.372 1.325

V=V'=L/2 (m) 2.225 2.2 2.175 2.15

sollicitations de

calcul

Nmax (kN) 2376.33 2109.60 1412.58 695.29

Nmin (kN) 1451.14 995.95 344.56 61.93

Ns (kN) 901.60 616.76 365.37 61.85

σmax (kN/m²) 6199.74 5414.3 3804.45 2244.7

σmin (kN/m²) 2674.70 2018.35 1076.28 818.80

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 2.35 2.30 2.28 2.16

Lt (m) 2.10 2.10 2.07 2.14

d (m) 1.05 1.05 1.04 1.07

σ1 (kN/m²) 1337.35 1009.17 535.54 409.4

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 421.26 317.88 167.63 131.42

N2 (kN) 140.42 105.96 56.23 43.81
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Ferraillage

Av1 (cm²) 12.10 9.13 4.81 3.77

Av2 (cm²) 4.03 3.04 1.61 1.25

Av min (cm²) 10.50 10.51 10.40 10.70

Avj (cm²) 10.07 7.61 7.58 7.23

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 8.56 7.16 7.09 7.16

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 7.76 7.16 7.09 7.16

choix de la section

par nappe

bande1 7HA12 7HA12 7HA12 7HA12

bande2 6HA12 7HA12 7HA12 7HA12

section utilisée
bande1 8.90 7.92 7.92 7.92

bande2 7.83 7.92 7.92 7.92

espacement
bande1 13 15 15 15

bande2 16 15 15 15

Ah (cm²) 11.34 5.82 5.8 5.53

Ah min (cm²) 13.35 13.20 13.05 12.90

Ahchoix  par nappe/ml 4HA16 5HA16 4HA16 4HA16

Vérification des

contraintes

τb=5MPa τb 0.87 0.87 0.63 0.35

τu=2,5 τu 0.62 0.62 0.45 0.25

σbc=15 σbc 1.21 1.13 0.79 0.38
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Ferraillage des voiles transversaux VT5 ,VT6 et VT7 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 1.600 1.600 1.600 1.600

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.32 0.32 0.32 0.32

I (m4) 0.068 0.068 0.068 0.068

V=V'=L/2 (m) 0.8 0.8 0.8 0.8

sollicitations de

calcul

Nmax (kN) 3770.8 3543.05 2451.07 1269.08

Nmin (kN) 792.51 595.96 344.07 61.93

Ns (kN) 2317.39 1706.26 961.52 183.51

σmax (kN/m²) 5173.84 3898.16 2488.65 931.39

σmin (kN/m²) 5088.95 3811.12 2173.79 114.21

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 0.92 0.89 0.90 0.81

Lt (m) 0.68 0.71 0.70 0.79

d (m) 0.34 0.35 0.35 0.39

σ1 (kN/m²) 2544.47 1333.82 1086.9 57.82

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 259.53 181.00 114.12 6.70

N2 (kN) 86.51 46.70 38.04 2.25

Ferraillage

Av1 (cm²) 7.45 5.20 3.30 0.20

Av2 (cm²) 2.50 1.35 1.10 0.11

Av min (cm²) 3.40 3.50 3.50 3.90

Avj (cm²) 0.92 0.92 0.67 0.37

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 3.95 2.83 1.90 2.04

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 1.93 2.00 1.90 2.04

choix de la section

par nappe

bande1 4HA12 3HA12 3HA10 3HA10

bande2 4HA10 4HA10 3HA10 3HA10

section utilisée bande1 4.52 3.39 2.36 2.36
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bande2 3.14 3.14 2.36 2.36

espacement
bande1 14 16 20 20

bande2 18 18 20 20

Ah (cm²) 1.77 1.50 1.26 1.26

Ah min (cm²) 4.80 4.80 4.80 4.80

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

Vérification des

contraintes

τb=5MPa τb 0.12 0.12 0.09 0.05

τu=2,5 τu 0.09 0.08 0.06 0.03

σbc=15 σbc 1.46 1.35 0.88 0.40

Ferraillage des voiles transversaux VT8 et VT9 :

zone I II III IV

Caractéristiques

géométriques

L (m) 3.450 3.400 3.350 3.300

e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.69 0.68 0.67 0.66

I (m4) 0.684 0.655 0.627 0.599

V=V'=L/2 (m) 1.725 1.7 1.675 1.65

sollicitations

de calcul

Nmax (kN) 4265.44 2917.14 2635.23 1314.41

Nmin (kN) 2147.62 1491.05 808.37 119.45

Ns (kN) 2098.62 1003.58 860.08 269.32

σmax (kN/m²) 5141.5 3860.52 2488.65 926.56

σmin (kN/m²) 5088.95 3810.13 2173.65 113.63

nature de la section SPC SPC SPC SPC

Lc (m) 1.88 1.82 1.79 1.66

Lt (m) 1.57 1.58 1.56 1.64

d (m) 0.79 0.79 0.78 0.82

σ1 (kN/m²) 2528.30 1905.06 1086.82 56.82

σ2 (kN/m²) 0.00 0.00 0.00 0.00

N1 (kN) 601.76 451.50 254.32 14.02

N2 (kN) 200.01 150.50 84.77 4.70



Chapitre IX……………………………………………………..Ferraillage des voiles

150

Ferraillage

Av1 (cm²) 17.29 12.97 7.31 0.40

Av2 (cm²) 5.75 4.32 2.44 0.13

Av min (cm²) 7.86 7.92 7.78 8.19

Avj (cm²) 6.70 6.72 4.83 2.61

A1=Av1/2+Avj/4 (cm²) 10.32 8.16 5.09 4.74

A2=Av2/2+Avj/4 (cm²) 5.60 5.64 5.09 4.74

choix de la section

par nappe

bande1 6HA16 5HA16 7HA10 7HA10

bande2 5HA12 5HA12 7HA10 7HA10

section utilisée

bande1 12.06. 10.05 5.50 5.50

bande2 5.65 5.65 5.50 5.50

espacement
bande1 8 10 18 18

bande2 16 16 18 18

Ah (cm²) 7.10 5.14 3.70 2.01

Ah min (cm²) 10.35 10.20 10.05 9.90

Ahchoix  par nappe/ml 4HA10 5HA10 5HA10 5HA10

Vérification des

contraintes

τb=5MPa τb 0.40 0.41 0.30 0.16

τu=2,5 τu 0.29 0.29 0.21 0.12

σbc=15 σbc 1.27 1.16 0.79 0.37
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X-1) Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objectif la transmission au sol des
efforts apportés par la structure. Ces efforts consistent en :

 Un effort normal : charges et surcharges verticales centrées.
 Une force horizontale : résultante de l’action sismique.
 Un moment qui peut être de grandeur variable qui s’exerce dans des plans différents.

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et résistance aux sollicitations
extérieures :

 Fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de grande capacité portante ; elles sont réalisées prés de la
surface (semelles isolées, semelles filantes, radiers).

 Fondations profondes :

Elles sont utilisées dans le cas des sols de faible capacité portante ou dans le cas ou le bon sol
se trouve à une grande profondeur (pieux et puits).

Etude géotechnique du 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 résultats de cette étude sont :

La contrainte admissible du sol est sol = 2 bars.
Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

X-2) Choix du type de fondation :

Le type de fondation à adopter est choisi essentiellement selon les critères suivants :

- la résistance du sol
- le tassement du sol
- La facilité d’exécution.
- L’économie.

Dans notre cas on aura à choisir entre les semelles filantes et le radier général selon les résultats du
dimensionnement.

X-2-1 Dimensionnement :

a) Semelles filantes sous voiles :

L
QGB

LB
QG

S
N

SOL
SOLSOL

S










Avec :
B : La largeur de la semelle.
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L : Longueur de la semelle.
SOL : Contrainte admissible du sol.
G et Q : Charge et surcharge permanente revenant au voile considéré.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Surface des semelles filantes sous voiles (sens longitudinal) :

Voile G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L
VL1 3178.51 3,45 1,237 4,267
VL2 672.886 3,15 1,068 3,364
VL3 3178.51 3,45 1,237 4,267
VL4 3608 3,45 1,272 4,389
VL5 1685.86 2,8 1,188 3,325
VL6 3608 3,45 1,237 4,267

23,881

Surface des semelles filantes sous voiles (sens transversal) :

Voile G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L
VT1 2399.34 3,45 1,642 5,665
VT2 2399.34 3,45 1,642 5,665
VT3 2306.1 4,45 1,483 6,598
VT4 2306.1 4,45 1,483 6,598
VT5 2317.39 1,6 1,506 2,410
VT6 2317.39 1,6 0,963 1,540
VT7 2317.39 1,6 1,506 2,410
VT8 2147.62 3,45 1,395 4,814
VT9 2147.62 3,45 1,395 4,814

40,514

  iSS 64.395 m²
b) Semelles filantes sous poteaux
Etape de calcul :
a) Déterminer  la résultante des charges  iNR

b) Déterminer  la Coordonnée de la résultante des forces :
R

MeN
e iii 


c) Déterminer la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :


6
Le Répartition trapézoïdale.
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





 


L
e61

L
Nqmin







 


L
e61

L
Nqmax

  





 


L
e31

L
Nq 4/L

Application :
a) Détermination de la résultante des charges

Le calcul se fera pour le portique transversal (sens porteur).

pot Ni Minf ei Ni*e
A 698,495 7,856 -10 -6984,9515
B 1066,812 0,000 -6 -6400,8729
C 1244,319 6,299 -3 -3732,9567
D 1194,036 -6,299 0 0
E 1202,164 1,235 4 4808,656
F 1396,046 7,316 7 9772,3185
G 1121,345 -16,461 10 11213,447

somme 7923,217 -0,053 2 8675,6404

e = 1.094m

b) Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :

e=1.094m <
6
L =

6
45.20 =3.41m  On a une répartition trapézoïdale

  





 


L
e31

L
Nq 4/L = mkN /678.449

45.20
094.131

45.20
217.7923







 


c) Détermination de la largeur de la semelle

M4
P

R

e

M1 M2 M3

P P P

Fig. X-1 Distribution des sollicitations
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  mBprendonm
q

B
SOL

L 25.225.2
200

678.4494/ 


On aura donc, 20125.4645.2025.2 mS 
Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux : nSSp 

²075.27660125.46 mS p 

Vpsemelle SSS 

²591.316516.40075.276 mS semelle 

La surface totale de la structure : 2151.356 mS st 
Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

88.0
151.356
591.316


structure

semelle

S
S

Remarque :

Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes ce qui induit
leur chevauchement, de plus la surface totale de ces dernières dépasse 50 % de la surface de la
structure (l’assise).

structuresemelle SS %50
Donc on opte pour un radier général qui offrira :
- Une facilité de coffrage.
- Une rapidité d’exécution.
- Présente une grande rigidité.

X-3) Etude du radier générale :
Un radier est défini comme étant un plancher renversé dont les appuis sont les poteaux de l’ossature,
il est soumis à la réaction du sol diminué du poids propre du radier.
Un radier doit :

 Etre rigide en son plan horizontal ;
 Permettre une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire) ;
 Faciliter le coffrage et le ferraillage ;
 Permettre la facilité de l’exécution.

1) Pré dimensionnement du radier
 Condition de vérification de la longueur élastique

max
4

2
.
..4 L
BK
IELe 


Lmax : portée maximale. (L=4,00m)
Le : longueur élastique.
E : module de young. (E=10818,86MPa).
I : inertie de la section du radier.
K : module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface. (K=40MPa).
B : Largeur de la bande (B=1m).
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mh

L
E
Kh

77,0
14,3

00,42
86,10818

403

23

3

4

3

4
max








 











.

 Condition forfaitaire :

mhhLhL
8,05,0

5
00,4

8
00,4

58
maxmax 

Dalle
Epaisseur de la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

20
L

h max
d  , avec un minimum de 25cm

mhd 20,0
20
00,4

 Soit hd = 35cm

Nervure
La hauteur de la nervure doit satisfaire la condition suivante :

mLhn 40,0
10
00,4

10
max  Soit hn= 80cm

La largeur ;

2) Détermination des efforts :
On prend comme  surface du radier celle du  bâtiment.

Remarque :
le  BAEL, nous impose un débord minimal qui sera calculé comme suite :

cmcmLcmhL debdéb 4030;
2

80max30;
2

max 














On opte pour un débord  de Ldéb= 45 cm

Donc  la surface totale du radier est :
2871.39272.36151.356 mSSS debbatrad 

Charges permanentes :
Poids du bâtiment :            31872.176 kN
Poids du radier :[392.871x 25 x 0.35]+[(0.80 - 0.35)x0.45 x 25 x 163.582] =4265.755 k kN
Poids du remblais en  TVO :   [(0.80 - 0.35) x (392.871 – 163.582) x 17]= 1754.060 kN
Poids de la dalle   flottante :    [(356.151-163.582)x 0.1x25] = 481.422 kN

Gtot = 38373.413 kN

Surcharge du radier :
Surcharges du bâtiment Qbat =3865.2265 kN
Surcharges du radier      Qrad =5x 356.151 = 1780.75 kN

Qtot = 5645.981 kN
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3) Combinaisons d’actions :

A l’ELU : kNQGNu 08.60273981.56455.1413.3837335.15,135,1 
A l’ELS : kNQGN s 395.44019981.5645413.38373 

4) Détermination de la surface nécessaire du radier :

A l’ELU 259.226
20033,1
08.60273

33,1
mNSu

SOL

u
nrad 









A l’ELS 2096.220
200

395.44019 mNSs
SOL

s
nrad 



D’où :
  259.226;max mSsSuS radradradn 

Surad > Ssn rad …………………………………………….. Condition vérifiée.

Vérifications :

a) Vérification de la contrainte de cisaillement :
Il faut vérifier que uu 















 MPa4;
f15,0

min
db

T

b

28c
max
u

u

MPaMPa

MPamkN

kNT

L
S
bNLq

u

u

rad

u
u

5.24;
5,1

2515,0min

974.0/076.974
315,01
834.306

834.306
2
00.4

871.392
108.60273

22
T

m315.00.350,90,9.hd;1mb

2

max

maxmaxmax
u

d








 
























uu   Condition vérifiée

b) Vérification de la stabilité du radier :

Calcul du centre de gravite du radier :
Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suit :





 





i

ii
G

i

ii
G S

YS
Y;

S
XS

X

Avec :
Si : Aire du panneau considéré ;
Xi , Yi : Centre de gravité du panneau considéré.
Notre radier présente une symétrie parfaite  dans le sens XX.
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XG =0.00 m   et YG=11.018 m

Moment d’inertie du radier :

4

4

1698.9935

7512.55163

mI
mI

yy

xx





La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

-Effort normal (N) dû aux charges verticales.
-Moment de renversement (M) dù au séisme dans le sens considéré.

hTMM )0K(j)0K(jj  

Avec :
)0K(jM  : Moment sismique à la base du bâtiment ;

)0K(jT  : Effort tranchant à la base du bâtiment ;

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne

4
3 21

m




Ainsi on doit vérifier que :

A l’ELU : SOLm 


 


 33.1
4

3 21

A l’ELS : SOL
21

m 4
3






Avec :

V
I

M
S
N,
rad

21 

 Sens longitudinal :

A l’ELU

M= 382109.647 +28613.247x 0.80= 405000.244 kN.m

2
2

2
1

/416.1530
1698.9935

244.405000
871.392

08.60273

/416.1530
1698.9935

244.405000
871.392

08.60273

mkNV
I
M

S
N

mkNV
I
M

S
N

yyrad

u

yyrad

u









D’où
22 /26620033.133.1;/416.153

4
416.153416.1533 mkNmkN SOLm 


 

2

1

Fig. X-2 Diagramme des contraintes
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SOLm   33.1  Condition vérifiée.

A l’ELS

M= 405000.244 kN.m

2
2

2
1

/045.1120
1698.9935

244.405000
871.392
395.44019

/045.1120
1698.9935

244.405000
871.392
395.44019

mkNV
I
M

S
N

mkNV
I
M

S
N

yyrad

s

yyrad

s









D’où
22 /200;/045.112

4
045.112045.1123 mkNmkN SOLm 


 

SOLm   Condition vérifiée

 Sens transversal :

A l’ELU:
M= 534959.559+41275.054x0.80=567979.602kN.m

2
1

2
1

/976.39018.11
7512.55163

567979.602
871.392

08.60273

/856.266018.11
7512.55163

567979.602
871.392

08.60273

mkNV
I
M

S
N

mkNV
I
M

S
N

xxrad

u

xxrad

u









D’où
22 /33.120033.133.1;/136.210

4
976.39856.2663 mkNmkN SOLm 


 

SOLm   33.1  Condition vérifiée.

A l’ELS :
M=567979.602 kN.m

2
2

2
1

/395.1018.11
7512.55163

567979.602
871.392
395.44019

/485.225018.11
7512.55163

567979.602
871.392
395.44019

mkNV
I
M

S
N

mkNV
I
M

S
N

xxrad

s

xxrad

s









D’où
22 /200;/765.168

4
765.168485.2253 mkNmkN SOLm 


 

SOLm   Condition vérifiée.



Chapitre X…………………………………………………………………Etude de l’infrastructure

159

c) Vérification au poinçonnement :

vérification de la condition suivante est satisfaite :
28ccu fh045,0N 

Avec :
Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau
c : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.
a : Epaisseur du voile ou du poteau.
b : Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m).

Calcul du périmètre utile c

Poteaux
      mhbabac 580,0245,045,02222 
kNNu 2790

kNNu 5625250008,05045,0 

Voile
      mhbabac 5.1080,0245.32,02222 

kNNu 9.5809
kNNu 9450250008,05.10045,0 

5) Ferraillage du radier :
Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 91

Le radier sera calculé comme un plancher renversé soumis à une  charge uniformément  répartie.

a) Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis
On distingue deux cas :

Fig. X-3 Périmètre utile des voiles et des poteaux

b’
= 

b+
h

a’=a+h

a

b

h/2
h/2

Nu
a

REFEND

RADIER
45°

b
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1er Cas :

Si  < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable.

8
L

qM
2
x

uox  et  Moy = 0

2eme Cas :

Si 0,4  1 les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans les
deux bandes de largeur d’unité valent :

Dans le sens de la  petite  portée     Lx : 2
xuxox LqM 

Dans le sens de la grande portée     Ly : oxyoy MM 

Les coefficients x,y sont données par les tables de PIGEAUD.
Avec :

 yx
y

x LLavec
L
L

 .

b) Identification du panneau le plus sollicité :

On distingue 34 panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés.
On choisira le panneau le plus défavorable

-Ferraillage du panneau :

.214.0

934.0
0393.0

97.0
65.3
55.3

senslesdanstravailledallela
L
L

y

x

y

x


















Pour le calcul de ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale max
M , la contrainte due au poids

propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

A l’ELU

2/59.193

871.392
237.6501136.210

mkNq
S
Gq

moy
u

rad

radELU
moy

moy
u



 

A l’ELS

2/218.152

871.392
273.6501765.168

mkNq
S
Gq

moy
s

rad

radELS
moy

moy
s



 
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Remarque :

Si le panneau considéré est continu au-delà de ses appuis :
- moment en travée : Y0OX M75,0ouM75,0
- moment sur appuis : Y0OX M5,0ouM5,0

Si le panneau considéré est un panneau de rive dont l’appui peut assuré un encastrement
partiel

- moment en travée : Y0OX M85,0ouM85,0
- moment sur appui de rive : Y0OX M3,0ouM3,0
- moment sur appui intermédiaire : Y0OX M5,0ouM5,0

Apres calcul des moments isostatiques des différents panneaux dans les deux sens on constate
que le panneau 3 est le plus défavorable. Pour cela on adoptera  le ferraillage de ce dernier pour
les autres panneaux.

1-Calcul à l’ELU :

Evaluation des moments de flexion Mx et My

mKNM
MM

mKNM
lqM

y

xyy

x

xuxx

.552.8988.95934.0

.88.9555.359.1930393.0 2

2












Moments aux appuis :
 
 
 
  mKNM

MM
mkNM

MM

a
y

x
a
y

a
x

x
a
x

.764.2888.953.0

3.0

.94.4788.955,0

5,0









Moments en travées :
 
 
 

mKNM
MM

mKNM
MM

ty

yty

tx

xtx

.164.67552.8975.0

75.0
.498.8188.9585,0

85,0








 Ferraillage:
1) vérification de la condition de non fragilité

 Sens de la petite portée lx
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bhA

bh
A

x
x

xx
x







 









 



2
3

2
3

0

0







Avec ω0 = 0
000.8 pour HA FeE400

2min 842.2
2

97.03351000008.0 cmAx 




 Sens de la grande portée ly :

2min

23

00

8.2

8.235100108.0

cmA

cmA

bhA
bh
A

y

y

y
y

y











2) Ferraillage aux appuis :

 Sens ly

SSA
fdb

M

bc

a
x

u 






 392,0033,0
2,1432100

1094.47
2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,033 u = 0.983

mlcmA

mlcm
d
MA

x
a

su

a
xx

a

/38.4

/38.4
34832983,0

1094.47

2

2
3














Soit : 4HA14/ ml = 6.16 cm² / ml
avec un  espacement de 20cm  min  vérifiéecmh 45;4

 Sens lx

-Appui de rive

SSA
fdb

M

bc

a
y

u 






 392,00217,0

2,146.30100
10764.28

2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,0217 u = 0.989

mlcmA

mlcm
d
MA

x
a

su

a
xx

a

/73.2

/73.2
3486.30989.0

10764.28

2

2
3














Soit : 4HA14/ ml = 6.16 / ml vérifiée
Avec un  espacement de 25 cm  min  véréfiéecmh 45;4
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-En travée :
 Sens ly

SSA
fdb

M

bc

tx
u 







 392,00560.0
2,1432100

10498.81
2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,056  u = 0,971

mlcmA

mlcm
d
MA

tx

su

ua
tx

/53.7

/53.7
34832971.0

10498.81

2

2
3













Soit : 6HA14/ml = 9.24 cm² / ml

avec un espacement de17 cm 25 cm  min  véréfiéecmh 33;3

 Sens lx

SSA
fdb

M

bc

tx
u 







 392,00505.0
2,146.30100

10164.67
2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,0505  u = 0,973

mlcmA

mlcm
d
MA

tx

su

ua
tx

/48.6

/48.6
3486.30973.0

10164.67

2

2
3














Soit : 5HA14/ml = 7.7 cm² / ml
avec un espacement de 20 cm  min  véréfiéecmh 33;3

2-Calcul à l’ELS :
Evaluation des moments Mx, My :

xyy

xsxx

MM
LqM





 2

On obtient :

mkNM
mkNM

y

x

.41.7059.75934.0
.39.7555.3218.1520393,0 2




Moments aux appuis
 
 
 
  mKNM

MM
mkNM

MM

a
y

x
a
y

a
x

x
a
x

.12.2141.703.0

3.0

.7.3739.755,0

5,0








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Moments en travée

 
 
 

mKNM
MM

mKNM
MM

ty

yty

tx

xtx

.80.5241.7075.0

75.0
.08.6439.7585,0

85,0








 Vérification des contraintes dans le béton

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

u28c
M
M

:avec
100
f

2
1

d
y






Aux appuis

27.1
7.37
94.47

 et = 0,033   = 0,0459

385,0
100
25

2
127.10432,0 




En travée

27.1
08.64

498.81
 et = 0,056  = 0.0721

385,0
100
25

2
127,10721,0 




La condition est vérifiée, donc il n y a pas lieu de vérifier les contraintes dans le béton.

c) Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie .Le calcul
se fera pour une bande de 1 mètre de longueur.

45 cm

Figure X-4 Schéma statique du débord
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1- Sollicitation de calcul :

A l’ELU :

Pu = 193.59kN/ml

mkNlPM u
u .60.19

2
45.059.193

2

22









A l’ELS

Ps = 152.218 kN/ml

mkNlPMs s .41.15
2

45.0218.152
2

22









2-Calcul des armatures :

b= 1 m ;        d = 32 cm ;     fbc = 14.20 MPa ; s = 348 MPa

392,0013,0
20,1432100

1060.19
2

3

2 






 r
bc

u
u fdb

M


u = 0,013  u = 0,993

mlcmA

mlcm
d
MA

u

su

u
u

/78.1

/78.1
34832993,0

1060.19

2

2
3














 Vérification à l’ELU

228
min 86.3

400
1.23210023,023,0 cm

f
fdbA

e

t 







2
min

2 86,378.1 cmAcmAu   On adopte 4 HA12= 4,52cm2

Calcul de l’espacement :

cm25
4

100
4
bS t 

Armatures de répartition :

2
r cm13,1

4
52,4

4
AA   On adopte 4 HA 10=3.14cm²

Remarque :

Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord, donc on va adopter le même ferraillage.

 Vérification à l’ELS :

27,1
41.15
6,19


s

u

M
M

 0176.0013.0   385,0
1002

10176,0 28 


 cf

 Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS
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d) Ferraillage des nervures :

1)- Détermination des efforts :

Pour le calcul des efforts, on utilisera  la  méthode des trois moments.
2)- Présentation de la méthode des trois moments :

 Les moments aux appuis :
     

i

i
i

d
i

i

i
i

g
i

d
i

g
iiiiiiii

EI
LQW

EI
LQWAvec

WWEILMLLMLM

24

24
:

1.....................62

1
3

1

3
1111












Wi
g , Wi

d respectivement les rotations à gauche et à droite de l’appui i

Mi-1 , Mi , Mi+1 sont les moments aux appuis, i-1 , i ,i+1 respectivement

 Moments en travées :

     

 

   

1

11

2
1

1

1

2

'0max
22

1'























i

iii

i
X

i

ii
iXX

qL
MMLX

direàestcXTquandimalevaleurlaprendXM

XqXLq

itravéeladeXabscisselàmomentX
L
MMMM





 Efforts tranchants :

   
1

11

2 

 


i

iii

L
MMqXLq

dX
xdMxT

4 m 3 m 3 m 4 m 3m 3 m

qu=193.59 KN/ml
qs=152.218 KN/ml

Schéma statique de la nervure

i+1i-1 iLi Li+1
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La résolution du système d’équations nous donne les résultats suivants :

Aux appuis M1 M2 M3 M4 M5 M6 M7

ELU 0 297.8 85.11 237 219.9 165.6 0

ELS 0 233.68 66.78 185.97 172.55 129.94 0

Remarque : La méthode des trois moments surestime les moments sur appuis à l’encontre de
ceux en travées, puisque le béton est un matériau hétérogène pour cela on réduit les moments sur
appuis de 3

1 des valeurs trouvées, et  pour tenir compte des semi encastrements d’appuis de rives

(1 et 7) on multiplie les moments isostatiques par le coefficient 0,2.
Les valeurs des moments sont les suivantes :

Aux
appuis M1 M2 M3 M4 M5 M6 M7

ELU 77.80 198.53 56.74 158 146.6 110.4 43.77

ELS 61.05 155.79 44.52 123.98 115.03 86.63 34.35

Moments en travées
Exemple de calcul :

 

 

      kNMt

mkNX

mX

20.26384.1
4

80.7753.19880.7753.396

.53.396
2
84.1512.194

2
484.1512.194

84.1
512.1944

80.7753.198
2
4

21

2


















Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau suivant :

A l’ELU :

L G Mi Mi+1 X Mt Tw Te
A-B 4 194.512 -77.8 -198.53 1.84 253.20 358.84 -419.21

B-C 3 194.512 -198.53 -56.74 1.74 96.93 339.03 -244.50

C-D 3 194.512 -56.74 -158 1.33 114.38 258.01 -325.52

D-E 4 194.512 -158 -146.6 2.01 236.74 391.87 -386.17

E-F 3 194.512 -146.6 -110.4 1.56 90.70 303.83 -279.70

F-G 3 194.512 -110.4 -43.77 1.61 143.01 313.98 -269.56
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A l’ELS :

L G Mi Mi+1 X Mt Tw Te
A-B 4 152.63 -61.0482 -155.783 1.84 198.68 281.58 -328.94

B-C 3 152.63 -155.783 -44.5228 1.74 76.06 266.03 -191.86

C-D 3 152.63 -44.5228 -123.98 1.33 89.76 202.46 -255.43

D-E 4 152.63 -123.98 -115.034 2.02 185.77 307.50 -303.02

E-F 3 152.63 -115.034 -86.6289 1.56 71.17 238.41 -219.48

F-G 3 152.63 -86.6289 -34.3455 1.61 112.22 246.37 -211.52

3)-Ferraillage :

Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travée.

mkNMt .2.253max  mkNM a .53.198max 
b= 45 cm ;        d = 77 cm ;     fbc = 14.20MPa ; s = 348 MPa

Armatures longitudinales:
Aux appuis:

SSAx
fdb

M

bc

ua
u 





 392,0052,0

2,147745
1053.198

2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,052 u = 0,973

mlcm
d
MA

su

ua
ua /61.7

34877973.0
1053.198 2

3












Soit : 4HA16=8.04 cm²

En travée :

SSA
fdb

M

bc

ut
u 







 392,0067,0
2,147745

102.263
2

3

2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

u = 0,067  u = 0,965

mlcm
d
M

A
su

ut
ut /17.10

34877965,0
102.263 2

3












Soit : 4HA14+4HA12 =10.68 cm²
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Armatures transversales :

Espacement des armatures :

mml
t 33.5

3
16

3





Soit  = 8  mm
 En zone nodale :

St = 20cm.

 En zone courante :

St 
4
h

 St = 20 cm.

Armatures transversales minimales :

Amin = 0.003 St b = 2.7 cm2

Soit At =2 HA 8 = 3,02 cm2 (2 cadres)

 Vérification à l’ELU :

2

e

28t
min cm1,3

f
fdb23.0

A 

Aa=8.04 > Amin …………… condition vérifiée
At=10.68> Amin …………...condition vérifiée

Vérification de la contrainte de cisaillement :

MPa5.2MPa4;f15.0min
d.b

T

b

28c
u

maxu
u 












Avec : Tu max = 391.87kn

MPau 13.1
770450

1087.391τ
3







vérifiéeConditionuu   13.1

  cmhS t 202.19;20min12;
4

min 1 






 
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 Vérification à l’ELS :

Aux appuis : MS=155.79KN.m

vérifiéeConditionf
M
M

c

s

u








385.0
1002

10667.0052.0

27,1
79.155
53.198

28



En travées : MS=198.68kN.m

vérifiéeConditionf
M
M

c

s

u








32.1
1002

10881.0067.0

32.1
68.198
2.263

28



La condition vérifiéeest
100
f

2
1 28c 

 , alors il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du

béton à l’ELS.



 Cours et travaux  dirigés pendant tout le cursus universitaire

 MARIUS DIVER

« Calcul des tours en béton armé » Edition DUNOD (paris)

 Règles parasismiques Algériennes (RPA99.modifié en 2003)

«Document technique   réglementaire DTR B C2-48

 Règles techniques et de calcul des ouvrages et constructions en béton armé suivant la
méthode des états limites ; BAEL 91.

 DTR B.C.2.2 : charges permanentes et charges d’exploitations CGS, Alger 1989.

 HENRY THONIER

« Conception et calcul de structures de bâtiment »

 Problèmes pratiques de mécanique de sol et de fondations. « 2emeédition »

Calcul  des soutènements et des fondations  Stabilité des pontes

 JEAN PIERRE MAUGIN

« Cours de béton armé ‘BAEL 91et DTU associé’ »

 PIERRE CHARON

« Calcul des ouvrages en béton armé suivant les règles associés »

 Mémoires de fin d’étude « ingénieurs en G-C » des promotions précédentes.

 Ouvrage en béton armé « édition FOUCHER ».





Ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a permis de mettre en application
les connaissances acquises lors de notre formation.

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude nous ont conduit à se documenter et à étudier des
méthodes que nous n’avons pas eu la chance d’étudier durant notre cursus, cela nous a permis
d’approfondir d’avantage nos connaissances en GENIE –CIVIL

Ce travail est une petite contribution avec laquelle nous espérons quelle sera d’une grande
utilité pour les promotions à venir.

En fin nous espérons fortement que notre travaille puisse servir les futures promotions.
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