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Introduction

Parmi les catastrophes naturelles affectant la surface de la terre, les secousses sismiques

sont sans doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs.

Face à ce risque et à l’impossibilité de le prévoir, la seule solution valable et efficace reste

la construction parasismique pour les bâtiments neufs et le confortement préventif

concernant les constructions existantes.

La conception d’un projet de génie civil s’élabore en tenant compte de la sécurité et de

l’économie. L’ingénieur en tant que concerné par la sécurité publique et la préservation du

potentiel économique doit tenir compte lors de l’étude de l’usage du bâtiment, des conditions

économiques et de la résistance de l’ouvrage.

Le génie civil est un domaine qui s’intéresse à la construction de divers ouvrages

Pour mon cas je me suis intéressé à l’étude d’un bâtiment en (R+8). Pour le calcul de

l’ouvrage j’ai utilisé un logiciel (ETABS) adopté essentiellement aux calculs des ossatures, et

l’utilisation d’un tel logiciel permet une rapidité d’exécution et une fiabilité des résultats,

pour cela une interprétation juste et correcte est plus qu’indispensable.
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I. Présentation de l’ouvrage:

I.1 Introduction :

L'ouvrage à étudier est un bâtiment relativement élancé en (R+8), composé de :

 Rez-de-chaussée à usage commercial.

 Etage de service à usage de bureaux.

 Et de huit étages à usage d’habitation.

Le bâtiment sera implantée à proximité de l’habitat dans la wilaya de Tizi-Ouzou, une région

classée selon le RPA 99 modifié 2003 (règlement parasismique algérien) comme étant une zone de

moyenne sismicité (Zone II-a).(Voir le plan de situation et le plan de masse).

Le bâtiment est constitué d’une structure mixte en béton armé (portiques et voiles

porteurs).

I.2 Caractéristiques géométriques de l’ouvrage :

Les dimensions en plan du bâtiment sont répertoriées comme suit :

 Longueur du bloc : L = 20,00m

 Largeur du bloc : l = 20,00m

 Hauteur du RDC: h = 4,50m

 Hauteur d’étage de service he = 3,06 m

 Hauteur d’étage courant : he = 3,06 m

 Hauteur de l’acrotère : ha = 0,60 m

 Hauteur totale (y compris l’acrotère): HT= 32,64 m
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Façade principale
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Coupe A-A
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I.3 Les éléments de l’ouvrage :

 L’ossature :

L’ossature est composée de portiques longitudinaux et transversaux (ensemble

poteaux – poutres) en béton armé coulés sur place, ainsi qu’un ensemble de voiles en béton

armé coulés sur place disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal).

 Les planchers :

Ce sont des aires planes infiniment rigides dans le plan horizontal limitant les

différents étages, supportant et transmettant les charges et les surcharges aux éléments

porteurs de la structure.

Le plancher terrasse sera inaccessible et comportera un complexe d’étanchéité et une

forme de pente de 2%pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales.

A l’exception du plancher supportant l’appareil de levage ainsi que le plancher

couvrant ce dernier, seront en dalle pleine d’une épaisseur de 20 cm reposant sur 4 appuis.

●     Les escaliers :

Ce sont des éléments non structuraux, permettant le passage d’un niveau à un autre.

Le bâtiment sera muni d’une cage d’escalier de type « escalier droit à deux volées »

reliant les différents étage, Ces escaliers comporteront deux volées adjacentes et un palier

intermédiaire et seront réalisés en béton armé coulé sur place.

 Maçonnerie :

Il y a deux types de murs dans la structure :

- les murs extérieurs : murs de 30 cm d’épaisseur (15+5+10), réalisés en double cloison de

briques creuses séparées par une lame d’air d’une épaisseur de 5 cm.

- les murs intérieurs : murs de séparation réalisés en simple cloison de briques creuses d’une

épaisseur de 10 cm.

 Les revêtements :

- Mortier de ciment pour les murs de façades.

- Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

- Carrelage scellé pour les planchers et les escaliers.

- Céramique pour les murs des cuisines et les salles d’eau.
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 Cage d’ascenseur :

Le bâtiment sera muni d’un ascenseur dont la cage sera réalisée en charpente

métallique avec maçonnerie rigide.

 Système de coffrage :

Le coffrage doit être suffisamment rigide et étanche afin de supporter la poussée du

béton.

- pour le coffrage des portiques : un coffrage classique en bois.

- pour le coffrage des voiles : un coffrage métallique.

 Les fondations :

Situées à la base de la structure, elles assurent la transmission des charges et des

surcharges au sol.

Le choix du type de fondation dépendra de la nature du sol d’implantation et de l’importance

du bâtiment.

I.4 : Réglementation utilisée :

L’étude de ce projet sera menée selon les règles suivantes :

 BAEL 91 (règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en

béton armé suivant la méthode des états limites).

 RPA 99 VERSION 2003 (règles parasismiques algériennes).

 CBA 93 (règles de conception et de calcul des structures en béton armé).

 DTR-BC-2.2 (document technique réglementaire – charges permanentes et surcharges

d’exploitation).

II. Caractéristiques mécaniques des matériaux

II.1 Introduction :

Le choix des matériaux entrant dans la composition d’une structure à grande

dimension dépend d’un critère majeur qui est la résistance mécanique. Cependant, d’autres

critères sont pris en considération (prévalant souvent sur le critère précédent) tel que la

disponibilité des matériaux sur place, leur coût et la facilité de la mise en œuvre.

II.2 Les différents états limites :

Les états limites correspondent aux diverses conditions de sécurité et de bon

comportement par lesquels la structure peut être calculée.
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II.2.1 Les états limites ultimes (ELU) : dont le dépassement équivaut à la ruine de la

structure.

- L’état limite ultime d’équilibre statique : glissement, renversement, tassement.

- L’état limite ultime de résistance : concerne la non-rupture de l’ouvrage sous l’effet des

efforts qui lui sont appliqués, cela conduira à déterminer par exemple les quantités

d’armatures à placer dans un élément de la structure.

- L’état limite de stabilité de forme : concerne les pièces élancées, par exemple un poteau qui

est soumis à la flexion composée se doit de résister au risque de flambement.

II.2.2 Les états limites de service (ELS) : dont le non-respect compromet la durabilité de

l’ouvrage.

- L’état limite de service vis-à-vis de la compression du béton

- L’état limite de service d’ouverture des fissures : la corrosion des armatures insuffisamment

protégées compromet la durabilité de l’ouvrage.

- L’état limite de service de déformation : des déformations importantes de l’ouvrage peuvent

créer des désordres (comme la fissuration du carrelage sur une dalle trop fléchie par exemple).

II.3 Actions :

Les actions sont l’ensemble des charges (permanentes, climatiques, d’exploitations...etc.)

qui s’appliquent à une construction, on distingue :

- Les actions permanentes(G) : s’appliquant pratiquement avec la même intensité pendant

toute la durée de vie de l’ouvrage et comportant :

- Le poids propre de la structure

- Les charges de la superstructure (équipements fixes)

- Les actions variables(Qi):actions dont l’intensité est plus ou moins constante et définies par

des textes réglementaires.

- Les actions accidentelles : séisme, action du feu, chocs…etc.

II.4 Le béton :

Le béton présente une résistance à la compression assez élevée, par contre, sa

résistance à la traction est faible.
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Il est constitué d’un mélange, dans des proportions convenables, de ciment, de

granulats (sable et gravier), d'eau de gâchage et, éventuellement, des produits d’addition

(adjuvants).

II.4.1 Résistance caractéristique du béton à la compression :

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

déterminée à partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16cm de diamètre et de 32cm

de hauteur.

La valeur de la résistance à la compression à 28 jours d’âge (fc28) est utilisée le plus

souvent.

Selon l’article A.2.1-1-1 du BAEL 91, lorsque des sollicitations s'exercent sur un

béton dont l'âge de j jours est inférieur à 28 jours (en cours d'exécution), je me réfère à la

résistance caractéristique fcj obtenue au jour considéré, tel que :

fcj = 28
83.076.4

fc
j

j


si fc28 ≤ 40 Mpa

fcj = 28
95.040.1

fc
j

j


si fc28> 40 Mpa

Pour ce projet, j’adopterai : fc28 = 25 Mpa

II.4.2 Résistance caractéristique du béton à la traction :

Selon l’article A.2.1-1-2du BAEL 91, la résistance caractéristique à la traction du béton

à j jours (ftj) est conventionnellement définie par ces relations :

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

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

Pour j = 28 j, j’ai : ft28 = 0,6 + 0,06 (25) = 2,1 Mpa.

II.4.3 Contrainte limite ultime de résistance à la compression:

La contrainte limite ultime de résistance à la compression est donnée par l’article A.4.3-4-1

du BAEL91 :
b

28c
bc

f85.0
f




 [Mpa]

γb : coefficient de sécurité.

- pour b = 1,50 (en situation courante) fbc = 14,20 Mpa.

- pour s = 1,15 (en situation accidentelle) fbc = 18,48 Mpa.

θ : coefficient tenant compte de la durée d’application des actions  
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θ = 1        si la durée d’application est supérieure à 24 heures. 

θ = 0,9     si la durée d’application est entre 1 heure et 24 heures.  

θ = 0,85   si la durée d’application est inférieure à 1 heure. 

Pour la vérification à l’état limite ultime, j’adopte le diagramme dit "parabole – rectangle"

(Fig. 1.1).

Ce diagramme est constitué :

D’un tronc de courbe parabolique (état élastique) où la déformation relative : 0

≤ bc ≤  2 0/0

D’un rectangle (état plastique) où la déformation relative :

2 0/0 ≤ bc ≤  3,5 0/0

Fig. I.1: Diagramme « contrainte- déformation » du béton (à L’ELU)

II.4.4 Contrainte limite de service de résistance à la compression:

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

bc ≤ bc

bc = 0,6 fc28 = 15 Mpa.

Les déformations nécessaires pour atteindre l’état limite de service sont relativement

faibles, je suppose donc que le béton reste dans le domaine élastique ce qui donne un

diagramme de « contrainte – déformation » linéaire :

bc

3.5 0/02 0/0

fbc

bc
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Fig. I.2 : Diagramme « contrainte – déformation » du béton (à l’ELS)

II.4.5 Contrainte limite de cisaillement :

La contrainte limite de cisaillement du béton est donnée par l’article A.5.1-2-1 du

BAEL 91 :

u= min [0,13 fc28 ; 5 Mpa] = 3,25 Mpa cas où la fissuration est peu préjudiciable.

u= min [0,10 fc28 ; 4 Mpa] = 2,5 Mpa cas où la fissuration est préjudiciable ou très

Préjudiciable.

II.4.6Module d’élasticité:

Le module d’élasticité est défini comme étant le rapport de la contrainte normale et la

déformation engendrée.

 Module d’élasticité instantanée : (Article A.2.1-2-1 du BAEL 91).

Lorsque la contrainte appliquée est inférieure à 24 heures (chargement de courte

durée), il en résulte un module égal à :

311000 cjij fE 

Dans notre cas : Ei = 32164,2 Mpa.

 Module d’élasticité différée : Article A.2.1-2-2 du BAEL 91

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et à fin de tenir en

compte l’effet de fluage du béton, qui est égal à :

33700 cjvj fE 

Dans mon cas : Ev = 10818,9 Mpa.
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● Module d’élasticité transversale:

G = E / 2 (1+) [Mpa]

Avec :

E : module de YOUNG.

 : Coefficient de POISSON, c’est le rapport des déformations relatives transversales et

longitudinales, tel que :

  ♦  = 0 (cas des états limites ultimes)

  ♦  = 0,2 (cas des états limites de service)

II.5 Les aciers :

L’acier présente une très bonne résistance à la traction, et dans le cas de faibles

élancements, une bonne résistance à la compression. Etant un matériau très ductile, l’acier

peut subir de très importantes déformations avant sa rupture.

L’acier est un alliage fer - carbone en faible pourcentage, leur rôle est d’absorber les

efforts de traction, de cisaillement et de torsion. Je distingue deux types d’aciers :

- Aciers doux ou mi-durs (de 0,15 à 0,25 % de carbone).

- Aciers durs (de 0,25 à 0,40 % de carbone).

Les armatures du béton armé sont des aciers qui se distinguent par leurs nuances et

leurs états de surface : les ronds lisses (RL) et les armatures à haute adhérence (HA)

Quand les armatures sont soudées entre elles sous forme de quadrillage, elles forment

un panneau de treillis soudés (TS).

Pour le présent projet, deux types d’armatures seront utilisées, le tableau ci-dessous

nous donne leurs principales caractéristiques :

Type

d’acier
Nomination Symbole

Limite
d’élasticité
Fe [Mpa]

Résistance
à la

Rupture

Allongement
relatif à la
Rupture

[‰]

Coefficient
de

fissuration
[η]

Coefficient
de

scellement
      [ψs]

Aciers
en

Barre

Haute
adhérence
FeE400

H A 400 480 14 ‰ 1,6 1,5

Aciers
en

treillis

Treillis
soudé
TL520
(<6)

T S 520 550 8 ‰ 1,3 1

Tableau. I.1 : Caractéristiques des aciers utilisés
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II.5.1 Module d’élasticité longitudinale :

Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est pris égal à :

Es =200 000 Mpa (article A.2.2-1 du BAEL 91).

Sa valeur est constante quelle que soit la nuance de l’acier.

II.5.2 Coefficient de POISSON :

Le coefficient de POISSON des aciers est pris égal à :  = 0,2

II.5.3 Contrainte limite de l’acier :

a/ Etat limite ultime :

Diagramme « contrainte – déformation » :

Pour les calculs de béton armé à l’état limite ultime, j’utiliserai le diagramme conventionnel

suivant :

Fig. I.3: Diagramme « contrainte – déformation » de l’acier (à l’ELU)

- L'allongement et le raccourcissement sont limités à 10 0/0

- La contrainte limite de déformation de l’acier est donnée par l’article A.4.3-2 du BAEL 91 :

s =
s

ef


(avec  S : Coefficient de sécurité).

 S = 1.15 en situation courante.

 S = 1 en situation accidentelle.

Pour le présent projet, en situation courante, j’obtiens les valeurs suivantes :

Aciers HA (FeE400): S = 348 Mpa.

Treillis soudés TL520 : S = 452,17 Mpa.

s‰)

Raccourcissement

f /E

fe

Allongement

10 ‰

-10 ‰ -fe/Es

s (MPa)

0

-fe
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b/ Etat limite de service :

Les contraintes limites de l’acier à l’état limite de service sont données en fonction de

l’ouverture des fissures dont il est nécessaire de limiter, et ce a cause des risques de corrosion

des armatures.

Il y a trois cas de fissurations d'après les règles de l’article A.4.5-3 du BAEL 91 :

 Fissurations peu préjudiciables : Cas des éléments situés dans des locaux couverts,

aucune vérification nécessaire car la contrainte n’est soumise à aucune limitation.

 Fissurations préjudiciables : Cas des éléments exposés aux intempéries où il y a

risque d’infiltration, la contrainte de traction des armatures est limitée à :

St ≤St = min [2/3Fe ; 110 tjf ]

[Mpa]. : Coefficient de fissuration qui dépend de l’adhérence.

 = 1,6 pour les aciers (HA) si   ≥ 6mm.

 = 1,3 pour les aciers (HA) si <6mm.

J’obtiens donc les valeurs suivantes :

- pour les aciers (HA) si   ≥ 6mm : St  ≤  min (266,66 ; 201,63)  = 201,63  [Mpa]. 

- pour les aciers (HA) si  < 6mm : St  ≤ min (266,66 ; 181,75)  = 181,75 [Mpa]. 

 Fissurations très préjudiciables : Cas d’un milieu agressif où l’étanchéité doit être

assurée, la contrainte de traction des armatures est limitée à :

St ≤ 0,8.St

St = min [2/3Fe ; 110 tjf ] [Mpa].

 = 1,6 pour les aciers (HA)

 J’obtiens donc la valeur suivante : St  ≤  161,30  [Mpa]. 

II.5.4 Protection des armatures :

D’après l’article A.7.2-4 du BAEL91, pour avoir un bétonnage correct et de prémunir les

armatures des effets d’intempéries et d’agents agressifs, il faut veiller à ce que l’enrobage

« c » des armatures soit comme suit :

● C ≥ 5cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins.

● C ≥ 3cm : pour les éléments en contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisation).

● C ≥ 1cm : pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.
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II.1 pré-dimensionnement des éléments :

II.1.1 Introduction :

Après avoir présenté l’ouvrage et les caractéristiques des matériaux, je passe à la

deuxième étape qui est le pré-dimensionnement.

Afin d’éviter un surcoût de béton et d’acier, le pré-dimensionnement est une étape où

l’on détermine, par un pré-calcul, l’ordre de grandeur des différents éléments résistants de la

structure.

Le pré-dimensionnement sera effectué selon les règles de conception et de calcul des

structures en béton armé (CBA93), règlement parasismique algérien (RPA99 version 2003)

ainsi que des règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en béton

armé suivant la méthode des états limites (BAEL91 modifié 99).

II.1.2 Pré-dimensionnement des planchers :

 Plancher en corps creux :

Le plancher est constitué de corps creux, de treillis soudés et d’une dalle de compression,

reposant sur des poutrelles préfabriquées placées parallèlement à la petite portée.

L’épaisseur de ce type de plancher doit être calculée de manière à ce que les flèches

développées durant l’exploitation de l’ouvrage ne soit pas trop élevées à cause des désordres

que cela occasionnerait aux cloisons, aux revêtements et au plancher lui-même.

L’épaisseur du plancher est déterminée par la formule de l’article (B.6.8.424 du

BAEL91 modifié 99) :

5,22
maxL

ht  [cm]

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

ht : hauteur totale du plancher.

L = 2,65 m = 265cm

5,22

265
th

Donc : ht≥11,77cm

 Epaisseur adoptée : plancher de 20cm d’épaisseur (corps creux de 16cm et dalle de

compression de 4cm).
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Fig. II.1 : Coupe transversale d’un plancher à corps creux.

 Plancher en dalle pleine :

Le pré-dimensionnement du plancher en dalle pleine est déterminé en tenant compte des

conditions essentielles de résistance et d’utilisation :

- Condition de résistance à la flexion :

a) Panneau intermédiaire de l’ascenseur :

α = 1,70/ 2,05 = 0,829                          0,4 ≤ α ≤1 

ep ≥ lx / 30 = 170/30 = 5,66 cm

 J’opte pour : ep =15 cm.

- Condition de résistance au feu :

e = 7 cm pour une heure de résistance au feu.

e =11 cm pour deux heures de résistance au feu.

e = 17,5 cm pour quatre heures de résistance au feu.

e : épaisseur de la dalle pleine

 J’opte pour un plancher qui devrait largement résister à deux heures de feu, c'est-à-dire :

ep = 15 cm.

- Isolation acoustique : (règles techniques CBA93)

Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, la masse surfacique minimale du béton est

de 350 kg/m².

L’épaisseur minimale de la dalle est donc :

65 cm

2
0

cm

1
6

cm
4

cm
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cm
M

e 14
2500

350



J’opte pour une épaisseur de 15 cm.

II.1.3 Pré-dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments en béton armé coulées sur place dont le rôle est

l’acheminement des charges et des surcharges émanant des planchers aux éléments verticaux

(poteaux et voiles).

je distingue :

 Les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles.

 Les poutres secondaires qui assurent le chaînage.

L’article A.4.14 du BAEL 91 nous donne les conditions suivantes :

1015
maxmax L

h
L



hbh .7,0.4,0 

Lmax :longueur libre entre nus d’appuis

● Poutres principales : Disposées perpendiculairement aux poutrelles (sens longitudinal).

Lmax = 393 cm

393/15  h  393/10

Donc : 26,20cm  h  39,30 cm

Je prends : h = 40 cm

40.7,040.4,0 b

16 cm  b  28 cm

Je prends : b = 30 cm

 Poutres secondaires : Disposées parallèlement aux poutrelles (sens longitudinal).

Lmax = 265 cm

265/15  h  265/10

Donc : 17.66 cm  h  26.5 cm

Je prends : h = 35 cm

hbh .7,0.4,0  12 cm  b  21 cm Poutre secondaire

h = 40 cm

b = 30 cm

Poutre principale

h = 35 cm

b = 30 cm
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Je prends : b = 30 cm

 Vérification des exigences du RPA 99 Version 2003 :

L’article (A.7.4-1) du RPA 99 version 2003 nous donne les dimensions des poutres à

respecter :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ܾ 20 ܿ݉

ℎ 30 ܿ݉
ℎ

ܾ
 4

Avec :
h : hauteur totale de la poutre
b : largeur de la poutre

 Poutres principales :

൞

ܾ= 30 ܿ݉ > 20 ܿ݉
ℎ = 40 ܿ݉ > 30 ܿ݉

ℎ

ܾ
=

40

30
= 1,33 < 4

 Les conditions sont vérifiées.

 Poutres secondaires :

൞

b =  30 cm ≥   20 cm
ℎ =  35 ܿ݉ = 30 ܿ݉

ℎ

ܾ
=

35

30
= 1,16 < 4

 Les conditions sont vérifiées.

Conclusion : les sections à adopter sont comme suit :

 Poutres principales : (30 × 40) cm²

 Poutres secondaires: (30 × 35) cm²

Remarque : les conditions du RPA sur le coffrage des poutres sont bien respectées.

II.1.4 Pré-dimensionnement des voiles :

Le pré-dimensionnement des voiles se fera conformément à l’article (A.7.7-1) du RPA

99 version 2003 :

Lmin 4.a
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Lmin : longueur minimale des voiles.

a : épaisseur du voile.

Avec :a ≥  he /20

L’épaisseur (a) doit aussi être déterminée en fonction de la hauteur d’étage (he) et des

conditions de rigidité aux extrémités comme suit :

 Cas du RDC :

he = 450 – 20 = 430 cm

he : hauteur du niveau

20 cm : épaisseur du plancher (16+4)

Donc : a ≥ (430/20) = 21,5 cm 

Donc : J’adopte 25 cm d’épaisseur pour les voiles du RDC.

 Cas d’étage courant :

he = 306 – 20 = 286 cm

Donc : a ≥ (286/20) = 14,3 cm 

Donc : J’adopte 20 cm d’épaisseur pour les voiles des étages courants.

 Vérification des exigences du RPA 99 version 2003 (Article A.7.7-1) :

 Longueur minimale du voile

Je dois vérifier Lmin 4.a

RDC :Lmin = 1,00 m  4 x 0,25 = 1 m
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 La condition est vérifiée.

Etage courant : Lmin = 1,00 m  4 x 0,20 = 0,80 m     ►      La condition est vérifiée. 

II.1.5 Pré-dimensionnement des poteaux :

Le pré-dimensionnement des poteaux se fait en fonction de la descente des charges sur

le poteau le plus sollicité, le dimensionnement retenu doit satisfaire les conditions imposées par

le RPA 99 version 2003 et le BAEL 91 modifié 99.

Les poteaux sont pré-dimensionnés à l’état limite de service (ELS) en compression

simple en supposant que, seul, le béton reprend l’effort normal (N) tel que :

N = G + Q

 Min (b, h) ≥ 25 cm  (en zone II-a)  

 Min (b, h) ≥ he / 20 (avec he = 306 cm)

 1/4  ≤  b / h ≤ 4  

La section transversale du poteau le plus sollicité est donnée par :

S = N /σbc

N : effort de compression déterminé par la descente de charge.

σbc : contrainte limite de service du béton en compression tel que :

σbc = 0,6 ×fc28 = 15 Mpa.

II.1.6 Détermination des charges permanentes et surcharges d’exploitation :

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs sont donnés par

le document technique réglementaire (D.T.R) B.C.2-2 - charges permanentes et surcharges

d’exploitation, idem pour les surcharges d’exploitation.

 Charges permanentes des murs extérieurs :

Fig. II.1 : Coupe transversale du mur extérieur (en double cloison)
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 Charges permanentes des murs intérieurs :

Fig. II.2 : Coupe transversale du mur intérieur.

 Charges permanentes de l’acrotère :

Surface de l’acrotère :

S = (0,6 0,1) + (0,1  0,08) + (0,02  0,10) / (2) = 0,069 m2

G = ρ. S

G = 25 0,069 = 1,725 KN/ml.

Fig. II.3 : Coupe transversale de l’acrotère

Eléments du mur ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Enduit extérieur (ciment) 20 2 0,40

2 Brique creuse (12 trous) 9 15 1,35

3 Brique creuse (8 trous) 9 10 0,90

4 Enduit intérieur (plâtre) 10 2 0,20

G = 2,85 KN/m2

Eléments du mur ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Enduit de plâtre 10 4 0,40

2 Brique creuse 9 10 0,90

G = 1,30 KN/m2

60

7
3

10
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 Charges permanentes des planchers :   G = ρ. e  

ρ: Poids volumique : 
e : l’épaisseur de l’élément

a) Plancher terrasse (dalle en corps creux) :

Fig. II.4 : Plancher terrasse (dalle en corps creux)

b) Plancher terrasse (dalle pleine) :

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Gravillon roulé de protection 18 5 0,90

2 Etanchéité multicouche 6 2 0,12

3 Béton en forme de pente 22 10 2,20

4 Pare vapeur (feuille de polyane) / / 0,01

5 Isolation thermique en liège 4 4 0,16

6 Dalle en corps creux (16+4) 14 20 2,80

7 Enduit de plâtre 10 2 0,20

G = 6,39 KN/m2

1
2

3

5
4

6

7

1
2

3

5
4

6

7
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Fig. II.5 : Plancher terrasse (dalle pleine)

c) Plancher étage courant (dalle en corps creux) :

Fig. II.6 : Plancher étage courant (dalle en corps creux)

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Gravillon roulé de protection 18 5 0,90

2 Etanchéité multicouche 6 2 0,12

3 Béton en forme de pente 22 10 2,20

4 Pare vapeur (feuille de polyane) / / 0,01

5 Isolation thermique en liège 4 4 0,16

6 Dalle pleine 25 15 3,75

7 Enduit de plâtre 10 2 0,20

G = 7,34 KN/m2

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Revêtement de carrelage 22 2 0,44

2 Mortier de pose 20 2 0,40

3 Lit de sable 18 2 0,36

4 Dalle en corps creux (16+4) 14 20 2,80

5 Enduit en plâtre 10 2 0,20

6
Cloison en briques creuses 8

trous (avecrevêtements)

9 10 0,90

3
2

4

5

1

6
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d):Plancher étage courant (dalle pleine)

 Charges permanentes des voiles :

- Voile intérieur : G = 5 + 0,2 × 2 = 5,40 KN/m2

- Voile extérieur : G = 5 + 0,2 + 0,44 = 5,64 KN/m2

G = 5,1 KN/m2

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Revêtement de carrelage 22 2 0,44

2 Mortier de pose 20 2 0,40

3 Lit de sable 18 2 0,36

4 Dalle pleine 25 15 3,75

5 Enduit en plâtre 10 2 0,20

6 Cloison en briques creuses 8 trous

(avec revêtements)

9 10 0,90

G = 6,05 KN/m2

Eléments du voile ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Béton armé 25 20 5

2 Enduit de plâtre 10 2 0,2

3 Enduit de ciment 22 2 0,44

3

2

4

5

Fig. II.7 : Plancher étage courant (dalle pleine).
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 Charges permanentes des escaliers :

a) Charges agissant sur le palier:

b) Charges agissant sur la paillasse :

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Poids propre 25 20 5

2 Poids des revêtements (carrelage+mortier) 20 et 22 2 0,84

3 Poids du lit de sable 18 2 0,36

4 Poids de l’enduit en plâtre 10 2 0,20

G = 6,40 KN/m2

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Poids des marches 25 0,085 2,13

2 Poids de la volée 25 0,23 5,75

3 Poids des revêtements (carrelage+mortier) 22 et 20 2 0,84

4 Poids du lit de sable 18 2 0,36

5 Poids de l’enduit en plâtre 10 2 0,20

6 Poids du garde corps / / 0,20

G = 9,48 KN/m2
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♦  Surcharges d’exploitation : 

Désignation du plancher Q [KN/m2]

Plancher de la terrasse inaccessible 1

Plancher des étages courants (habitations) 1,50

Plancher des balcons, loggias et séchoirs 3,50

Plancher d’entresol (bureaux) 2,50

Acrotères 1

Plancher du rez de chaussée (commerce)
5

II.2 descente de charges :

La descente de charges est l’opération qui détermine, le cheminement des efforts, dans

la structure, depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations, ce qui nous permet de pré-

dimensionner les poteaux les plus sollicités de la structure.

Dans cette structure, le poteau le plus sollicité est E2.

Surface d’influence revenant au poteau E2 :

S=S1+S2+S3+S4 S1 S2

S= 13,05 m2. P.S

Fig. II.9 : Surface d’influence revenant au Poteau E2

S3 P.P S4
1,50 m1,50 m 0.3

2
,1

4
1

,9
0

m
0

.3
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II.2 .1.Loi de dégression des surcharges :

Le document technique règlementaire (DTR) nous impose une dégression des

surcharges d’exploitation afin de tenir compte de la non-simultanéité de l’application des

surcharges sur tous les planchers (surcharges différentes).

(Q0) étant la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.

 De (Q1)

 à (Q8) : surcharges d’exploitation des planchers d’étage courant (habitations)

Q1 = Q2 = ... = Q8= 1,5 × 13,05 = 19,57 KN.

 (Q9) : surcharge d’exploitation du plancher d’E-ser (bureaux)

Q9= 2,5 × 13,05 = 32,62 KN.

 (Q10) : surcharge d’exploitation du plancher du rez de chaussée (commercial)

Q10 = 5 × 13,05 = 65,25 KN.

Fig. II.10 : Loi de dégression des surcharges

II.2.2.Coéfficients de degression des surcharges :

Niveau 8 7 6 5 4 3 2 1 E-ser RDC

Coefficient 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714 0.687 0.666
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1/ Surcharges Cumulées :

ST = Q0 = 13,05 m2.

S1 = Q0 + Q1= 13,05 + 19,57 = 32,62 KN(7)

S2= Q 0 + 0,95 × (Q1x2)= 13,05+ 37,18 = 50,23 KN

S3= Q 0 + 0,90 × (Q1x3)= 13,05+52,84 = 65,89 KN

S4= Q 0 + 0,85 × (Q1x4)= 13,05 + 66,54= 79,59 KN

S5= Q 0 + 0,80 × (Q1x5)= 13,05 + 78,28= 91,33 KN

S6= Q 0 + 0,75 × (Q1x6)= 13,05 + 88,06= 101,12 KN

S7= Q 0 + 0,714 × (Q1x7)= 13,05+ 97,81 = 110,86 KN

E-ser= Q 0 + 0,687 × (Q8x7+32,62)= 13,05 + 133,26= 146,32 KN

SRDC= Q 0 + 0,666 × (Q9x7+32,62+65,25)= 13,05 +186,94= 199,98 KN

2/ Poids propre des poutres :

 Poutres principales : Gpp = 0,30 x 0,40 x 25 x3,98 = 11,94KN

 Poutres secondaire : Gps = 0,30 x 0,35 x 25 x 2,7 = 7,08KN

D’où le poids des poutres : Gp = 11,94 + 7,08 = 19,02 KN

3/ Poids propre des planchers :

 Plancher terrasse : Gpt = St x Gpt= 13,05 × 6,39 = 83,39 KN

 Plancher courant : Gpc = St x Gpc = 13,05 × 5,1 =65,38 KN
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♦ Tableau récapitulatif de la descente des charges : 

Avec bc = 3 bar

N
iv

ea
u

Charges Permanentes [KN]

Charges

d’exploitation

[KN]

Efforts

normaux

[KN]

Sections [cm²]

Poids des

plancher

Poids des

poutres
G G Cumul Q

Q

Cumul
N =Gc+Qc S N/bc

Section

adoptée

8 83,39 19,02 102,41 102,41 13,05 13,05 115,46 46,18 30x30

7 65,38 19,02 84,40 186,81 19,57 32,62 219,43 87,77 30x30

6 65,38 19,02 84,40 271,21 19,57 52,19 323,40 129,36 30x30

5 65,38 19,02 84,40 355,61 19,57 71,76 427,37 170,95 35x35

4 65,38 19,02 84,40 440,01 19,57 91,33 531,34 212,53 35x35

3 65,38 19,02 84,40 524,41 19,57 110,90 635,32 254,13 35x35

2 65,38 19,02 84,40 608,81 19,57 130,47 739,28 295,71 40x40

1 65,38 19,02 84,40 693,21 19,57 150,04 843,25 337,30 40x40

E-

Serv
65,38 19,02 84,40 777,61 32,62 182,66 960,27 384,10 40x40

RDC 65,38 19,02 84,40 862,01 65,25 247,91 1109,92 443,97 40x40

Tableau. II.11 : Récapitulation de la descente de charge

Remarque :

Les sections adoptées pour le pré dimensionnement des poteaux dans les différents étages

de la structure est en fonction de leurs reprise des efforts verticaux qui est de 100%.
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II.2.2.1.Vérification des poteaux selon les conditions du RPA99 version 2003 :

- Poteaux d’étage courant (du 6ème au dernier étage) : poteau (30×30)

 Min (30, 30) ≥ 25 cm …………  ….  Vérifiée    

 Min (30, 30) ≥ he / 20 = 15,3 cm…... Vérifiée

 1/4 ≤ b/h ≤ 4= 1/4 ≤ 1 ≤ 4 …… … Vérifiée

- Poteaux d’étage courant (du 1er au 5ème étage) : poteau (35×35)

 Min (35, 35) ≥ 25 cm …………  ….   Vérifiée    

 Min (35, 35) ≥ he / 20 = 15,3 cm…... Vérifiée

 1/4 ≤ b/h ≤ 4= 1/4 ≤ 1 ≤ 4 …… … Vérifiée

- Poteaux du RDC et E. ser : poteau (40×40)

 Min (40, 40) ≥ 25 cm …………  ….   Vérifiée    

 Min (40, 40) ≥ he / 20 = 15,3 cm…... Vérifiée

 1/4 ≤ b/h ≤ 4= 1/4 ≤ 1 ≤ 4 …… … Vérifiée

Conclusion :

Les conditions du RPA sont vérifiées, donc toutes les sections des poteaux sont admissibles.

II.2.2.2.Vérification de la résistance des poteaux au flambement :

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

50
i

Lf
 .......(1)

Avec :

 : Élancement du poteau ;
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Lf : Longueur de flambement ; (Lf = 0,7. L0) ...... (2)

i : Rayon de giration (i = [I /A]1/2 ).......(3)

I : Moment d‘inertie (I = bh3 /12 ).......(4)

A: Section transversale du Poteau (B = a . b).......(5)

L0 : hauteur libre du poteau

En remplaçant (2), (3), (4) et (5) dans (1) je trouve :
b

L12 f


♦ Poteaux de l’E-C : 

73.24
30

3067,01212








b

L f

17.21
35

3067,01212








b

L f

< 50 ……….condition vérifiée

♦ Poteaux d’ E.serv: 

55.18
40

3067,01212








b

L f


< 50 ……….condition vérifiée

♦ Poteaux Rez-de-chaussée: 

28.27
40

4507,01212








b

L f


< 50…..……condition vérifiée

Conclusion : La condition de non flambement est vérifiée pour tous les poteaux.
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Récapitulatif :

- Poutres :

 Poutres principales : (b × h) = (30 × 40) cm².

 Poutres secondaires : (b × h) = (30 × 35) cm².

- Poteaux :

 Poteaux du RDC, E-ser : (b × h) = (40×40) cm².

 Poteaux du 1e r au 5ème étage : (b × h) =(35×35)cm².

 Poteaux du 6ème, 7ème, 8èmeétage : (b × h) = (30×30) cm².

Les sections adoptées représentent 100% de la reprise des efforts verticaux.

(avant de modéliser et l’introduction des voiles dans la structure)

- Voiles :

 RDC : épaisseur de 25 cm.

 Etage courant : épaisseur de 20 cm.

- Plancher en corps creux : plancher de 20 cm d’épaisseur (corps creux de 16cm et dalle de

compression de 4 cm).

- Plancher en dalle pleine : plancher de 15 cm d’épaisseur
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III.1 Introduction :

Dans toute structure on distingue deux types d’éléments :

♦  Les éléments porteurs principaux : qui contribuent au contreventement directement.
♦ Les éléments secondaires : qui ne contribuent pas au contreventement directement.

Ainsi l’escalier et l’acrotère sont considérés comme des éléments secondaires dont l’étude
est indépendante de l’action sismique (puisqu’ils ne contribuent pas directement à la reprise de
ces efforts), mais ils sont tout de même considérés comme dépendants de la géométrie interne
de la structure.

III.2 Calcul de l’acrotère :

L’acrotère est un élément structural en béton armé dont le rôle est d’assurer la sécurité

totale au niveau de la terrasse inaccessible.

L’acrotère sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse, il

est soumis à un effort (G) dû à son poids propre et à un effort latéral (Q) dû à la main courante

qui engendre un moment de renversement (M) dans la section d’encastrement. Le ferraillage

sera déterminé en flexion composée pour une bande de largeur unitaire.

III.2.1 Etude de l’acrotère :

III.2.1.1 Calcul des efforts :

Effort normal de compression dû au poids propre (G) :

N = G = ρ. S 

ρ : masse volumique du béton. 

S : section longitudinale de l’acrotère.

S = (0,6  0,1) + (0,1  0,08) + (0,02  0,10) / (2) =

0,069 m2.

N = G = 25  0,069 = 1,725 KN/ml. Figure. III.1: Coupe verticale de

l’acrotère.

 Effort horizontal (effort tranchant) dû à la main courante :

Q = T = 1 KN/ml.

 Moment de renversement M dû à l’effort horizontal :

MQ = Q x H x 1 m = 1 x 0,6 = 0,60 KN.m



Chapitre III Calcul des éléments

32

Fig. III.2: Schéma statique de calcul et diagramme des efforts.

III.2.1.2 Combinaisons de charges :

a) A l’état limite ultime ELU :

La combinaison de charges est donnée par l’article A.3.3-2-1 du BAEL 91 : 1,35 G + 1,5 Q

 Effort normal de compression dû au poids propre (G) :

Nu = 1,35 x G = 1,35 x 1,725 = 2,33 KN/ml

 Effort horizontal (effort tranchant) dû à la main courante :

Vu = 1,50 x Q = 1,50 x 1 = 1,50 KN/ml

 Moment de renversement M dû à l’effort horizontal :

Mu = 1,50 x MQ = 1,50 x 0,60 = 0,90 KN.m

b) A l’état limite de service ELS :

La combinaison de charges est donnée par l’article A.3.3-3 du BAEL 91 : G + Q

 Effort normal de compression dû au poids propre (G) :

Ns = G = 1,725 KN/ml

 Effort horizontal (effort tranchant) dû à la main courante :

Vs = Q = 1KN/ml

 Moment de renversement M dû à l’effort horizontal :

Ms = MQ = 0,60 KN.m
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III.2.1.3 Ferraillage de l’acrotère :

Le ferraillage de l’acrotère sera déterminé par l’étude d’une section rectangulaire (b×h)

soumise à la flexion composée.

Fig. III.3: Section rectangulaire soumise à la flexion composée

Avec :

h = 10 cm (épaisseur de la section).

b = 100 cm (largeur de la section).

d = 8 cm (hauteur utile).

c = 2 cm (enrobage).

a) Calcul de l’excentricité :

Soit : eu : l’excentricité.

Cp : le centre de pression (position du point d’application de l’effort normal)

me

N

M
e

u

u

u
u

386,0
33,2

90,0




eu = 38,6 cm

(h / 2) – c = (10 / 2) – 2 = 3 cm

Donc : eu = 38,6 cm > (h / 2) – c = 3 cm

Le centre de pression se situe à l’extérieur de la section limitée par les armatures, l’effort

normal (Nu) est un effort de compression, la section est donc partiellement comprimée et sera

calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf calculé par rapport au centre de

gravité des armatures tendues. On se ramènera ensuite à la flexion composée où la section réelle

des armatures sera déterminée.
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b) Calcul en flexion simple :

- Le moment fictif :

Mf = Mu + Nu x [(h / 2) – c] = 0,90 + 2,33 x 0,03 = 0,97 KN.m

2,14²8100

100097,0

² 







bu

f

u
fdb

M


u = 0,0107 < l = 0,392  la section est simplement armée.

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

u = 0,0107   = 0,995 (du tableau)

- Les armatures fictives :

3488995,0

1097,0 3









st

f

f
d

M
A



Af = 0,35 cm²

c) Calcul en flexion composée

Section réelle des armatures principales :
348

1033,2
35,0




st

u
f

N
AA



A = 0,283 cm²

III.2.1.3.1 Vérification à l’ELU :

a) Condition de non fragilité : (Article A.2.4-1 du BAEL 91 modifié 99).

 Armatures principales :

de

de

f

fdb
A

s

s

e

t









185,0

455,023,0 28
min

cm
N

M
e

s

s
s 8,34

725,1

6,0


8185,08,34

8455,08,34

400

1,2810023,0
min







A

Amin = 0,903 cm² > Acalcul = 0,283 cm²  La condition de non fragilité n’est pas vérifiée.

J’adopte la section minimale: A = Amin = 0,903 cm²

Soit : 4HA10 /ml = 2,01cm² / ml avec espacement (St = 20 cm).
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 Armatures de répartition :

Ar = A / 4 = 2,01 / 4 = 0,503 cm².

Soit : 3HA10 /ml = 1,50 cm² / ml avec espacement (St = 20 cm).

b) Vérification de l’écartement dans les barres :

Armatures principales : St = min (2h ; 25 cm) = 20cm

St = 20 cm ≤ 20 cm  la condition est vérifiée.

Armatures de répartition : St = min (2h ; 25 cm) = 20cm

St = 20 cm ≤ 20 cm  la condition est vérifiée.

c) Vérification au cisaillement : (Article A.5.1-1 du BAEL 91)

u  = min [0,15 (fc28 / b) ; 4 Mpa] = 2,5 Mpa

La vérification s’effectue à l’ELU, la fissuration est préjudiciable (b =1,5).

bd

Vu
u 

Vu = 1,50 KN/ml 
801000

100050,1




u = 0,01875 Mpa

u    la condition est vérifiée, les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d) Vérification de l’adhérence des barres : (Article A.6.1.1-3 du BAEL 91)

se se

se : contrainte d’adhérence, tel que :



i

u
se

d

V




9.0

se : contrainte limite d’adhérence

Aciers haute adhérence (HA)  .15,31,25,15,1 MPaseseS  

 ui : Somme des périmètres utiles des armatures

 ui = 4.. = 4 x 3,14 x 0,8 = 10,05 cm
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5,100809,0

10005,1




se = 0,207 Mpa

se = 0,207 Mpa se = 3,15 Mpa  la condition est vérifiée.

e) Ancrage des armatures verticales : (Article A.6.1-2-2 du BAEL 91)

ls =
su

ef





.4

.

ls : Longueur de scellement droit.

su = 0,6.
2

s . ft28 = 0,6 × (1,5)2 × 2,1 = 2,835 MPa.

ls =
835,24

4008,0




= 28,22 cm

 Longueur de scellement adoptée : ls = 30 cm.

Conclusion : Les armatures adoptées sont vérifiées à l’ELU.

III.2.1.3.2 Vérification des contraintes à L’E L S :

L’acrotère est exposé aux intempéries, les aciers sont en (FeE400) de diamètre (8mm)

 la fissuration est considérée comme étant préjudiciable ( = 1,6)

Les contraintes limites dans le béton et les aciers doivent vérifier les conditions

suivantes :

 st  st st : Contrainte dans les aciers tendus.

st : Contrainte limite dans les aciers tendus.

 bc 
bc bc : Contrainte dans le béton comprimé.

bc : Contrainte limite dans le béton comprimé.
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- Calcul de l’excentricité « es » :

es = m
N

M

s

s 348,0
725,1

6,0
 = 34,8 cm >

௛

ଶ
=
ଵ଴

ଶ
= 5 cm  La section est partiellement

comprimée vu que le centre de pression est à l’extérieur de la section.

-Vérification des contraintes de compression dans le béton : (Article A.4.5-2 du BAEL 91).

st =
Ad

M s

1

1 =
bd

A100
= 261,0

8100

01,2100







1 = 0,920 et K1 = 46,6 (du tableau).

bc 56,40
01,28920,0

106,0 3





 Mpa.

bc = min {(2/3) fe ; 110ඥh. 28ݐ݂ }

bc = min {266,67 Mpa ; 201,633 Mpa} = 201,633 Mpa.

bc  st  La condition est vérifiée.

- Vérification des contraintes dans l’acier : (Article A.4.5-3-3 du BAEL 91).

st = bc / K1 = 40,56 / 47,6 = 0,85 Mpa.

st = 0,6 fc28 = 0,6 × 25 = 15 Mpa.

st < st  La condition est vérifiée.

III.2.1.3.3 Vérification de l’acrotère au séisme : (Article A.6.2.3 du RPA 99 version 2003).

Pour résister à la force horizontale « Fp », l’acrotère doit être conçu de manière à ce que

« Fp » soit inférieure à la surcharge « Q » donnée.

La force agissant sur l’acrotère est calculée comme suit :

Fp = 4. A. Cp. Wp  Q = 1 KN /ml.
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Avec :

A : coefficient d’accélération de zone tiré du tableau (4.1).

A = 0,15 (zone IIa, groupe d’usage 2)

Wp : poids de l’acrotère (Wp = 1,725 KN/ ml)

Cp : facteur de force horizontale (variant entre 0,3 et 0,8) tiré du tableau (6.1)

 Cp = 0,8 (élément en console)

AN: Fp = 4 x 0,15 x 1,725 x 0,8 = 0,828  Q = 1 KN /ml.

 La condition est vérifiée, il est inutile de calculer l’acrotère au séisme vu qu’il a

été calculé avec un effort horizontal supérieur à la force sismique.

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

Récapitulatif :

 Armatures principales : 4HA10 /ml = 2,01cm² / ml (St = 20 cm).

 Armatures de répartition : 3HA10 /ml = 1,50 cm² / ml (St = 25 cm).

Fig. III.4: Schéma du Ferraillage de l’acrotère.

10

10

10

10
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III.3 Calcul de l’escalier :

L’escalier est un élément qui n’est pas exposé aux intempéries, les fissurations sont donc

considérées comme étant peu nuisibles.

L’escalier est constitué de deux volées adjacentes et d’un palier intermédiaire.

III.3.1 Dimensionnement :

Fig. III.3.1: Présentation schématique d’une volée.

Giron (g) : distance mesurée sur la ligne de foulée séparant deux contremarches (largeur de la

marche).

Hauteur de la contremarche (h) : différence de niveau entre deux marches successives.

Emmarchement : longueur de la marche (égale à 130 cm).

H : hauteur de la paillasse.

l1 : longueur de ligne de foulée (longueur de la paillasse projetée).

l2 : largeur du palier.

L : la somme de la longueur de la volée projetée et des longueurs des deux paliers.

 Formule de BLONDEL :    59 cm ≤ g + 2 h ≤ 64 cm 

Avec :

   14 cm ≤  h ≤ 18 cm 

   26 cm ≤  g ≤ 32 cm 
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En tenant compte de la hauteur d’étage (3,06 m) et du giron (g = 30 cm), la hauteur de

contremarche la plus appropriée sera : h = 17 cm.

g + 2 h = 30 + (2 × 17) = 64 cm (la Formule de BLONDEL est vérifiée).

 Nombre de marches : n = 8

 Nombre de contremarches : n` = n +1 = 9

 Hauteur d’une volée :

n` =
ு

௛
 H = h × n` = 17 × 9 = 153 cm

 Longueur de ligne de foulée : l1 = g × n = 30 × 8 = 240 cm

566.0
30

17


g

h
tg  α = 29,54°                                                

Pré-dimensionnement de la paillasse et du palier :

Le pré-dimensionnement se fera comme pour une poutre simplement appuyée sur ces

deux extrémités et dont l’épaisseur (e) doit vérifier :

2030
00 L

e
L



L0 : longueur développée des paliers et de la paillasse.

1.53

0,90 m 2,40 m

L0 = L* + 90 + 90 [cm]

L* : Longueur en plan de la volée.

Cos = l1 / L*  L* = (l1 / cos) = 240 / 0,87 = 276 cm

L0 = 276 + 90 + 90 = 456 m

20

456

30

456
 e  15,20 cm  e  22,80 cm



0,90 m
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Remarque :

J’adopte la même épaisseur (e) pour les paillasses et les paliers.

 Epaisseur adoptée: e = 20 cm

III.3.2 Détermination des sollicitations de calcul :

Les dimensions des marches sont faibles par rapport à la portée de la paillasse, j’admet

que leurs poids sont uniformément répartis sur la paillasse.

En considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple, le calcul s’effectuera

pour une bande d’un mètre d’emmarchement ainsi qu’un mètre de projection horizontale de la

volée.

a) Détermination des charges et des surcharges :

 Charges agissant sur le palier :

 Charges agissant sur la paillasse :

 Surcharges agissant sur l’escalier : Q = 2,5 KN/m² (document technique

réglementaire B.C.2-2 - charges permanentes et surcharges d’exploitation)

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Poids propre 25 20 5

2 Poids des revêtements (carrelage+mortier) 20 et 22 2 0,84

3 Poids du lit de sable 18 2 0,36

4 Poids de l’enduit en plâtre 10 2 0,20

G = 6,40 KN/m2

Eléments du plancher ρ [KN/m3] e [cm] G [KN/m2]

1 Poids des marches 25 0,085 2,13

2 Poids de la volée 25 0,23 5,75

3 Poids des revêtements (carrelage+mortier) 22 et 20 2 0,84

4 Poids du lit de sable 18 2 0,36

5 Poids de l’enduit en plâtre 10 2 0,20

6 Poids du garde corps / / 0,20

G = 9,48 KN/m2
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b) Combinaisons de charges :

1/ A l’état limite ultime (ELU) : qu = (1,35G +1,5 Q) x 1 m

- Palier : qu1 = (1,35 x 6,40 +1,5 x 2,5) x 1 = 12,40 KN/ml

- Paillasse : qu2 = (1,35 x 9,48 +1,5 x 2,5) x 1= 16,55 KN/ml

- Charge concentrée : qu
mur = 1,35 x 2,85 x (3,06 – 0,20) = 11 KN

2/ A l’état limite de service (ELS) : qs = (G +Q) x 1m

- Palier : qs1 = (6,40 + 2,5) x 1 = 8,90 KN/ml

- Paillasse : qs2 = (9,48 + 2,5) x 1 = 12 KN/ml

- Charge concentrée : qs
mur = 1 x 2,85 x (3,06 – 0,20) = 8,15 KN

III.3.2.1 Calcul à l’ELU :

Fig. III.3.2: Schéma statique de calcul de l’escalier à l’ELU.

a) Calcul des réactions d’appuis :

Σ F/y = 0  0,90 qu1 + 2,40 qu2 + 0,90 qu1+ qu
mur = RA + RB

RA + RB = 12,40 × (0,90 + 0,90) + 16,55 × 2,40 + 11 = 22,32 + 39,72 + 11 = 73 KN

Σ M/B = 0

 4,20 RA = 0,90 qu1 × [(0,90/2) + 2,40 +0,90] + 2,40 qu2 [(2,40/2) + 0,90] + (0,90)² qu1 / 2

 RA = (41,85 + 83,41 + 5,02) / 4,20

RA = 130,28 / 4,20 = 31 KN

RB = 73 – 31 = 42 KN
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b) Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant :

Cas 1 : 0 ≤ x ≤ 0,90 m

Σ F/y = 0  T(x) = (qu1 × x) - RA

 x = 0  T(x=0) = - RA = - 31 KN

 x = 0,90  T(x=0,90) = (12,4 × 0,90) – 31 = - 19,84 KN

Σ M/G = 0  Mz = – qu1 × (x²/2) + RA× x

 x = 0 Mz (x=0) = 0

 x = 0,90Mz (x=0,90) = – 12,40 × (0,90)² / 2 + 31 × 0,90 = 22,88 KN.m

Cas 2 : 0,90 m ≤ x ≤ 3,30 m

Σ F/y = 0  T(x) = qu2 × (x – 0,90) + (qu1 × 0,90) – RA

 x = 0,90 T(x=0,90) = (12,4 × 0,90) – 31 = - 19,84 KN

 x = 3,30 T(x=3,30) = 16,55 × (3,30 – 0,90) + (12,4 × 0,90) – 31 = 19,84 KN

T(x) = 0  x = 2,10 m                              0,90 m ≤ x = 2,10 m ≤ 3,30 m

Σ M/G = 0  Mz = RA × x – 0,90 qu1 × [x – (0,90/2)] - qu2 × [(x – 0,90)²/2]

 x = 0,90Mz (x=0,90) = 22,88 KN.m

 x = 3,30Mz (x=3,30) = 22,88 KN.m

Mu
max = Mz(x=2,10) = 34,78 KN.m

RA

Ty

Mz

12,40 KN/ml

x



Chapitre III Calcul des éléments

44

Cas 3 : 0 ≤ x ≤ 0,90 m 12,40 KN/ml 11 KN

Σ F/y = 0  T(x) = - qu
mur - (qu1 × x ) + RB

 x = 0 T(x = 0 ) = 31 KN

 x = 0,90 T(x= 0,90 ) = 19,84 KN

Σ M/G = 0  Mz = - qu
mur × x- qu1 × (x² / 2) + RB × x x

 x = 0Mz (x = 0 ) = 0 RB

 x = 0,90Mz (x= 0,90 ) = 22,88 KN.m

En tenant compte des semi-encastrements aux extrémités, on apporte une correction

au moment Mu
max au niveau des appuis A et B ainsi qu’en travée :

 Appui A : Mua = - 0,3 Mu
max = - 0,3 × 34,78= - 10,43 KN.m

 Appui B : Mub = - 0,3 Mu
max = - 0,3 × 34,78 = - 10,43 KN.m

          ■     En travée : Mut = 0,85 Mu
max = 0,85 × 34,78 = 29,56 KN.m
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2.40m 0.90m0.90m

16.55KN/ml 11 KN

12.40KN/ml12.40KN/ml

31

(-)
19.84

19.84 31

(+)

34.78

29.56

22.88
22.88

2.10

Ty [KN]

Mz[KN.m]

Mzcorrigé [KN.m]

Fig. III.3.3 : Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à

l’E.L.U

10.43 10.43

(+)

(+)

(-)(-)

x

x

x
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c) Calcul des armatures à l’ELU :

Le calcul se fera sur une bande d’un mètre de largeur.

Aux appuis :

- Armatures principales :

 
0226,0

2,1418100

1043,10
2

3

2










a

bu

ua
a

fdb

M





µa = 0,0226  µr = 0,392  la section est simplement armée (SSA).

µa = 0,0226   = 0,988

2
3

68,1
34818988,0

1043,10
cmA

f
d

M
A

a

s

e

ua
a













Armatures choisies : Aa = 4HA12 tel que Aa = 4,52 cm² (St = 20 cm).

- Armatures de répartition :

Ara = Aa / 4 = 4,52 / 4 = 1,13 cm²

Armatures choisies : Ara = 4HA8 tel que Ara = 2,01 cm² (St = 25 cm).

 En travée :

- Armatures principales :

 
0642,0

2,1418100

1056,29
2

3

2










t

bu

ut
t

fdb

M





µt = 0,0642  µr = 0,392  la section est simplement armée (SSA).

µt = 0,0642   = 0,966 (du tableau).
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2
3

88,4
34818966,0

1056,29
cmA

f
d

M
A

t

s

e

ut
t













Armatures choisies : At = 4HA12 tel que At = 4,52 cm² (St = 20 cm).

- Armatures de répartition :

Art = At / 4 = 4,52 / 4 = 1,13 cm²

Armatures choisies : Art = 4HA8 tel que Art = 2,01 cm² (St = 25 cm).

d) Vérifications à l’ELU :

 Condition de non fragilité : [BAEL 91 article A.4.2-1]

Amin = 228 17,2
400

1,2
1810023,023,0 cm

f

f
db

e

t 

Amin = 2,17 cm² < (Aa ; At) = 4,52 cm²  La condition est vérifiée aux appuis et en travée.

 Espacement des barres :

- Armatures principales : St.max = 20 cm  min 3h ; 33cm = 33 cm  condition vérifiée.
- Armatures de répartition : St.max = 25 cm  min 4h ; 45cm = 45 cm  condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant : [BAEL 91 article A.5.1-2]

Mpa
db

Tu
u 17,0

1801000

31000
max









L’escalier n’est pas exposé aux intempéries, les fissurations sont donc considérées
comme étant peu nuisibles.

  MpaMPafcu 25,35;13,0min 28 

u = 0,17 Mpa < u = 3,25 Mpa  La condition est vérifiée.

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : [BAEL 91

article A.6.1-3]

se  se = s ft28 = 1,5 2,1 = 3,15 Mpa.

1,152,114,34   nui cm
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Mpa

ud

T

se

i

u
se

27,1
1,15189,0

1031

9,0

max
















MpaMpa sese 15,327,1    La condition est vérifiée.

Il n’y a pas de risque d’entraînement des barres longitudinales.

 Ancrage des barres aux appuis : [BAEL 91 article A.6.1-2-1]

su = 0,6  s
²  ft28 = 0,6  (1,5)²  2,1 = 2,835 Mpa

- Longueur de scellement droit : (aux appuis et en travée)

cmL

f
L

s

s

e
s

33,42
835,24

2,1400

4
















.

Soit : Ls = 45 cm.

Les armatures doivent comporter des crochets de longueur La car la longueur de

scellement est importante vu qu’elle dépasse la largeur de la poutre (b = 25 cm) dans laquelle

l’armature sera ancrée.

- Longueur d’ancrage : (Article A.6.1-2-5-3 du BAEL91 modifié 99).

La = 0,4 Ls = 0,4 45 = 18 cm

 Influence de l’effort tranchant sur le béton : [BAEL 91 article A.5.1-3-2-1]

KNT

dbf
T

u

b

c
u

108
5,1

1001809,0254,0

9,04,0 28











Tu
max = 31 KN < KNTu 108  la condition est vérifiée.

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

Au ≤  4,52 cm² 

Au = Tu
max / S = (31 × 10) / 348 = 0,89 cm²

Au = 0,89 cm² ≤  4,52 cm²  la condition est vérifiée.
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III.3.2.2 Calcul à l’ELS :

Fig. III.3.4 : Schéma statique de calcul de l’escalier à l’ELS.

a) Calcul des réactions d’appuis :

Σ F/y = 0  0,90 qs1 + 2,40 qs2 + 0,90 qs1 + qs
mur = RA + RB

RA + RB = 8,90 × (0,90 + 0,90) + 12 × 2,40 + 8,15 = 16,02 + 28,80 + 8,15 = 52,97 KN

Σ M/B = 0

 4,20 RA = 0,90 qs1 × [(0,90/2) + 2,40 +0,90] + 2,40 qs2 [(2,40/2) + 0,90] + (0,90)² qs1 / 2

 RA = (30,04 + 60,48 + 3,60) / 4,20

RA = 94,12 / 4,20 = 22,41 KN

RB = 52,97 – 22,41 = 30,56 KN

b) Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant :

Cas 1 : 0 ≤ x ≤ 0,90 m

Σ F/y = 0  T(x) = (qs1 × x) - RA

x = 0  T(x=0) = - RA = - 22,41 KN

x = 0,90  T(x=0,90) = (8,90 × 0,90) – 22,41 = - 14,40 KN

RA

Ty

Mz

8,90 KN/ml

x
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Σ M/G = 0  Mz = – qs1 × (x²/2) + RA× x

 x = 0 Mz (x=0) = 0

 x = 0,90Mz (x=0,90) = – 8,90 × (0,90)² / 2 + 22,41 × 0,90 = 16,56 KN.m

Cas 2 : 0,90 m ≤ x ≤ 3,30 m 

8,90 KN 12 KN/ml

x

RA

Σ F/y = 0  T(x) = qs2 × (x – 0,90) + (qs1 × 0,90) – RA

x = 0,90 T(x=0,90) = (8,90 × 0,90) – 22,41 = - 14,40 KN

x = 3,30 T(x=3,30) = 12 × (3,30 – 0,90) + (8,90 × 0,90) – 22,41 = 14,40 KN

T(x) = 0  x = 2,10 m                              0,90 m ≤ x = 2,10 m ≤ 3,30 m

Σ M/G = 0  Mz = RA × x – 0,90 qs1 × [x – (0,90/2)] – qs2 × [(x – 0,90)²/2]

 x = 0,90Mz (x=0,90) = 16,56 KN.m

 x = 3,30Mz (x=3,30) = 16,56 KN.m

Ms
max = Mz(x=2,10) = 25,20 KN.m
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Cas 3 : 0  ≤x ≤ 0,90 m

  Σ F/y = 0  T(x) = - qs
mur - (qs1 ×x) + R 8,90 KN/ml 8,15 KN

x = 0 T(x = 0) = 22,41 KN

x = 0,90 T(x = 0,90) = 14,40 KN

  Σ M/G = 0  Mz = - qs1 × (x² / 2) + RB × x - qs
mur × x x

x = 0Mz (x = 0) = 0 RB

x = 0,90Mz (x = 0,90) = 16,56 KN.m

En tenant compte des semi-encastrements aux extrémités, on apporte une correction au

moment Ms
max au niveau des appuis A et B ainsi qu’en travée :

♦  Appui A : Msa = - 0,3 Ms
max = - 0,3 × 25,20 = - 7,56 KN.m

♦  Appui B : Msb = - 0,3 Ms
max = - 0,3 × 25,20 = - 7,56 KN.m

♦  En travée : Mst = 0,85 Ms
max = 0,85 × 25,20 = 21,42 KN.m
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2.40m 0.90m0.90m

12 KN/ml
8,15 KN

8.90 KN/ml8.90 KN/ml

22.41

(-)
14.40

14.40 22.41

(+)

25.20

21.42

16.56
16.56

2.10

Ty [KN]

Mz [KN.m]

Mzcorrigé [KN.m]

Fig. III.3.5 : Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à

l’E.L.S

7.56 7.56

(+)

(+)

(-)(-)

x

x

x
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c) Vérifications à l’ELS :

 Etat limite d’ouverture des fissurations : [BAEL 91 article A.5.3-4]

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

 Vérification des contraintes dans le béton et l’acier :

Il faut vérifier que :

Mpa
f

s

e
ss 348

15,1

400





bcstbc K   = 0,6 fc28 = 15 Mpa

     ♦ En travée : Mst = 21,42 KN.m ; At = 4,52 cm²

251,0
18100

52,4100100
1 






bd

At .

239,0;920,0251,0 111  

K = α1 / 15 (1 - α1) = 0,021

17,286
18920,052,4

1042,21 3

1







dA

M

t

st
s


 Mpa

- 1/ La contrainte dans l’acier :

MpaMpa ss 34817,286    La condition est vérifiée.

- 2/ La contrainte dans le béton :

MpaMpaK bcstbc 156    La condition est vérifiée.

     ♦ Aux appuis : Msa = 7,56 KN.m ; Aa = 4,52 cm²

251,0
18100

52,4100100
1 






bd

Aa .

239,0,920,0251,0 111  

K = α1 / 15 (1 - α1) = 0,021

101
18920,052,4

1056,7 3

1







dA

M

a

sa
s


 Mpa
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- 1/ La contrainte dans l’acier :

MpaMpa ss 348101    La condition est vérifiée.

- 2/ La contrainte dans le béton :

MpaMpaK bcstbc 1512,2    La condition est vérifiée.

d/ Vérification de la flèche (état limite de déformation) : (Article B.6.5-2 du BAEL91

modifié 99).

Je peux me disposer de la vérification de la flèche si les trois conditions suivantes sont

vérifiées :

1. 062.0
16

1
042.0

420

18

16

1


l

h

2.
010 M

Mh t






3.
fedb

At 2,4




Je dois vérifier de la flèche car les trois conditions ne sont pas toutes vérifiées, donc je passe à

la vérification suivantes:

cm
L

f
IE

qL
f

fvv

84,0
500

420

500384

5 4



Avec :

f : Flèche due aux charges instantanées.

vE : Module de déformation différée ( vE = 10818,9 Mpa).

fvI : Inertie fictive de la section pour les déformations de longue durée.

q = max (qs1, qs2) = 12 KN /ml.
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- Position de l’axe neutre :

52,41518100

1852,41532450

15

15
2/

2

0

1










t

t
xx

Abh

dA
bh

B

S
V

xxS / : Moment statique.

B0 : Aire de la section homogénéisée.

cmVhVcmV 67,833,9 121 

   2

2
3

2
3

1 15
3

cVA
b

VVI tfv  233 )267,8(52,415)67,833,9(
3

100


37,51812fvI cm4

cmmf 41,00041,0
1037,518129,10818

10)40,2(12

384

5
3

84







cmfcmf 84,041,0
_

  La condition est vérifiée, la flèche est admissible.

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

Récapitulatif :

 Armatures en travées : At = 4HA12 = 4,52 cm² (St = 20 cm).

 Armatures aux appuis : Aa = 4HA12 = 4,52 cm² (St = 20 cm).
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III.4 Calcul de la poutre palière :

La poutre palière, de section rectangulaire, se situe au niveau du palier intermédiaire de

l’escalier (à mi- étage), elle est encastrée à ses deux extrémités dans les poteaux E4 et E5.

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction du palier

intermédiaire ainsi qu’au poids du mur extérieur, le calcul se fera donc pour une poutre soumise

à la flexion simple.

Fig. III.4.1 : Schéma de la poutre palière.

III.4.1 pré-dimensionnement :

a/ Hauteur : (RPA 99 modifié 2003)

ht : Hauteur de la poutre.
L : longueur libre maximale de la poutre entre nus d’appuis (L = 2.50 m)

10

250

15

250
 th  cmhcm t 2566,16 

Soit : ht = 25 cm

b/ Largeur : (RPA 99 modifié 2003)

tt hbh 7,04,0 

257,0254,0  b  cmbcm 5,1710 

Soit : b = 20 cm

c/ Vérifications selon l’article (A.7.5) du RPA 99 version 2003 :

cmcmh t 3030   La condition est vérifiée.

cmcmb 2025   La condition est vérifiée.

1015

L
h

L
t 

2,50m

25cm

30 cm
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4
b

ht  45,1
20

30
  La condition est vérifiée.

Conclusion :

La poutre palière aura pour dimensions : (b × ht) = (25 × 30) cm².

III.4.2 Détermination des charges et des surcharges :

- Poids propre de la poutre palière : 0,25 x 0,30 x 25 = 1,875 KN/ml

- Réaction du palier:

 Effort tranchant à l’état limite ultime (ELU) : Tu = 31 KN

 Effort tranchant à l’état limite de service (ELS) : Ts = 22,41 KN

Poids du mur extérieur : 2,85 x (3,06 – 0,20) = 8,151 KN/ml

III.4.2.1 Combinaisons à considérer :

1/ A l’ELU :

qu = 1,35 G + 2 (Tu / L) = 1,35 x (1,5 + 8,151) + 2 x (31 / 2,50) = 37,82 KN/ml

2/ A l’ELS :

qs = G + 2 (Ts / L) = 1,5 + 8,151 + 2 x (22,41 / 2,50) = 27,47 KN/ml

III.4.3 Calcul à l’ELU :

a) Calcul du moment fléchissant et de l’effort tranchant :

 Moment isostatique :

 Effort tranchant :

KN
lq

T u
u 27,47

2

50,282,37

2





En tenant compte des semi-encastrements :

- Moment aux appuis : Mua = - 0,30 Mu = - 8,86 KN.m

- Moment en travée : Mut = 0,85 Mu = 25,12 KN.m

 

mKNM

l
qM

u

uu

.55,29

8

50,2
82,37

8

22





37,82 KN/ml

2,50

m
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Fig. III.4.2 : Diagramme du moment fléchissant et de l’effort tranchant (à l’ELU).

b) Ferraillage à l’ELU :

Le calcul se fera pour une poutre soumise à la flexion simple.

- En travée : ht = 30 cm ; d = 28 cm ; c = 2 cm ; b = 25 cm

 
170,0

2,142825

1082,37
2

3

2










t

bu

ut
t

fdb

M





µt = 0,170  µr = 0,392  la section est simplement armée (SSA).

µt = 0,170   = 0,906
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2
3

28,4
34828906,0

1082,37
cmA

f
d

M
A

ut

s

e

ut
ut













Armatures choisies : Aut = 3HA14 tel que Aut = 4,62 cm².

- Aux appuis :

 
0398,0

2,142825

1086,8
2

3

2










a

bu

ua
a

fdb

M





µa = 0,0398  µr = 0,392  la section est simplement armée (SSA).

µa = 0,0398   = 0,979

2
3

93,0
34828979,0

1086,8
cmA

f
d

M
A

ua

s

e

ua
ua













Armatures choisies : Aua = 3HA12 tel que Aua = 3,39 cm²

 Article (A.7.5-2-1) du RPA99 :

Le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 0,5%

en toute section.

4,62 + 3,39 = 8,01 cm² > (0,5 b h / 100) = 3 cm²  La condition est vérifiée.

c) Vérifications à l’ELU :

-Condition de non fragilité : [BAEL 91 article A.4.2-1]

Amin = 228 68,0
400

1,2
282523,023,0 cm

f

f
db

e

t 

Amin = 0,68 cm² < min (Aua ; Aut) = 3,39 cm²  La condition est vérifiée.
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-Vérification de l’effort tranchant : (Article A.5.2-2 du BAEL 91).

Mpa
db

Tu
u 84,0

280200

47270








La fissuration est peu nuisible donc :

  MpaMPafcu 25,34;13,0min 28 

u = 0,84 Mpa < u = 3,25 Mpa  La condition est vérifiée.

Il n’y a pas de risque de cisaillement.

-Vérification de l’adhérence aux appuis : (Article A.6.1-3 du BAEL 91).

se  se = s  ft28 = 1,5  2,1= 3,15 Mpa.

 :iu Somme des périmètres utiles des armatures

30,112,114,33   nui cm

Mpa

ud

T

se

i

u
se

16,0
11302809,0

1027,47

9,0

3
















MpaMpa sese 15,316,0    La condition est vérifiée.

Il n’y a pas de risque d’entraînement des barres longitudinales.

-Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (Article A.5.1-3-2 du BAEL 91).

- Influence sur les aciers :

u Mpa84,0 ≤ Min {
଴,଴଺௫௙೎మఴ

ఊ್
; 1,5 Mpa} = 1 Mpa  la condition est vérifiée.

Aua ≥  


 )
d0,9

M
(T

f

1,15 ua
u

e

)
8020,9

6108,86310(47,27
400

1,15




 = 2,37 cm2

Aua = 3,39 cm2 > 2,37 cm2  La condition est vérifiée.

On constate que l’effort tranchant « Tu » n’a pas d’influence sur les armatures.
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- Influence sur le béton :

KNT

dbf
T

u

b

c
u

336
5,1

2002809,0254,0

9,04,0 28











Tu = 31 KN < KNTu 336  la condition est vérifiée.

♦ Ancrage des barres: (Article A.6.1-2-1 du BAEL 91).

su = 0,6  s
²  ft28 = 0,6  (1,5)²  2,1 = 2,835 Mpa

- Longueur de scellement droit :

- En travée :

cmL

f
L

s

s

e
s

38,49
835,24

4,1400

4
















- Aux appuis :

cmLs 33,42
835,24

2,1400







Les armatures doivent comporter des crochets de longueur La car la longueur de

scellement est importante vu qu’elle dépasse la largeur du poteau (b = 35 cm) dans lequel

l’armature sera ancrée.

- Longueur d’ancrage :

- En travée :

La = 0,4 Ls = 0,4 49,38 = 19,75 cm.

- Aux appuis :

La = 0,4 Ls = 0,4 42,33 = 16,93 cm.

d/ Calcul des armatures transversales :

- Diamètre des armatures transversales : (Article A.7.2-2 du BAEL 91).

Φt   min {Φ ; h/35 ; b/10} = min {14 ; 8,57 ; 25} = 8,57 mm = 0,857 cm
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Φt = 8mm.

- Espacement des barres : (Article 7.5-2-2 du RPA 99 version 2003).

♦  En zone nodale : 

St ≤ min {h/4 ; 12Φ ; 25 cm} = 7,5 cm 

On prend : St = 7 cm

♦ En zone courante : 

St ≤ h/2 = 30/2 = 15 cm 

On prend: St = 15 cm

- Quantité d’armatures transversales minimales : (Article 7.5-2-2 du RPA 99 version

2003).

Amin = 0,003 × St × b ≤ At = 2,01 cm²

Amin = 0,003 × 15 × 25 = 0,9 cm²

Amin = 0,9 cm² ≤ At = 2,01 cm²  La condition est vérifiée.

Conclusion :

On prend : un cadre et un étrier en HA8 tel que At = 2,01 cm²

III.4.4 Calcul à l’ELS :

a) Calcul du moment fléchissant et de l’effort tranchant :

- Moment isostatique :

 

mKNM

l
qM

s

ss

.46,21

8

50,2
47,27

8

22





- Effort tranchant :

KN
lq

T s
s 34,34

2

50,247,27

2





En tenant compte des semi-encastrements :

Aux appuis : Msa = - 0,30 Ms = - 6,44 KN.m

En travée : Mst = 0,85 Ms = 18,24 KN.m

27,47 KN/ml

2,50 m
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Fig. III.4.3 : Diagramme du moment fléchissant et de l’effort tranchant (à l’ELS).

b) Vérifications à l’ELS:

1/ Etat limite d’ouverture des fissurations : (article A.5.3-4 du BAEL 91).

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

2/ Etat limite de compression du béton :

Il faut vérifier que : bcstbc K  

bc = 0,6 fc28 = 15 Mpa.

- En travée : Mst = 18,24 , KN.m ; Aut = 4,62 cm²
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825,0
2820

62,4100100
1 






bd

A
tu .

389,0;870,0825,0 111  

K = α1 / 15 (1 - α1) = 0,0424

07,162
28870,062,4

1024,18 3

1







dA

M

ut

st
st


 Mpa.

MpaMpaK bcstbc 1587,6    La condition est vérifiée.

- Aux appuis : Msa = 6,44 KN.m ; Aua = 3,39 cm²

605,0
2820

39,3100100
1 






bd

Aua .

345,0;885,0605,0 111  

K = α1 / 15 (1 - α1) = 0,035

66,76
28885,039,3

1044,6 3

1







dA

M

ua

sa
st


 Mpa.

MpaMpaK bcstbc 1568,2    La condition est vérifiée.

3/ Vérification de la flèche (état limite de déformation) :

Pour se dispenser du calcul de la flèche, on doit vérifier que :

0625,0120,0
250

30

16

1


L

h
 La condition est vérifiée.

085,0
46,21

24,18
1,0

10

1
120,0 

s

st

M

M

L

h
 La condition est vérifiée.

0105,0
2,4

0082,0
2825

62,4

.





e

ut

fdb

A
 La condition est vérifiée.

Toutes les conditions sont vérifiées, par conséquent, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

Conclusion :

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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Coupe A-A

Fig. III.4.4: Schéma du ferraillage de la poutre palière.

2

33SS
3HA14

25

3HA14
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III.5 Etude dalle pleine de la salle machine :

Vu le nombre important d’étages dans le bâtiment, un ascenseur est indispensable pour

assurer aux habitant un déplacement plus aisé entre les différents étages.

Le bâtiment comprend une cage d’ascenseur dont la vitesse d’entrainement est (v = 1 m/s),

la surface de la cabine est de (1,30 × 1,70) = 2,20 m², la charge totale que transmettent le

système de levage et la cabine chargée est de 9 tonnes.

Fig. III.5.1: Schéma de la cage d’ascenseur.

III.5.1 Calcul de la dalle pleine du local machine :

Principe de calcul :

L’étude de la dalle pleine soumise à une charge localisée, s’effectue à l’aide des abaques

de PIGEAUD qui fournissent des coefficients permettant de calculer les moments engendrés

par cette charge tout en suivant la petite portée ( Lx = 1,30 m) et la grande portée (Ly = 1,70 m).

III.5.1.1 Dimensionnement :

cmh

L
h

66,5
30

170

30

0

max
0





L’épaisseur minimale pour une dalle pleine étant de 12cm (selon le RPA99 version 2003), on
prend une épaisseur h0 = 15 cm.
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Fig. III.5.2: Schémas représentatifs de diffusion de charge au niveau du feuillet moyen.

U = U0 + 2 . e + h0

V = V0 + 2 . e + h0

Avec :

e = 5 cm (épaisseur du revêtement)

U et V : Dimensions du rectangle sur lequel s’applique la charge, compte tenue de la diffusion

à 45°.

U0 x V0 : surface de contact.

U = 80 + 2 x 5 + 15 = 105cm

V = 80 + 2 x 5 + 15 = 105cm

III.5.1.2 Calcul à l’ELU :

a) Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :

Mx = qu (M1 +  M2)

My = qu (M2 +  M1)

 : Coefficient de POISSON (à l’ELU :  = 0):

M1 et M2 : Coefficients déterminés à partir des rapports (U /Lx) et (V/Ly) dans les abaques de

PIGEAUD.

ρ = Lx / Ly = 1,30 / 1,70 = 0,76
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8,0
30,1

05,1


xL

U

62,0
70,1

05,1


yL

V

 M1 = 0,074 ; M2 = 0,051 (du tableau de PIGEAUD)

qu = 1,35 × 90 = 121,5 KN / ml

Mx1 = 121,5 × 0,074 = 9,00 KN. m

My1 = 121,5  0,051 = 6,20 KN. m

b) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle :

0,4  ρ = 0,76  1  La dalle travaille dans les deux sens.

ρ = 0,76  et ( = 0)  x = 0,062 ; y = 0,509

qu = 1,35 G +1,5 Q

G = 25 × 0,15 + 22 × 0,05 = 4,85 KN / m2

Q = 1KN / m2

qu= 1,35 × 4,85 + 1,5 × 1 = 8,05 KN / ml

22

2
2

xyy

xuxx

MM

LqM









Mx2 = 0,062 × 8,05 × (1,30)2 = 0,84 KN. m

My2 = 0,509 0,84 = 0,42 KN. m

Superposition des moments :

Mx = Mx1+ Mx2 = 9,84 KN.m

My = My1+ My2 = 6,62 KN.m

Ces moments seront minorés, en leur affectant le coefficient (0,85) en travée et (0,3)

aux appuis, afin de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles.
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Fig. III.5.3: Distribution des moments sur le panneau.

Sens lx :

- aux appuis : mKNMM x
a
x .95,284,93,0.3,0 

- en travée : mKNMM x
t
x .36,884,985,0.85,0 

Sens ly :

- aux appuis : mKNMM x
a
y .00,262,63,0.3,0 

- en travée : mKNMM y
t
y .62,562,685,0.85,0 

III.5.1.3 Ferraillage :

Le ferraillage se fera à l’ELU pour une bande d’un mètre de largeur.

a) Sens lx :

- Aux appuis :

392,0012,0
2,14²13100

1095,2

²..

3





 r

bu

a
x

a
fdb

M
 La section est simplement armée.

012,0a 994,0 

²65,0
34813994,0

1095,2

...

3

cm
d

M
A

st

a
x

a 







Soit une section de 4HA8 = 2,01 cm²/ml avec un espacement St = 25cm.



Chapitre III Calcul des éléments

70

- En travée :

392,0034,0
2,14²13100

1036,8

²..

3





 r

bu

t
x

t
fdb

M
 La section est simplement armée.

034,0t 982,0 

2
3

88,1
34813982,0

1036,8

...
cm

d

M
A

st

t
x

t 







Soit une section de 5HA8 = 2,51 cm²/ml avec un espacement St = 20cm.

b) Sens ly :

- Aux appuis :

392,0008,0
2,14²13100

1000,2

²..

3





 r

bu

a
x

a
fdb

M
 La section est simplement armée.

008,0a 996,0 

²44,0
34813996,0

1000,2

...

3

cm
d

M
A

st

a
x

a 







Soit une section de 4HA8 = 2,01 cm²/ml avec un espacement St = 25cm.

- En travée :

392,0023,0
2,14²13100

1062,5

²..

3





 r

bu

t
y

t
fdb

M
 La section est simplement armée.

023,0t 988,0 

2
3

25,1
34813988,0

1062,5

...
cm

d

M
A

st

t
y

t 







Soit une section de 5HA8 = 2,51 cm²/ml avec un espacement St = 20cm.

III.5.1.4 Vérifications à L’ELU :

a) Condition de non-fragilité : (Article B.7.4 du BAEL 91 modifié 99).

Les armatures tendues d’une section transversale soumise à la flexion doit présenter une

section minimale correspondant au taux d’armatures suivant :

 
2

3
00min





 hbA
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ρ0 : Taux d’armatures dans chaque direction (x-x et y-y)  ρ0 = 0,8%

  22
min 34,1

2

76,03
151000008,001,2 cmcmA 


  La condition est vérifiée.

b) Vérification de la contrainte de cisaillement : (Article A.5.2-2 du BAEL 91 modifié 99).

Les efforts tranchants sont maximaux au voisinage de la charge.

- Au milieu de U : Tmax = Vu =
VU

P

2
= KN57,28

05,1)05,12(

90




- Au milieu de V : Tmax = Vu =
U

P

3
= KN57,28

05,13

90




On doit vérifier que :  MPaf
bd

V
cu

u
u 5;.13,0min 28  = Mpa3,25

MpaMPa uu 25,3219,0
1301000

1057,28 3





   La condition est vérifiée.

c) Ecartement des barres : (Article A.8.2-4-2 du BAEL91 modifié 99).

L’écartement des armatures d’une même nappe, soumise à une charge concentrée, ne peut

excéder la plus faible des deux valeurs suivantes en région centrale.

-Armatures Ax (suivant Lx) :   cmcmhcmcmSt 3333;3min)25;20( 

-Armatures Ay (suivant Ly) :   cmcmhcmcmSt 4545;4min)25;20( 

 Les conditions sont vérifiées.

d) Diamètre maximal des barres : (Article A.8.2-4-2 du BAEL91 modifié 99).

On doit vérifier que :
10

0
max

h
 

mmmm 15
10

150
8 max    La condition est vérifiée.

e) Vérification de poinçonnement : (Article A.5.2-4-2 du BAEL 91 modifié 99).

b

c
cu

f
hq


 28

0 ...045,0

c : Périmètre du contour de l’aire sur laquelle agit la charge dans le plan du feuillet moyen.

)(2 VUxc  = 2 x (1,05 + 1,05) = 4,2 m
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qu = 1,35 × 90 = 121,5 KN / ml < 0,045 x 4200 x 150 x
5,1

10.25 3

= 472,5 KN.

La condition de non poinçonnement est vérifiée, je considère qu’aucune armature

particulière n’est pas nécessaire (la charge localisée est éloignée des bords de la dalle).

III.5.1.5 Vérifications à L’ELS :

a) Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :

Mx = qs (M1 +  M2)

My = qs (M2 +  M1)

 = 0,2

M1 = 0,062 ; M2 = 0,509 (du tableau de PIGEAUD)

qs = G + Q = 90 KN / ml

Mx1 = 90 (0,074 + 0,2 ×0,051) = 7,58 KN.m

My1 = 90 (0,051 + 0,2 × 0,074) = 5,92 KN.m

b) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle :

0,4  ρ = 0,76  1  La dalle travaille dans les deux sens.

ρ = 0,76  et ( = 0,2)  x = 0,0685 ; y = 0,643

qs = G + Q = 4,85 + 1 = 5,85 KN / ml

2
2 xsxx LqM  

22 xyy MM  

Mx2 = 0, 0685 × 5, 85 × (1, 30)2 = 0, 68 KN. m

My2 = 0,643 × 0, 68 = 0, 44 KN. m

c) Superposition des moments :

Mx = Mx1+ Mx2 = 8,26 KN.m

My = My1+ My2 = 6,36 KN.m

Ces moments seront minorés, en leur affectant le coefficient (0,85) en travée et (0,3)

aux appuis.
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Sens lx :

- aux appuis : mKNMM x
a
x .48,226,83,0.3,0 

- en travée : mKNMM x
t
x .02,726,885,0.85,0 

Sens ly :

- aux appuis : mKNMM x
a
y .90,136,63,0.3,0 

- en travée : mKNMM y
t
y .40,536,685,0.85,0 

d) Vérification des contraintes dans le béton : (Article A.4.5-2 du BAEL91 modifié 99).

Pour se disposer de cette vérification, il faut que la condition suivante soit vérifiée :

1002

1 28cf

d

y






 Avec :
s

u

M

M


♦ Suivant l’axe (x-x) : (sens Lx) :

 sur appuis : 19,1
48,2

95,2


015,0012,0  

345,0
100

25

2

119,1
015,0 




 en travée : 19,1

043,0034,0  

345,0
100

25

2

119,1
043,0 




♦ Suivant l’axe (y-y) : (sens Ly) :

 sur appuis : 05,1
90,1

00,2


0100,0008,0  

225,0
100

25

2

105,1
010,0 




 en travée : 1 ,04

030,0023,0  

27,0
100

25

2

104,1
030,0 




 Les conditions sont vérifiées, Aucune vérification n’est nécessaire.
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e) Etat limite d’ouverture des fissures : (Article A.4.5.3-2 du BAEL 91).

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

f) Vérification de la flèche : (Article B.6.5-2 du BAEL 91).

Dans le cas d’une dalle rectangulaire appuyée sur ses quatre côtés, je peux négliger le

calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :

x

tx

x

t

M

M

L

h

20


130

15
= 0,11

x

x

M

M

x20

85,0
 = 0,042  La condition est vérifiée.

e

x

fdb

A 2

.


005,0
400

2
0019,0

13100

51,2



 La condition est vérifiée.

Toutes les conditions sont vérifiées. Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

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

 Le résumé des résultats du ferraillage à l’ELU est sur le tableau ci-dessous :

Zone Sens Mu (KN.m)  
A

(cm²/ml)
A adoptée (cm²) St (cm)

Sur appuis
X-X 2,95 0,012 0,994 0,65 2,01 4HA8 25

Y-Y 2,00 0,012 0,994 0,65 2,01 4HA8 25

En travée
X-X 8,36 0,034 0,982 1,88 2,51 5HA8 20

Y-Y 5,62 0,023 0,988 1,25 2,51 5HA8 20

Fig. III.5.4: Schéma du ferraillage de la dalle pleine de la salle machine (sens x-x et y-y).
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III.6 Calcul des planchers :

III.6 .1 Plancher en dalle pleine :

La partie centrale du plancher (A4 - A5 ; B4 - B5), intermédiaire de la cage d’ascenseur,

reposant sur ses quatre appuis, est constituée d’un seul type de dalle pleine d’une épaisseur de

15 cm, soumise à son poids propre et la charge d’exploitation.

Le calcul se fera à l’aide des abaques de PIGEAUD permettant d’évaluer les moments dans

les deux sens, fournissant des coefficients permettant de calculer les moments engendrés par

cette charge, et ce, suivant la petite portée (Lx = 4,28 m) et la grande portée (Ly = 2,85 m).

Fig. III.6.1: Distribution des moments sur le panneau.

III.6 .1.1 Calcul à l’ELU :

a) Calcul des efforts :

Soient lx et ly les distances mesurées entre nus d’appuis et ‘q’ la charge uniformément
répartie par unité de longueur.

Je suppose que les panneaux sont simplement appuyés sur leurs débords.

Je définis :
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y

x

l

l


Avec : lx < ly

14,067,0
28,4

85,2
 

Donc le panneau de dalle travaille dans
les deux sens.

xyy

xxx

MM

lqM







 2

Avec :

μx et μy : Coefficients donnés en fonction de ρ et du coefficient de Poisson ν  

(ν = 0 à l’ELU ; ν = 0,2 à l’ELS).

Le calcul se fera pour une bande d’un mètre de largeur.

b) Combinaisons de charges :

- Plancher terrasse :

G = 7,34 KN/m2 qu = 11,41 KN/ml
Q = 1 KN/m2 qs = 8,34 KN/ml

- Plancher étage courant :

G = 6,05 KN/m2 qu = 10,42 KN/ml
Q = 1,50 KN/m2 qs = 7,55 KN/ml

  = 0,67 → μx = 0,0488 ;    μy = 0,721

mKNM

mKNM
u
y

u
x

.26,3)52,4(.721,0

.52,4)85,2(.41,11.0488,0 2





Vérification :
u
yM /

u
xM = 3,26 / 4,52 = 0,72  0,25  la condition est vérifiée.

- Correction des moments :

 En travée :










mKNMM

mKNMM
u
yyt

u
xxt

.76,285,0

.85,385,0

 Aux appuis (dans le sens de lx) : mKNMM u
xxa .35,13,0 

 Aux appuis (dans le sens de ly) : mKNMM u
xya .35,13,0 
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Calcul des efforts tranchants :

- Au milieu de lx :

Tu = qu. lx.ly / (3 ly) = 11,41 x 2,85 x 4,70 / (3 x 4,28) = 11,90 KN

- Au milieu de ly :

Tu = qu .lx.ly / (2 ly + lx) = 11,41 x 2,85 x 4,28 / (2 x 4,28 + 2,85) = 12,20 KN

c) Ferraillage :

1/ En travée :

Sens de la petite portée : (lx)

2
3

2

3

2

86,0
348.13.991,0

10.85,3

991,0016,0

392,0016,0
2,14.)13)(100(

10.85,3

cm
d

M
A

SSA
fbd

M

st

xt
x

l

bu

xt













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

Sens de la grande portée : (ly)

SSA
fdb

M
l

bu

yt  392,0012,0
2,14.)13().100(

10.76,2
2

3



994,0012,0  

2
3

61,0
348.13.994,0

10.76,2
cm

d

M
A

st

yt

y 


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

2/ Aux appuis :

Sens de la petite portée : (lx)

SSA
fbd

M
l

bu

xa  392,0006,0
2,14.)13().100(

10.35,1
2

3

2


997,0006,0  

2
3

30,0
348.13.997,0

10.35,1
cm

d

M
A

st

xa
x 



Soit : 4HA8 = 2,01 cm²/ml, avec un espacement St = 25 cm.
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Sens de la petite portée : (lx)

997,0006,0  

2
3

30,0
348.13.997,0

10.35,1
cm

d

M
A

st

ya

x 


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

d) Vérifications à l’ELU :

Condition de non fragilité : (Article B.7.4 du BAEL 91 modifié 99).

Armatures suivant le sens de lx :

Wx = Ax / b.h  W0 (3 – ) / 2  Ax  W0.b.h (3 –  ) / 2.

Ax : section minimale d’armatures.

b.h : section totale du béton.

W0 : taux d’acier minimal = 0,0008 (Acier HAFeE40).

Ax  W0.b.h (3 – ) / 2 = 0,0008 x 100 x 15 (3 - 0,67)/2 = 1,40 cm2

Aadopté = 2,01cm2  Ax = 1,40 cm²  la condition est vérifiée.

Armatures parallèles suivant le sens de ly :

Wy = Ay / b.h  W0  Ay  W0.b.h

Ay  W0.b.h = 0,0008 x100 x 15 = 1,20 cm2

Aadopté = 2,01 cm2  Ay = 1,20 cm²  la condition est vérifiée.

-Vérification à l’effort tranchant : (Article A.5.2-2 du BAEL 91 modifié 99).

u = 0,07 fc28 / b = 1,17 Mpa

τu = Tu
max / b.d = 12,20 x 103 / 1000 x 130 = 0,09 Mpa.

τu = 0,09 Mpa < u = 1,17 Mpa  la condition est vérifiée.

SSA
fbd

M
l

bu

ya  392,0006,0
2,14.)13().100(

10.35,1
2

3

2

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-Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : (Article A.6.1-3
du BAEL 91 modifié 99).

MPa

mmU

Ud

MPaf

se

i

i

se

tjssese

04,1
48,100.130.9,0

10.20,12

48,1008.14,3.4

..9,0

T

15,31,2.5,1.

3

max

u x


















MpaMpa sese 15,304,1    La condition est vérifiée.

-Vérification des espacements des barres : (Article A.8.2-4-2 du BAEL 91 modifié 99).

St(max) = 25cm  min (3h ; 33) = 33cm  La condition est vérifiée.

-Diamètre maximal des barres : (Article A.8.2-4-2 du BAEL91 modifié 99).

On doit vérifier que :
10

max

h
 

mmmm 15
10

150
8 max    La condition est vérifiée.

e) Calcul à l’ELS :

qs = 8,34 KN/ml

  = 0,67 → μx = 0,0559 ;    μy = 0,804

mKNM

mKNM
s
y

s
x

.05,3)79,3(.804,0

.79,3)85,2(.34,8.0559,0 2





Vérification : Ms
y / Ms

x = 3,05/3,79 = 0,80  0,25  la condition est vérifiée.

Correction des moments :

 En travée :










mKNMM

mKNMM
s
yyt

s
xxt

.60,285,0

.22,385,0

 Aux appuis (dans le sens de lx) : mKNMM s
xxa .14,13,0 

 Aux appuis (dans le sens de ly) : mKNMM s
xya .14,13,0 



Chapitre III Calcul des éléments

80

f/ Calcul des efforts tranchants :

- Au milieu de lx :
Ts = qs. lx.ly / (3 ly) = 8,34 x 2,85 x 4,28 / (3 x 4,28) = 7,92 KN

- Au milieu de ly :
Ts = qs .lx.ly / (2 ly + lx) = 8,34 x 2,85 x 4,28 / (2 x 4,28 + 2,85) = 8,92 KN

g) Vérifications à l’ELS :

-Etat limite de compression du béton :

Pour une section rectangulaire (b = 100 cm et h = 15 cm) et une nuance d’acier FeE400, il est
permis de ne pas vérifier les contraintes de compression dans le béton si :

s

uc

M

M
avec

f



 



1002

1 28

1/ Suivant l’axe (x-x) : (sens Lx)

♦ En travée :

20,1
22,3

85,3


020,0016,0  

35,0
100

25

2

120,1
020,0 


  La condition est vérifiée.

2/ Suivant l’axe (y-y) : (sens Ly)

06,1
60,2

76,2


0150,0012,0  

28,0
100

25

2

106,1
015,0 


  La condition est vérifiée.
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♦ Aux appuis :  

Sens de la petite portée : (lx)

008,0006,0

18,1
14,1

35,1









34,0
100

25

2

118,1
008,0 


  La condition est vérifiée.

Sens de la petite portée : (lx)

008,0006,0

18,1
14,1

35,1









34,0
100

25

2

118,1
008,0 


  La condition est vérifiée.

Les conditions sont vérifiées, je peux éviter la vérification de la contrainte de
Compression du béton.

-Etat limite d’ouverture des fissures : (Article A.4.5.3-2 du BAEL 91).

La fissuration est peu préjudiciable, donc aucune vérification n’est nécessaire.

-Etat limite de déformation : [Article B.7.5 du BAEL 91]

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées :

h / Lx  Mtx / 20 Mx

h / Lx = 15 / 285 = 0,052

Mtx / 20 Mx = 0,85. Mx / 20 Mx= 0,0425

h / Lx = 0,052 > Mtx / 20 Mx = 0,0425  La condition est vérifiée.

Ax / b.d  2 / fe

Ax / b.d = 2,01 / 100 x 13 = 0,0016

Ax / b.d = 0,0016 < 2 / fe = 0,005  La condition est vérifiée.
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Les conditions sont vérifiées  donc, ce n’est pas nécessaire de vérifier la flèche.

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

 récapitulatif des résultats du ferraillage à l’ELU est comme suit :

Zone Sens Mu (KN.m)  
A

(cm²/ml)
A adoptée (cm²) St (cm)

Sur appuis
X-X 1,35 0,006 0,997 0,30 2,01 4HA8 25

Y-Y 1,35 0,006 0,997 0,30 2,01 4HA8 25

En travée
X-X 3,85 0,016 0,991 0,86 2,01 4HA8 25

Y-Y 2,76 0,012 0,994 0,61 2,01 4HA8 25

Fig. III.6.1 : Schéma de Ferraillage du plancher en dalle pleine.
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III.6 .2 Plancher en corps creux :

La structure comporte un plancher en corps creux (16+4) dont les poutrelles sont

préfabriquées sur chantier, disposées suivant le sens de la petite portée sur lesquelles repose le

corps creux.

Dans mon cas, on fera l’étude du plancher le plus défavorable, c'est-à-dire, celui qui

supporte la plus grande charge d’exploitation qui est le plancher des étages courants (Q = 1,5

KN/ml) dont la poutrelle est continue sur 3 travées, ainsi que le plancher de la terrasse (poutrelle

continue à 7 travées) qui supporte la charge d’exploitation (Q = 1 KN/ml), puis on adoptera le

même ferraillage pour les deux cas.

III.6.2.1 : Calcul de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, ayant une épaisseur de 4 cm, elle sera

armée d’un treillis soudé (TLE 520) d’élasticité (Fe = 520 Mpa) dont les dimensions des mailles

ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées dans le BAEL 91 modifié 99 [Article

B.6.8-4-2-3].

La poutrelle assure la fonction de portance, elle est calculée comme une poutre en T, il

est nécessaire de définir la largeur efficace (b1) de la table de compression car elle définit la

dimension (b) de la zone comprimée qui participe effectivement à la capacité de résistance en

flexion.

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

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

b1 ≤ L / 2 …………………….… (1)  

b1 ≤ L1 / 10……………………... (2)

b1 ≤ 2 / 3.X …………………… (3) 

Avec :

L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles.

L1: portée libre de la poutrelle (L1 = 300 cm).

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

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

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

d : hauteur utile (d = 18 cm).

c : enrob age (c = 2cm).

b

b1b1

b0

L

h
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(1)  b1 ≤ (65 - 12)/ 2 = 26,5 cm 

(2)  b1 ≤ 300 / 10 = 30 cm 

(3)  b1 ≤ 2 / 3 × (300 / 2) = 100 cm 

On prend : b1 =26,5 cm

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

III.6.2.2 : Calcul des armatures :

Le quadrillage d’armatures a pour but de :

- Limiter les risques de fissuration par retrait.

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

- Réaliser un effet de répartition, entre poutrelles voisines, des charges localisées (surcharges).

a/ Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

L : distance entre axes des poutrelles

A┴ = 4 L / fe = 4 × 65 / 520 = 0,5 cm2/ml

J’adopte une section A = 0,63 cm2/ml

Soit : 6Ф6 /ml = 1,7 cm²/ml

Avec St = 20cm.

Treillis soudé de (20x20) cm

b/ Armatures parallèles aux poutrelles :

A// = A┴ / 2 = 1,70 / 2 = 0,85 cm2/ml

On adopte la même section que précédemment

Soit :         6Ф6 /ml = 1,7 cm²/ml        

St = 20cm

Conclusion :

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

dimension (6 x 6 x 200 x 200) mm².

20

20

6 TLE520
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III.6.2.3 : Calcul de la poutrelle :

Le calcul des poutrelles sera effectué en deux étapes :

1ere étape : Avant coulage de la dalle de compression :

La poutrelle sera considérée comme simplement appuyée à ces deux extrémités. Elle doit

supporter au plus de son poids propre, la charge due à la main d’œuvre et le poids des corps

creux.

12cm

4cm

1/ Chargement :

Poids propre …………….……G = 0,04 × 0,12 × 25 = 0,12 KN/ml

Poids des corps creux ………..G’ = 0,95 × 0,65 = 0,62 KN/ml

Poids de la main d’œuvre…….Q = 0,65 KN/ml

2/ Ferraillage à l’ELU :

La combinaison de charge à considérer : qu = 1,35 G + 1,5 Q

qu = 1,35 (0,12 + 0,62) + 1,5 x 0,65 = 1,98 KN/ml

Le moment en travée :

Mt = qu × L2 / 8 = 1,98 × (3)2 / 8 = 2,23 KN/ml

L’effort tranchant :

T = qu × L / 2 = 1.98 × (3) / 2 = 2,97 KN/ml

3,00 m

qu = 1,98 KN/ml
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3/ Calcul des armatures :

27,3
2,14212

1023,2
2

3

2


xx

x

fbd

M

bu

t
b

μb = 3,27 > μl = 0,392  la section est doublement armée (SDA)

Vu la faible hauteur de la poutrelle, il est impossible de disposer deux nappes d’armatures,

par conséquent il est nécessaire de prévoir des étais intermédiaires pour que la poutrelle puisse

supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression.

2éme étape : Après coulage de la dalle de compression :

La dalle de compression et la poutrelle travaillent comme monolithe, sous forme d’une

poutre continue sur plusieurs appuis, les appuis de rives sont considérés semi encastrés tandis

que les autres appuis sont considérés comme des appuis simples, la poutrelle travaille en flexion

simple sous la charge « q ».

a) Plancher terrasse : (poutrelle continue à six travées)

- poids du plancher : G = 6,39 x 0,65 = 4,15 KN/ml

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

La combinaison de charge :

- A l’ELU : qu = 1,35 G + 1,5 Q = 6,58 KN/ml

- A l’ELS : qs = G + Q = 4,80 KN/ml

Fig. III.6.2 : Schéma statique de la poutrelle.

III.6.2.4 : Choix de la méthode de calcul :

Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher, à l’aide d’une de ces

méthodes usuelles :

o Méthode forfaitaire.

o Méthode de Caquot.

o Méthode des trois moments.
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♦ Méthode forfaitaire : 

Domaine d’application de la méthode forfaitaire : [Article A.6.2-2-1-0 du BAEL 91]

1) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à 5 KN

Q ≤ max {2G ; 5 KN} 

Q = 0,65 KN < 2G = 8,30 KN  La condition est vérifiée.

2) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées

considérées.  La condition est vérifiée.

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

Li / Li+1 = 3,00 / 3,00 = 1,00

Li / Li+1 = 3,00 / 2,85 = 1,05

Li / Li+1 = 2,85 / 2,85 = 1,00  La condition est vérifiée.

Li / Li+1 = 2,85 / 3,00 = 0,95

Li / Li+1 = 3,00/ 3,00 = 1,00

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

ces revêtements.  La condition est vérifiée.

Conclusion : toutes les conditions sont vérifiées, la méthode forfaitaire est applicable.

♦ Exposé de la méthode (Article 3.III4) 

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

sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment M0 dans la

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

et soumise aux même charge que la travée considérée.

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

d’exploitation, en valeurs non pondérées.

GQ

Q




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

M0 8

2qL
 dont L longueur entre nus des appuis.
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 MW : Valeur absolue du moment sur l’appui de gauche.

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

 Mt : Moment maximal en travée dans la travée considérée.

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

 Mt  max [1,05 M0 – (Mw + Me) / 2 ; (1+ 0,3) M0 – (Mw + Me) / 2]

 Mt  (1 + 0,3) × M0 /2 dans une travée intermédiaire

 Mt  (1,2 + 0,3) × M0 /2 dans une travée de rive

Mt : Moment max en travée, pris en compte dans le calcul de la travée considérée.

MW : Moment en valeur absolue sur l’appui de gauche de la travée considérée.

Me : Moment en valeur absolue sur l’appui de droite de la travée considérée.

M0 : moment max dans la travée indépendante (de comparaison), de même portée que la travée

considérée et soumise aux même charges.

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

 0.6M0 dans le cas d’une poutre à deux travées

 0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre à plus de deux

travées

 0.4M0 pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre à plus de trois

travées

 0.3M0 pour les appuis de rive semi encastrés

♦ Application de la méthode : 

14,0
80,4

65,0
 Donc : 








 67,0

3

2
14,00   La condition est vérifiée.



Chapitre III Calcul des éléments

89

Fig. III.6.3 : Coefficients forfaitaires sur appuis.

mKNM I .40,7
8

)3(
58,6

2

0  mKNMM I .40,7001 

mKNM II .40,7
8

)3(
58,6

2

0  mKNMMM III .40,7),max( 0002 

mKNM III .68,6
8

)85,2(
58,6

2

0  mKNMM III .68,6003 

M1 = 0,3 M01 = 2,22 KN.m

M2 = 0,5 M02 = 3,70 KN.m

M3 = 0,4 M03 = 2,00 KN.m

62,0
2

3,02,1


 
52,0

2

3,01


 

Fig. III.6.4: Diagramme des moments fléchissant à l’ELU [KN.m]
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III.6.2.5.Calcul des efforts tranchants :

2

Lq

L

MM
T uew

w 




LqTT uwe 

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

Te : Effort tranchant à droite de l’appui.

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7

Mw

[KN.m]

- 2,22 - 3,70 - 2,00 - 2,00 - 2,00 - 3,70

Me

[KN.m]

- 3,70 - 2,00 - 2,00 - 2,00 - 3,70 - 2,22

Tw

[KN]

10,36 10,36 10,77 10,77 10,36 10,36

Te

[KN]

-9,38 -9,38 -8,38 -8,38 -9,38 -9,38
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T(x)[KN]

10,36 10,36 10,77 10,77 10,36 10,36

x[m]

9,38 9,38 8,38 8,38 9,38 9,38

Fig. III.6.5 : diagramme des efforts tranchants (plancher terrasse) à l’ELU [KN].

a) Plancher étage courant : (poutrelle continue à trois travées)

Poids du plancher : G = 5,10 x 0,65 = 3,32 KN/ml

Surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65 = 0,98 KN/ml

La combinaison de charge :

- A l’ELU : qu = 1,35 G + 1,5 Q = 5,95 KN/ml

- A l’ELS : qs = G + Q = 4,30 KN/ml

Fig. III.6.6: Schéma statique de la poutrelle.

III.6.2.6 : Choix de la méthode de calcul :

Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher, à l’aide d’une de ces

méthodes usuelles :

o Méthode forfaitaire.

o Méthode de Caquot.

o Méthode des trois moments.
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♦ Méthode forfaitaire :

Domaine d’application de la méthode forfaitaire : [Article A.6.2-2-1-0 du BAEL 91]

1) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à 5 KN

Q ≤ max {2G ; 5 KN} 

Q = 0,98 KN < 2G = 6,64 KN  La condition est vérifiée.

2) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées

considérées.  La condition est vérifiée.

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

Li / Li+1 = 3,00 / 3,00 = 1,00

 La condition est vérifiée.

Li / Li+1 = 3,00 / 2,85 = 1,05

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

ces revêtements.  La condition est vérifiée.

Conclusion : toutes les conditions sont vérifiées, la méthode forfaitaire est applicable.

23,0
30,4

98,0
 Donc : 








 67,0

3

2
23,00   La condition est vérifiée.

Fig. III.6.7 : Coefficients forfaitaires sur appuis.

0,3M040,5M030,5M020,3M01
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mKNM I .70,6
8

)3(
95,5

2

0  mKNMM I .70,6001 

mKNM II .70,6
8

)3(
95,5

2

0  mKNMMM III .70,6),max( 0002 

mKNM III .04,6
8

)85,2(
95,5

2

0  mKNMMM IIIII .04,6),max( 0003 

M1 = 0,3 M01 = 2,01 KN.m

M2 = 0,5 M02 = 3,35 KN.m

M3 = 0,5 M03 = 3,02 KN.m

M4 = 0,3 M03 = 1,80 KN.m

63,0
2

3,02,1


 
53,0

2

3,01


 

1 2 3 4

Fig. III.6.8 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU [KN.m]

1,802,01 3,35 3,02

5,70 5,70 5,13
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♦ Calcul des  efforts tranchants : 

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4

Mw

[KN.m]

- 2,01 - 3,35 - 3,02

Me

[KN.m]

- 3,35 - 3,02 - 1,80

Tw

[KN]

8,47 9,25 9,70

Te

[KN]

- 9,38 - 8,60 - 7,25

T(x)[KN]

8,47 9,25 9,70

x[m]

9,38 8,60 7,25

Fig. III.6.9 : Diagramme des efforts tranchants (plancher étage courant) à l’ELU [KN].
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III.6.2.7 : Calcul à l’ELU :

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

-Armatures longitudinales :

 En travée :

- Le moment maximal en travée : Mt
max = 6,29 KN.m

- Le moment équilibré par la table de compression :

buxf
h

dxbxhM 









2
0

0 = 0,65 x 0,04 x (0,16 - 0,04 / 2) x 14,2 x 103 = 59,07 KN.m

M = 59,07 KN.m

Mt
max = 6,29 KN.m ≤ M = 59,07 KN.m  l’axe neutre est dans la table de compression,

le calcul se fera pour une section rectangulaire (b × h) = (65 × 20) cm².

392,0026,0
2,141665

1029,6
2

3

2
max 

xx

x

fbd

M

bu

t

b

b  e  La section est simplement armée (SSA)

b = 0,026   989,0

Mpa
fe

s

st 348
15,1

400





²14,1
34816989,0

1029,6

)/(

3max

cm
fd

M
A

se

t
st 








On prend: Ast = 3HA10 = 2,36 cm²

 Aux appuis :

La table de compression se situe dans la partie tendue de la section, alors j’ai étudié une
section rectangulaire de(ܾ× ℎ) = (12 × 20)ܿ݉ ².

Le moment max aux appuis : Ma
max = 5,50 KN.m

392,0084,0
2,141612

1070,3
2

3

2

max


xx

x

fbd

M

bu

a
b

b  e  La section est simplement armée (SSA)

b = 0,084   964,0
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²67,0
34816964,0

1070,3

)/(

3max

cm
fd

M
A

se

a
a 








On prend : Aa = 1HA12 = 1,13 cm2

III-6.2.8. Vérifications à l’ELU :

a) Vérification de la condition de non fragilité du béton : (Article A.4.2-1 du BAEL 91) :

1/ En travée :

228
min 25,1

400

1,2
166523,023,0 cm

f

f
dbA

e

t 

2
min

2 25,136,2 cmAcmAt   La condition est vérifiée.

2/ Aux appuis :

228
min 23,0

400

1,2
161223,023,0 cm

f

f
bdA

e

t 

2
min

2 23,013,1 cmAcmAa   La condition est vérifiée.

b) Vérification de l’effort tranchant : (Article A.5.1-1 du BAEL 91)

Tu
max = 10,77 KN

Mpa
db

Tu
u 56,0

160120

1077,10 3

0

max
max 






►   La fissuration est peu nuisible 

MpaMpa
f

d

c
u 33,35;2,0min 28 
















Tu
max = 0,50 Mpa u = 3,33 Mpa  La condition est vérifiée.
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c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Article A.6.1-3 du

BAEL 91)

τse < se = Ψs ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa




i

max
se

ud9.0

T

∑ui : somme des périmètres utiles des armatures.

Mpa
Uid

Vu
se 79,0

1014,331609,0

1077,10

9,0

3max










τse = 0,79 Mpa < se = 3,15 Mpa  La condition est vérifiée.

e) Vérification de la contrainte d’adhérence à l’ancrage : (Article A.6.1-2-1 du BAEL 91)

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

longueur :

Se

e
S

4

f
l






ls = longueur de scellement droit.

τse = 0,6 Ψ2 ft28 =0,6 x(1,5)2 x 2,1 = 2,84 Mpa

cmlS 25,42
84,24

4002,1







Les règles du BAEL 91 (Article A.6.1-2-5-3) admettent que l’ancrage d’une barre

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

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

Lc = 0,4 x 42,25 = 16,90 cm

f) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Article A.5.1-3du BAEL 91)

On doit vérifier que :

280
max 267,0 cu fabV 

Avec : a ≤ 0,9d  

.35,115251016,09,012,0267,0 3max KNVu 

KNVu 35,115max 
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- Appuis de rive :

Vu
max = 10,36 KN < 129,76 KN  La condition est vérifiée.

- Appuis intermédiaires :

Vu
max = 10,77 + 10,77 = 21,54 KN < 129,76 KN  La condition est vérifiée.

g) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : (Article A.5.4-3 du BAEL 91)

Je dois vérifier que :

)
9,0

(

max

max

d

M
V

f
A

a

u

e

s 


²30,0)
16,09,0

35,3
77,10(

10400

15,1
²13,1

1
cmcmA 









²65,0²13,1 cmcmA   La condition est vérifiée.

h) Armatures transversales : (Article A.7.2-2 du BAEL 91)

Le diamètre minimal des armatures est donné par :

  cmmm
bh

lt 57,070,512;12;70,5min12,
10

120
,

35

200
min,

10
,

35
min max0 


















 

max
l : Diamètre maximal des armatures longitudinales.

Soit : t = 6 mm

Soit un cadre de 6 donc : At = 2HA6 = 0,57 cm2

i) Espacement des armatures transversales : (Article A.5.1-2-2 du BAEL 91)

L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à la plus petite des deux

valeurs : (0,9d ; 40cm).

St  cmd 40;9.0min

Soit: St = 15cm

cmcmxcmdSt 2,16)40;169,0min()40;9,0min( 

 La condition est vérifiée.
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j) Section minimale d’armatures d’âme :

஺೟

௕బ

௙೐

௦೟
 ≥ 0,4Mpa => ௧ ≥ 0,4ܣ

௕బ

௙೐
௧ݏ

௧ ≥ 0,4ܣ
ଵଶ

ସ଴଴
15 = 0,18 cm2

At = 0,57 cm² ≥ 0,18 cm
2
 La condition est vérifiée

c) Plancher étage de service : (poutrelle continue à trois travées)

Poids du plancher : G = 5,10 x 0,65 = 3,32 KN/ml

Surcharge d’exploitation : Q = 2,5 x 0,65 = 1,62 KN/ml

La combinaison de charge :

- A l’ELU : qu = 1,35 G + 1,5 Q = 6,90 KN/ml

- A l’ELS : qs = G + Q = 4,95 KN/ml

Fig. III.6.10: Schéma statique de la poutrelle.

III.6.2.9 : Choix de la méthode de calcul :

Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher, à l’aide d’une de ces

méthodes usuelles :

o Méthode forfaitaire.

o Méthode de Caquot.

o Méthode des trois moments.

♦ Méthode forfaitaire :

Domaine d’application de la méthode forfaitaire : [Article A.6.2-2-1-0 du BAEL 91]

1) La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à 5 KN

Q ≤ max {2G ; 5 KN} 

Q = 1,62 KN < 2G = 6,64 KN  La condition est vérifiée.
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2) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées

considérées.  La condition est vérifiée.

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

Li / Li+1 = 3,00 / 3,00 = 1,00

 La condition est vérifiée.

Li / Li+1 = 3,00 / 2,85 = 1,05

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

ces revêtements.  La condition est vérifiée.

Conclusion : toutes les conditions sont vérifiées, la méthode forfaitaire est applicable.

095,0
90,6

65,0
 Donc : 








 67,0

3

2
095,00   La condition est vérifiée.

Fig. III.6.11: Coefficients forfaitaires sur appuis.

mKNM I .76,7
8

)3(
90,6

2

0  mKNMM I .76,7001 

mKNM II .76,7
8

)3(
90,6

2

0  mKNMMM III .76,7),max( 0002 

mKNM III .00,7
8

)85,2(
90,6

2

0  mKNMMM IIIII .00,7),max( 0003 

M1 = 0,3 M01 = 2,33 KN.m

M2 = 0,5 M02 = 3,88 KN.m

M3 = 0,5 M03 = 3,50 KN.m

M4 = 0,3 M03 = 2,10 KN.m

0,3M040,5M030,5M020,3M01
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61,0
2

3,02,1


 
51,0

2

3,01


 

1 2 3 4

Fig. III.6.12 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELU [KN.m]

♦ Calcul des  efforts tranchants : 

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4

Mw

[KN.m]

- 2,33 - 3,88 - 3,50

Me

[KN.m]

- 3,88 - 3,50 - 2,10

Tw

[KN]

9,83 10,73 10,32

Te

[KN]

- 10,87 - 9,97 - 9,35

2,102.33 3.88 3,50

7.76 7.76 7.00
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T(x)[KN]

9,83 10,73 10,32

x[m]

10,87 9,97 9,35

Fig. III.6.13 : Diagramme des efforts tranchants (plancher étage courant) à l’ELU [KN].

III.7 : Calcul à l’ELU :

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

Armatures longitudinales :

 En travée :

- Le moment maximal en travée : Mt
max = 7,76 KN.m

- Le moment équilibré par la table de compression :

buxf
h

dxbxhM 









2
0

0 = 0,65 x 0,04 x (0,18 - 0,04 / 2) x 14,2 x 103 = 59,07 KN.m

M = 59,07 KN.m

Mt
max = 7,76 KN.m ≤ M = 59,07 KN.m  l’axe neutre est dans la table de compression,

le calcul se fera pour une section rectangulaire (b × h) = (65 × 20) cm².

392,0025,0
2,141865

1076,7
2

3

2

max 
xx

x

fbd

M

bu

t

b

b  e  La section est simplement armée (SSA)

b = 0,025   987,0

Mpa
fe

s

st 348
15,1

400




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²25,1
34818987,0

1076,7

)/(

3max

cm
fd

M
A

se

t
st 








Je prends : Ast = 3HA10 = 2,36 cm²

 Aux appuis :

La table de compression se situe dans la partie tendue de la section, alors j’ai étudié une
section rectangulaire de(ܾ× ℎ) = (12 × 20)ܿ݉ ².

Le moment max aux appuis : Ma
max = 3,88 KN.m

392,0070,0
2,141812

1088,3
2

3

2

max


xx

x

fbd

M

bu

a
b

b  e  La section est simplement armée (SSA)

b = 0,070   963,0

²64,0
34818963,0

1088,3

)/(

3max

cm
fd

M
A

se

a
a 








Je prend : Aa = 1HA12 = 1,13 cm2

III-7.1) Vérifications à l’ELU :

a) Vérification de la condition de non fragilité du béton : (Article A.4.2-1 du BAEL 91) :

1/ En travée :

228
min 41,1

400

1,2
186523,023,0 cm

f

f
dbA

e

t 

2
min

2 41,136,2 cmAcmAt   La condition est vérifiée.

2/ Aux appuis :

228
min 26,0

400

1,2
181223,023,0 cm

f

f
bdA

e

t 

2
min

2
a cm26,0Acm13,1A   La condition est vérifiée.

b) Vérification de l’effort tranchant : (Article A.5.1-1 du BAEL 91)

Tu
max = 10,87 KN
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Mpa
db

Tu
u 50,0

180120

1087,10 3

0

max
max 






La fissuration est peu nuisible

MpaMpa
f

d

c
u 33,35;2,0min 28 
















Tu
max = 0,50 Mpa u = 3,33 Mpa  La condition est vérifiée.

c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Article A.6.1-3 du

BAEL 91)

τse < se = Ψs ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa




i

max
se

ud9.0

T

∑ui : somme des périmètres utiles des armatures.

Mpa
Uid

Vu
se 71,0

1014,331809,0

1087,10

9,0

3max










τse = 0,71 Mpa < se = 3,15 Mpa  La condition est vérifiée.

e) Vérification de la contrainte d’adhérence à l’ancrage : (Article A.6.1-2-1 du BAEL 91)

Les barres rectilignes de diamètre  et de limite élastique fe sont ancrées sur une longueur :

Se

e
S

4

f
l






ls = longueur de scellement droit.

τse = 0,6 Ψ2 ft28 =0,6 x(1,5)2 x 2,1 = 2,84 Mpa

cmlS 25,42
84,24

4002,1







Les règles du BAEL 91 (Article A.6.1-2-5-3) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne

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

est au moins égale à << 0,4 lS >> pour les aciers HA.

Lc = 0,4 x 42,25 = 16,90 cm
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f) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Article A.5.1-3du BAEL 91)

Je dois vérifier que :

280
max 267,0 cu fabV 

Avec : a ≤ 0,9d  

.76,129251018,09,012,0267,0 3max KNVu 

KN76,129Vmax
u 

- Appuis de rive :

Vu
max = 9,83 KN < 129,76 KN  La condition est vérifiée.

- Appuis intermédiaires :

Vu
max = 10,73 + 9,97 = 21,70 KN < 129,76 KN  La condition est vérifiée.

g) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : (Article A.5.4-3 du BAEL 91)

On doit vérifier que :

)
9,0

(

max

max

d

M
V

f
A

a

u

e

s 


²38,0)
18,09,0

88,3
87,10(

10400

15,1
²13,1

1
cmcmA 









²38,0²13,1 cmcmA   La condition est vérifiée.

h) Armatures transversales : (Article A.7.2-2 du BAEL 91)

Le diamètre minimal des armatures est donné par :

  cmmm
bh

lt 57,070,512;12;70,5min12,
10

120
,

35

200
min,

10
,

35
min max0 


















 

max
l : Diamètre maximal des armatures longitudinales.

Soit : t = 6 mm

Soit un cadre de 6 donc : At = 2HA6 = 0,57 cm2
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73,0
58,6

80,4










u

s

q

q

i) Espacement des armatures transversales : (Article A.5.1-2-2 du BAEL 91)

L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à la plus petite des deux

valeurs : (0,9d ; 40cm).

St  cmd 40;9.0min

Soit: St = 15cm

cmcmxcmdSt 2,16)40;189,0min()40;9,0min( 

 La condition est vérifiée.

j) Section minimale d’armatures d’âme :

஺೟

௕బ

௙೐

௦೟
 ≥ 0,4Mpa => ௧ ≥ 0,4ܣ

௕బ

௙೐
௧ݏ

௧ ≥ 0,4ܣ
ଵଶ

ସ଴଴
15 = 0,18 cm2

At = 0,57 cm² ≥ 0,18 cm
2
 La condition est vérifiée

III.7.2 : Calcul à l’ELS :

a) Plancher terrasse : (poutrelle continue à sept travées)

Lorsque la charge est la même sur toutes les poutrelles de la poutre, ce qui est le cas dans ce

projet, donc pour obtenir les valeurs des moments à L’ELS, il suffit de multiplier les résultats

et de calcul à L’ELU par le coefficient 








u

s

q

q
.
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Fig. III.6.14 : Schéma statique de la poutrelle.

14,0
80,4

65,0
 Donc : 








 67,0

3

2
14,00   La condition est vérifiée.

Fig. III.15 : Coefficients forfaitaires sur appuis.

62,0
2

3,02,1


 
52,0

2

3,01


 

Fig. III.6.16 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS [KN.m].
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♦ Calcul des  efforts tranchants :

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7

Mw

[KN.m]

- 2,22 - 3,70 - 2,00 - 2,00 - 2,00 - 3,70

Me

[KN.m]

- 3,70 - 2,00 - 2,00 - 2,00 - 3,70 - 2,22

Tw

[KN]

10,36 10,36 10,77 10,77 10,36 10,36

Te

[KN]

-9,38 -9,38 -8,38 -8,38 -9,38 -9,38

T(x)[KN]

10,36 10,36 10,77 10,77 10,36 10,36

x[m]

9,38 9,38 8,38 8,38 9,38 9,38

Fig. III.6.17 : diagramme des efforts tranchants (plancher terrasse) à l’ELS [KN].
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72,0
95,5

30,4










u

s

q

q

b) Plancher étage courant : (poutrelle continue à trois travées)

Fig. III.6.18 : Schéma statique de la poutrelle

15,0
30,4

65,0
 Donc : 








 67,0

3

2
15,00   La condition est vérifiée.

Fig. III.6.19 : Coefficients forfaitaires sur appui.

63,0
2

3,02,1


 
53,0

2

3,01


 

Fig. III.6.20 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS [KN.m].

0,3M040,5M030,5M020,3M01

1,802,01 3,35 3,02

5,70 5,70 5,13
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♦ Calcul des  efforts tranchants : 

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4

Mw

[KN.m]

- 2,01 - 3,35 - 3,02

Me

[KN.m]

- 3,35 - 3,02 - 1,80

Tw

[KN]

8,47 9,25 9,70

Te

[KN]

- 9,38 - 8,60 - 7,25

T(x)[KN]

8,47 9,25 9,70

x[m]

9,38 8,60 7,25

Fig. III.6.21: Diagramme des efforts tranchants (plancher étage courant) à l’ELS [KN].
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72,0
90,6

95,4










u

s

q

q

c) Plancher étage de service: (poutrelle continue à trois travées)

Fig. III.6.22 : Schéma statique de la poutrelle

13,0
95,4

65,0
 Donc : 








 67,0

3

2
13,00   La condition est vérifiée.

Fig. III.6.23 : Coefficients forfaitaires sur appui.

62,0
2

3,02,1


 
52,0

2

3,01


 

Fig. III.6.24 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS [KN.m].

0,3M040,5M030,5M020,3M01

2,102,33 3,88 3,50

7,76 7,76 7,00
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♦ Calcul des  efforts tranchants : 

Le tableau ci-dessous nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes

travées :

Travée 1-2 2-3 3-4

Mw

[KN.m]

- 2,33 - 3,88 - 3,50

Me

[KN.m]

- 3,88 - 3,50 - 2,10

Tw

[KN]

9,83 10,73 10,32

Te

[KN]

- 10,87 - 9,97 - 9,35

T(x)[KN]

9,83 10,73 10,32

x[m]

10,87 9,97 9,35

Fig. III.6.25 : Diagramme des efforts tranchants (plancher étage courant) à l’ELS [KN].
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III.7.2 : Vérification des contraintes à l’ELS :

a) Etat limite de résistance du béton en compression : (Article A.4.5.6-2 du BAEL 91)

Je dois vérifier que :

286,0 fcK
bcStbc   = 15 Mpa

 En travées : Ast = 2,36 cm²

09,1
1812

36,2100

.

.100







db

Ast

 = 1,092 1 = 0,856, 1 = 0,432 et
)1(15 1

1






K

α1 = 0,432  K=0,051

Mpa
x

dA

M t
St 173

18856,036,2

1029,6

.

3









Stbc K  = 0,051 x 173 = 8,82 Mpa

bc = 8,12Mpa < bc
 = 15Mpa  La condition est vérifiée.

 Aux appuis : Aa = 1,13cm²

523,0
1812

13,1100

.

.100







db

Aa

 = 0,523 
1 = 0,892, 1 = 0,324 et

)1(15 1

1






K

α1 = 0,324  K=0,032

Mpa
x

dA

M a
St 50,204

18892,013,1

1070,3

.

3









Stbc K  = 0,032 x 204,50 = 6,55 Mpa

bc
= 6,55 MPa < bc

 = 15MPa  La condition est vérifiée.

Conclusion : Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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b) Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration est peu nuisible, aucune vérification n’est à effectuer.

c) Etat limite de déformation :

Les règles du BAEL 91 (Article B.6.5-2) précisent que je peux me disposer de vérifier

a l’ELS les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont vérifiées :

                    ♦   
16

1


l

h

              ♦ 
010

1

M

M

l

h t

              ♦ 
efdb

A 2,4

0




 0625,0
16

1
0666,0

300

20


L

h
 La condition est vérifiée.

 17.0
70.3

29.6

10

1
0666.0

300

20
  La condition n’est pas vérifiée.

 400

2,4

18,12

36,2
  La condition est vérifiée.

La 2 ème condition n’est pas vérifiée, le calcul de la flèche est indispensable.

III.7.3 Calcul de la flèche : (Article B.6.5-2 du BAEL 91)

Je doit vérifier que :

mm
l

f 00,6
500

3000

500


Avec :

f : La flèche admissible

VE : Module de déformation différé

f
IE

lM
f

fvV

S
t 





10

2
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MpafE cV 87,108182537003700 33
28 

fvI : Inertie fictive pour les charges de longue durée

V

fv

I
I

 




1

1,1 0

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

gravité de la section.

 
   2

2
0

1

2

0
00

3
2

3
10

0 15
212

.
3

cyA
h

y
h

hbb
yyb

I 
























0

1
B

S
y 

B0 : la section homogénéisée

 

  Ahbbhb

dA
h

bb
h

b
y






15

15
22

000

2
0

0

2

0

1

cmy 227,21

12 yhy 

cmy 773,17227,2202 

On aura :
4

0 56,31638 cmI 

♦ Calcul des cœfficients : 

0109,0
1812

36,2

0








db

A


b0

b

y1

y2

h0

h
d
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51,1

0109,0
65

123
2

1,202,0

3
2

02,0

0

28 








 












 









b

b

ft
V

  547,00;547,0max0;
4

75,1
1max

28

18 













tS

t

f

f




40 69,19059
547,051,11

56,316381,1

1

1,1
Cm

I
I

V

fV 












D’ou la flèche :

00,675,2
1069,1905987,1081810

30001029,6
4

26





 ff

 La condition est vérifiée, donc la flèche est admissible.

fvV

S
t

IE

lM
f






10

2



Chapitre III Calcul des éléments

117

Fig. III.6.26 : Schéma du ferraillage de la poutrelle.

HA10

Fig. III.6.27 : Détails du ferraillage du plancher en corps creux.

65cm

12cm

T.S Ø6 (20×20) cm

3HA12

12

101HA12
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III.8. Calcul de la poutre de chaînage

III.8.1. Pré dimensionnement :

a/ Détermination de la hauteur :

 ♦ Condition du BAEL : 
1015

L
h

L
t 

♦ Condition du RPA : La valeur minimale pour la hauteur  est de 30cm.   

A.N : cmL 265

 cmhcmh tt 5,2666.17
10

265

15

265











On prend : cmht 30

b/ Détermination de la largeur :

Elle est donnée par la condition suivante: tt hbh 7,04,0 

Selon le RPA 99 modifié en 2003, la largeur adoptée doit satisfaire les conditions :

cmb 20 4
b

ht

On aura ainsi cmbcm 2112 

On adopte : cmb 20

Fig. III.8 : Dimensions de la poutre de chainage.

III.8.2 Détermination des charges revenant à la poutre de chainage :

-Poids propre de la poutre :…….......…. mlKN /50.12530,020,0 

-Poids du mur extérieur :....……………   mlKN /84.784,230,006,3 

-Poids du plancher :………………….....   mlKN /66,12/65,01,5 

GT = 11 KN/ml

Charge d’exploitation :………………   mlKN /488,02/65,05,1 

20

30
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III.8.3 Combinaisons de charges :

A l’ELU : mlKNqu /58,15488,05,11135,1 

A l’ELS : mlKNqs /48,11488,011 

III.8.4 Calcul des efforts internes :

a/ A l’ELU :

- Réaction d’appuis :

KNRR BA 64,20
2

65,258,15



 Figure 1

- Calcul des efforts internes :











KNT

KNT

y

y

64.20)65,2(

64.20)0(

mKNM .67,13
8

65,258,15 2

0 




Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, j’affecterai la valeur du

moment isostatique par les coefficients suivants :

1/ Moment entravée :

mKNMM trav .62,1167.1385,0.85,0 0 

2/ Moment aux appuis :

mKNMMapp .10.467.133,0.3,0 0 

15,58 KN/ml

RA RB2,65
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Fig. III.8.1: Diagrammes des efforts internes à l’ELU.

b/ A l’ELS :

- Réaction d’appuis :

KNRR BA 20,15
2

65,248,11



 Figure 2

11,48 KN/ml

RA RB2,65m

15.58 KN/ml

20,64 20,64
2,65

KN

m

20,64

20,64

KN.m

m

4.10 4.10

11,62
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c/ Calcul des efforts internes :











KNT

KNT

y

y

20,15)60,2(

20,15)0(

mKNM .08.10
8

65,248,11 2

0 




1/ Moment en travée :

mKNMM t .57,806,1085,0.85,0 0 

2/ Moment aux appuis :

mKNMM app .02.306.103,03,0 0 

Fig. III.8.2 : Diagrammes des efforts internes à l’ELS.

III.8.5. Calcul des armatures longitudinales :

L’enrobage : cmc 2

La hauteur utile : cmd 28

- Aux appuis :

mKNM app .10,4

KN

15,20

15,20

KN.m

m
3,02 3,02

08,57

11,48KN/ml

15,20 15,202,65
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018,0
2,14²2820

10

²..

310.4







bc

app

fdb

M


 392,0018,0  l La section est simplement armée.

990,0

2
3

42.0
34828990,0

1010.4

..
cm

d

M
A

st

app

app 







Je prends: 2HA12 = 2.26 cm²

- En travée :

mKNM trav .62.11

052,0
2,14²2820

1062.11

²..

3







bc

trav

fdb

M


 392,0052,0  l La section simplement armée.

973,0

2
3

22.1
34828973,0

1062.11

..
cm

d

M
A

st

trav
trav 








Je prends: 2HA14 =3.08 cm²

III.8.6 Calcul des armatures transversales :

thb, : Les dimensions de la poutre.

A.N :








 12;
10

200
;

35

300
mint

mmt 57.8

J’opte pour le choix des barres en HA8.

Soit : 4HA8 = 2,01cm2, disposé en (1cadre + 1etrier).
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     ♦ Espacement  

L’espacement des armatures transversales est donné par le (BAEL91/ Art A.5.1.22) :

)40;9,0(min cmdS t 

Ainsi que, le RPA 99 dans l’article 7.5.2.2 nous donne les relations ci-dessous :

             ♦ Zone nodale : 







 cm
h

S lt 30;12;
4

min 

L’étendue de la zone nodale : hl .2'

             ♦ Zone courante : 2

h
S t 

Selon le RPA 99, la section d’armatures transversales doit vérifier la condition :

bSAA tt ..003,0min 

A.N :

- Selon BAEL 91 : )40;2,25(min cmcmS t 

D’où : cmS t 2,25

- Selon RPA 99 :

            ♦ Zone nodale :








 cmSt 30;8,012;
4

30
min

Donc : cmS t 5,7

L’étendue de la zone nodale : cml 60302' 

Donc, )7( cmS t  en zone nodale.

         ♦ Zone courante : )15()
2

30
( cmSS tt 

Donc , )15( cmSt  en zone courante (travée).
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III.8.7 Vérification des conditions du RPA sur la section d’armatures transversales:

(Art 7.5.2.2)

       ♦ Zone nodale :















22

2
min

2

42,042.0

42,0207003,0

42,0

cmcm

cmA

cmA t

   ► Condition vérifiée.

         ♦ Zone courante :















22

2
min

2

9,022,1

9,02015003,0

24,1

cmcm

cmA

cmAt

   ► Condition vérifiée.

III.8.7.1 Vérifications à l’ELS :

    ■ La condition de non fragilité :

e

t
l

f

f
dbAA 28

min ...23,0

A.N : 2
min 67.0

400

1,2
282023,0 cmA 

1/ En travée : 2
min

2 66.008.3 cmAcmAtrav  Condition vérifiée.

2/ Aux appuis : 2
min

2 66,026.2 cmAcmAapp  Condition vérifiée.

a/ Vérification de la contrainte de cisaillement :

Je dois satisfaire la condition suivante :








 MPaf c

b

uu 5;
2,0

min 28




b =1,5 (situation courante)

A.N : MPau 33,3

MPau 36,0
102820

1064,20
2

3






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MPaMPau 33,336,0             ►       Condition vérifiée.

b/ Vérification de la contrainte d’adhérence :(BAEL91 Art 6.1,3)

Il faut vérifier que :

MPaf
Uid

V
tssese 15,31,25,1.

..9,0
28

max 




A.N : MPase 15,3

cmu i 53.72,114,32  

MPase 08.1
53.7289,0

1064.20







MPaMPa sese 15,308.1    ► Condition vérifiée.

c/ Influence de l’effort tranchant aux appuis :

1/ Influence sur le béton (BAEL 91/Art A, 5,313) :

bd
f

V
b

c ..9,0..4,0 28
max




A.N : KNV 64.20max  ;

KN33620289,0
5,1

5,2
4,0 

KNKN 33664,20   ► Condition vérifiée.

2/ Influence sur les aciers (BAEL 91/Art A, 5,321) :

Je doit vérifier que :

s

e

u

u

app f

d

M
V

A



.9,0



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A.N : 226.2 cmA app 

2

3

53.0
348

289,0

1010,04
64,20

.9,0
cm

f
d

M
V

s

e

u
u













22 53,026.2 cmcm                              ►         Condition vérifiée.

d/ Etat limite de compression du béton (BAEL 91/Art B.6.5, 1) :

 Aux appuis :








 


bd

A100
1
























903,0

51.36
40,0

2820

26.2100

1

1

1 


k
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                             ►    Condition vérifiée.



Chapitre III Calcul des éléments

127

e/ Etat limité de déformation (BAEL 91/Art B.6.5, 2) :

Je peux admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois

conditions suivantes sont vérifiées :

♦   

16

1


l

h  ;     ♦      

0.10 M

M

l

h trav
 ; ♦      

e

trav

fdb

A 2,4

.


 ■    





















0625,0113,0

113,0
265

30

0625,0
16

1

l

h
                        ►               Condition vérifiée.

 ■       
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


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



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               ►               Condition vérifiée. 

             ■             
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

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              ►               Condition vérifiée.
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Fig. III.8.3 : Détails du ferraillage de la poutre de chainage.
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IV.1. Introduction :

L’ingénierie dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des éléments

finis (M.E.F), permettant le calcul automatique des diverses structures. Il est donc

indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la (M.E.F), et comprenne également le

processus de la phase de solution. Cette compétence ne peut être acquise que par l’étude

analytique du concept de la (M.E.F) et la connaissance des techniques en rapport avec

l’utilisation de ces outils de calcul.

Cette étude se fixe comme objectif la présentation des notions fondamentale du calcul

automatique d’un point de vue essentiellement physique tout en considérant le code de calcul

dans son efficacité opératoire, c.à.d. en tant qu’outil destiné à l’utilisateur professionnel.

Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son

problème de calcul des structures et contrôler presque sans effort les résultats fournis par

l’ordinateur.

IV.1.1 Concept de base de la M.E.F :

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation

pour les cas de structures ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère de

la structure est comme un assemblage discret d’éléments finis, ces derniers sont connectés

entre eux par des nœuds situés sur les limites de ces éléments.

La structure étant ainsi subdivisée, peut être analysée d’une manière similaire à celle utilisée

dans « la théorie des poutres ». Pour chaque type d’élément, une (fonction de forme) fonction

de déformation de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation et la

force nodale qui peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale.

Un system d’équation algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de

chaque nœud, tout en considérant inconnue les déformations au niveau 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.1.2. Description d’ETABS :

ETABS est un logiciel de calcul des structures d’ingénieries, particulièrement adaptée aux

bâtiments, et ouvrages de génie civil. Il permet en un même environnement la saisie

graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’éléments autorisant l’approche du

comportement de ces structures. ETABS offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets

statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de vérification des structures
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en béton armé et charpentes métalliques. Le post-processeur graphique facilite l’interprétation

des résultats, en offrant notamment la possibilité de

visualiser la déformée du système, les diagrammes des efforts et courbes enveloppes, les

champs de contraintes, les modes propres de vibration etc.

Rappel :( terminologie)

Grid line :

Joints :

Frame :

Shell :

Element :

Restraints :

Loads :

Uniformed loads :

Define :

Material :

Concrete :

Steel :

Frame section :

Column :

Beam :

File :

Copy :

Move :

Save :

Save as :

Add :

Delete :

Story :

Height :

Tickness :

ligne de grille

nœuds

portique (cadre)

voile

élément

encastré

charge

charge uniforme

définir

matériaux

béton

acier

coffrage

poteau

poutre

fichier

copier

déplacer

enregistrer

enregistrer sous

ajouter

supprimer

étage

hauteur

epaisseur
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IV.2. Manuel d’utilisation de L’ETABS :

La version exploitée dans notre travail est (ETABS v 9.7)

Pour ouvrir l’ETABS on clique sur son icône (fig1) :

IV.2.1.Etapes de modélisations : Figure IV.1

A/ Première étape :

Elle consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser.

a/ Choix des unités :

Le choix du système d'unités pour la saisie de données dans ETABS, se fait du bas de

l’écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements :

b/ Géométrie de base : Figure IV.2

Dans le menu en haut de l’écran on sélectionne

File New model  Default.edb. Cette option permet d’introduire :

- Le nombre de portiques suivant x-x, (dans notre cas nous avons 9 lignes suivant x-x)

- Le nombre de portique suivant y-y, (dans notre cas nous avons 8 lignes suivant y-y)

- Le nombre des étages, (10 nivaux_ RDC+Etage de service+8 Etage)

Figure IV.3. : Géométrie de base

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D

et l’autre à 2D suivant l'un des plans : X-Y / X-Z / Y-Z.
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c/ Modification de la géométrie de base :

Je procéderai à la modification des longueurs des trames et des hauteurs d’étage,

- Je clique sur

- J’introduis les distances cumulées puis je clique sur ok

Figure IV.4 : Modification des longueurs de trames suivant X-X et Y-Y

B/ deuxième étape :

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux

en l’occurrence, l’acier et le béton.

Puis je clique sur DefineMaterial proprietes nous sélectionnant Add new material

et j’écrit BETON dans la case Material name, ou bien l’icône et j’apporte les

modifications inscrites dans la Figure.7:
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Figure IV.5 : définir un nouveau matériau

Figure IV.6 : Introduction des propriétés mécaniques du béton

C/ Troisième étape :

La troisième étape consiste à l’introduction des propriétés géométriques des

éléments (poutre, poteaux et voile)

Commencer d’abord par introduire les sections des poutres principales (PP) et ceci de la

manière suivante :
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Nous choisissons le menu Define  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).

Fig IV.7 : Dimensions des éléments Fig IV.8 : Dimensionnement des éléments

L’icône Reinforcement ouvre une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés des

barres d’armatures

Si je clique sur le bouton Section properties , je peux voir l’aire, les moments d’inerties,

l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS

Je procéde de la même manière pour les autres éléments

Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), je passer aux

éléments plaques (voile, plancher)

Je choisis le menu :

Definewall/slab/deck sectionAdd new Wall pour le dimensionnement du voile Fig11

Definewall/slab/deck sectionAdd new deck pour le dimensionnement du plancherFig12



Chapitre IV Etude du contreventement et dynamique

135

Fig IV.9 / Fig.VI.10 : Dimensionnement des voiles

Fig IV.11.Dimensionnement du plancher (dalle de compression)
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D/ Quatrième étape :

Définir les charges appliquées à la structure modélisée.

1/ Charges statiques (G et Q):

La structure est soumise à :

Des charges permanentes (G) et des surcharges d’exploitation Q, pour les définir je

clique sur : Define  Static Load Cases, Ou bien l’icone:

,

Fig IV.12. Définition des charges G et Q

2/ Charge dynamique (E):

Pour le calcul dynamique de la structure j’introduis un spectre de réponse conçu par le

CGS.

Ce spectre est une courbe de réponse maximale d’accélérations [(Sa/g) Accélération

spectrale] 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 de moyenne sismicité, voir Annexe 1 du RPA 2003)

 Groupe d’usage : 2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003)

 Coefficient de comportement : A=5. (Mixte portique/voile avec interaction)

 Remplissage : Danse

 Site : S3 (site meuble)

 Facteur de qualité (Q): 
6

1

1 qPQ ; Q=1,05
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 Ouvrir l’application en cliquant sur l’icone :

Fig. IV.13. Le spectre de réponse

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, je clique sur l’onglet

Text et puis j’enregistre.

Ensuite j’introduis le spectre dans le logiciel ETABS par :

Define  Response Spectrum Functions ( ou ) Add Spectrum from file
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Fig IV.14. Introduction du spectre de réponse

Après l’introduction du spectre, la prochaine étape consiste à la définition du

chargement EX et EY (séisme), pour cela je clique sur :

Define  Reponses spectrum cases  Add New Spectrum (ou ).

Dans la partie Input Response Spectra , je vais introduire le spectre à prendre en

compte dont les deux direction principales sont U1 et U2 .

Fig IV.14.1. Introduction du spectre de réponse
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Fig IV.15. Définition du chargement Ex et Ey (séisme)

E/ Cinquième étape :

Chargement du plancher :

1/ Etapes du chargement :

Les charges statiques étant définies, je sélectionne les plancher et j’introduit le chargement

linéaire qui lui revient en cliquant sur :

Assign  Shell/Area loads  Uniform… (ou sur )
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Fig IV.16. Chargement du plancher

Je spécifie le type de chargement (G ou Q) sur la case Load Case Name, ensuite le

chargement linéaire est introduit dans la case Load.

F/ Sixième étape :

1/ Introduction des combinaisons d’actions :

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

déformations sont :

2/ Combinaisons aux états limites (ELU/ELS) :

ELU : 1,35 G + 1,5 Q

ELS : G + Q

3/ Combinaisons accidentelles du RPA :

G Q E : G+Q±E

0,8G E : 0,8G±E

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel je clique sur :

Define load Combinations Add New Combo (ou )
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Fig IV.17.Introduction des combinaisons d’actions

-Je reprends les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

G/ Septième étape :

1/ Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) :

                   ♦ Appuis :

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

encastrement, je sélectionne les nœuds du RDC puis je clique sur :

Assign Joint/point  Restraints (ou )
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Fig IV.18 Encastrement des appuis

2/ Mass- Source :

Introduire la masse sismique G+0,2Q par : Define  Mass source (ou )

Fig IV.19. La combinaison du poids (G+0,2Q)



Chapitre IV Etude du contreventement et dynamique

143

3/ Diaphragme :

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, je dois 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.

Donc je, sélectionne les nœuds du premier plancher puis je clique sur :

Assign  Joint/point  Diaphragm  Add New Diaphragm (ou )

Fig IV.20. Le diaphragme

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm, je clique sur OK

pour valider et je refait la même opération pour tous les autres planchers.

H/ Huitième étape :

1/Analyse et visualisation des résultats

Pour le lancement de l’analyse : Analyze  Run Analysis (ou )

pour la visualisation des résultats :

2/ Période et participation modale :

Dans la fenêtre Display  show tables, je clique sur Modal Information et je

sélectionne la combinaison « Modal ».
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Fig IV.21. Choix des tableaux à afficher

 Déformée de la structure :

En premier j’appuie sur l’icône Show Deformed Shape ( ) et je sélectionne une

combinaison d’actions.

 Diagramme des efforts internes :

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, je positionne sur un portique et je

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram ( ) dans le menu Display

 Efforts internes dans les éléments barres :

a/ Les poutres :

Pour extraire les efforts max, je commence par sélectionner les poutres, ensuite je clique

sur :

Display  Show tables Dans Element Output je sélectionne « Frame Forces » (Efforts

dans les barres).

Puis cliquer sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions et clique sur OK.
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b/ Les poteaux :

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, je sélectionne ces derniers et ensuite les

mêmes étapes que pour les poutres.

● Efforts internes dans les voiles :

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output, je clique sur « Area forces

and Stresses » et je sélectionne une combinaison d’actions.

● Déplacements:

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, je sélectionne tout le plancher du

niveau considéré, j’appuis sur show tables puis je coche« Displacements »

Pour une meilleure visualisation j’extrais le tableau sur Excel, la colonne Ux correspend au

sens xx, et Uy au sens yy,

 ● Effort tranchant et moment sismique à la base :

Pour extraire les efforts à la base (fondations), je clique sur show tables .

« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » je choisis « EX ou EY »

● Effort tranchant de niveau :

Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, positionner sur la vue en 2D puis dans le

menu View et je clique sur Set 3D View et je selectionne le plan XZ

Dans Display je clique sur Show Deformed Shape et je selectionne la combinaison ≪EX ou

EY≫.

Enfin, dans Draw je choisis l’option Draw Section Cut et je trace une droite traversant les

éléments du niveau considéré.

Remarque :

En désélectionnant la case Wall j’aurai l’effort repris par les portiques tout en

désélectionnant la case Frames puis j’aurai l’effort repris par les voiles.
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Fig VI.22. Modèle 3D de la structure
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IV .2.Etude sismique:

IV.2.1. Introduction :

Les ondes sismiques se propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol et

leur intensités peut provoquer des dommages importants et même la ruine des constructions ;

d’où l’intérêt d’une étude permettant la réalisation de structures plus résistantes aux effets

engendrés par les sollicitations dues aux séismes.

IV.2.2 Méthode de calcul :

Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et de ses dimensions et se

fait à l’aide des trois méthodes :

- par la méthode statique équivalente (dans mon cas n’est pas applicable)

RPA99/03 Tab 4.1.2).

Par Méthode dynamique qui regroupe :

- par la méthode d’analyse modale spectrale

- par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes (nécessite du matériels de haut

technologie, actuellement existe que aux états unie. Séisme Alssento 1940)

La méthode qui convient dans mon cas, est la méthode modale spectrale.

A/ Présentation de la méthode modale spectrale :

Par cette méthode, je cherche pour chacun des modes de vibration le maximum d’effets

engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de réponse

de calcul, Ces effets sont combinés par la suite suivant la combinaison la plus appropriée

pour obtenir la réponse totale de la structure.

B/ Caractéristiques de la structure relative à l’étude dynamique :

La structure est classée comme suit :

- En groupe d’usage 2 (RPA 99/03 Art 3.2).

- Un sol de catégorie S3 (sol meuble)

- Dans une zone de moyenne sismicité : Zone IIa.
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La structure étudiée fait 32,64m de hauteur est compris l’acrotère, le système de

contreventement constitué par des voiles porteurs en béton armé, Dans ce cas les voiles

doivent reprendre 20% des charges dues aux sollicitations verticales et la totalité des la charge

horizontale.

IV.2.3. Vérifications aux exigences de l’RPA99 modifié en 2003 :

a) Spectre de réponse de calcul :

(RPA 2003 A 4.3.3)

g

Sa

Fig IV.23 : Spectre de réponse de calcul.

Avec :

T (sec) : la période avec une précision de 0,1 sec

A : coefficient d’accélération de zone

η : facteur de correction d’amortissement

R : coefficient de comportement de la structure

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site

Q : facteur de qualité de la structure, 
6

1

1 qPQ Formule (4-4)

Pq est la pénalité à retenir selon le critère de qualité q (tableau 4-4 du RPA2003)
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b) Calcul du facteur de qualité Q :

► Sens longitudinal : 

Tableau IV.2.1: valeurs des pénalités Pq Sens longitudinale

Q = 1 + (0 + 0 + 0,05 + 0 + 0 + 0) = 1,05

► Sens transversal : 

Tableau IV.2.2: valeurs des pénalités Pq Sens transversal

Q = 1 + (0 + 0 + 0.05 + 0 + 0 + 0) = 1,05.

Note : D’où la valeur de Q à introduire dans le spectre de réponse est la plus défavorable

Qui est : Q =1,05.

 Pour ce projet les paramètres à considérer sont :

A= 0,15 [zone IIa. groupe d’usage 2 (RPA 2003tableau 4.1)].

R=5 Mixte portiques/voiles avec interaction [(RPA 2003tableau 4.3)]. R=5 car j’ai introduis

des voiles dans la structure.

Critère q Pénalités Pq

1, Conditions minimales sur les files de contreventement 0

2, Redondance en plan 0

3, Régularité en plan 0,05

4, Régularité en élévation 0

5, Contrôle de la qualité des matériaux 0

6, Contrôle de la qualité de l’exécution 0

Critère q Pénalités Pq

1, Conditions minimales sur les files de contreventement 0

2, Redondance en plan 0

3, Régularité en plan 0.05

4, Régularité en élévation 0

5, Contrôle de la qualité des matériaux 0

6, Contrôle de la qualité de l’exécution 0
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T1= 0,15 s ; T2= 0,5 s [Site S3 (RPA 2003 Tableau 4.7)].

Q = 1,05 ; tous les critères sont vérifiés sauf la régularité en plan dans les deux sens

c/ Nombre de modes à considérer : (RPA99/ 03 Art 4.3.4)

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions

orthogonales, le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions

d’excitation doit être tel que :

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au

moins de la masse totale de la structure.

- Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse

totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent ne pas être satisfaites à

cause de l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à

retenir doit être comme suit :

ࡺ√³૜3ࡷ et TK 0,20 sec (4-14)

N : est le nombre de niveaux au-dessus du sol et Tk la période du mode K.

Dans mon cas, N=10 niveaux K ≥ ( 33√10 = 9,48 )

Donc : K=10 nombre de modes.

d/ Combinaison des réponses modales :

Les réponses des deux modes de vibration i et j de périodes Ti, Tj et d’amortissement

ji  , sont considérées comme indépendantes si le rapport

r = Ti / Tj (T i Tj) vérifie

r  10 / (10 +ට ji
 ) (4-15)

Avec :

i et j deux modes de vibration des périodes Ti, Tj et d’amortissement i ,j

Dans le cas où toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres,

la réponse totale est donnée par :

E = ඨ


k

i
iE

1

2 (4-16)
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E : effet de l’action sismique considéré

Ei: valeur modale de E selon le mode « i »

K : nombre de modes retenus

Dans le cas où deux réponses modales ne sont pas indépendantes ; E1 et E2 par exemple,

la réponse totale est donnée par :

E ඨ   



K

i
iEEE

3

22

21 (4-16)

C/ Caractéristiques géométriques de la Structure :

    ♦ Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau : 

Etages

Masse

Centre de masse

[m]

Centre de

torsion [m]

Excentricité

calculée

Excentricité

accidentelle

X Y XCM YCM XCR YCR ex ey ex1 ey1

RDC
409.7137 409.7137 9.979 9.530 10.002 8.924 0.023 0.606 1 1

ETAGE S
415.2864 415.2864 10.00 8.857 10.003 8.435 0.003 0.422 1 1

ETAGE 1
353.8599 353.8599 10.046 7.308 10.004 7.915 0.042 0.607 1 1

ETAGE 2
350.3654 350.3654 10.036 7.376 10.005 7.629 0.031 0.253 1 1

ETAGE 3
344.8427 344.8427 10.036 7.372 10.006 7.493 0.030 0.121 1 1

ETAGE 4
344.8427 344.8427 10.036 7.372 10.007 7.436 0.029 0.064 1 1

ETAGE 5
339.0408 339.0408 10.037 7.368 10.007 7.418 0.030 0.050 1 1

ETAGE 6
334.2007 334.2007 10.038 7.365 10.008 7.422 0.030 0.057 1 1

ETAGE 7
334.2007 334.2007 10.038 7.365 10.008 7.428 0.030 0.063 1 1

ETAGE 8
337.6833 337.6833 10.037 7.182 10.008 7.412 0.029 0.230 1 1

TableauVI.2.3 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

ex< ex1 et ey< ey1  La condition est vérifie

D/ l’excentricité :

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides

dans leur plan, je suppose qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une

excentricité par rapport au centre de torsion est égale à la plus grande des deux valeurs :

 5 % de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être

prise de part et d’autre du centre de torsion)
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 Excentricité résultant des plans

a/ Excentricité accidentelle: (RPA 2003 Art 4.2.7)

-Le RPA impose que :

ex1 = 0,05×20 =1 m.

ey1= 0,05×20 = 1 m.

b/ Caractéristiques dynamiques de la structure :

Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et aux participations

massiques de tous les modes :

Mode Période SumUX SumUY SumUZ

1
0.79263 71.1618 0

0

2
0.631785 71.1618 67.9442

0

3
0.547979 71.1901 67.9536

0

4
0.2165 88.1601 67.9536

0

5
0.148872 88.1602 88.3793

0

6
0.133957 88.183 88.3856

0

7
0.10097 94.5785 88.3856

0

8
0.066949 94.5786 95.3613

0

9
0.061708 96.0291 95.3631

0

10
0.060156 97.2737 95.3637

0

11
0.041605 98.4625 95.3652

0

12
0.041195 98.463 97.9697

0

Tableau VI.2.4 périodes et participations massiques

Note : La valeur de participation massique a atteint les 90% dans le mode 8.

E/ Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon le RPA 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

déterminées par la méthode statique équivalente (RPA 2003 Art 4.2).

La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :
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ࢂ =
ࡽ3ࡰ3࡭

ࡾ
ࢃ (RPA 2003 Art 4.2.3)

Avec:

-A : coefficient d’accélération de zone, donné par le RPA 2003 tableau 4.1 suivant la

zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment : A= 0,15

-D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur

de correction d’amortissement (  ) et de la période fondamentale de la structure (T)

 

   
















sTTT

sTTTT

TT

D

0,30,30,35,2

0,35,2

05,2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







T1=0,15 ; T2=0,5 voir le tableau 4.7

 : donné par la formule :

  7,027  

  (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau

Constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages.

T : La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante :

4
3

NT hCT  (4-6)


Nh : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier

niveau  N .hN = 32.04 m


TC : Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et

donné par le tableau 4.6.
TC = 0,05

T = 0,67 sec,  T2 ≤ T  ≤ 3,0 sec. 

F/ Vérification de la période selon l’RPA 99 / 03 (Art4.2.4.b.4):

Les valeurs de T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes

numériques ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques

appropriées de plus de 30%.

TMMS = 0.79 sec < T  1,30 = 0,871 sec.

Donc : D=2,5 ( మ்

்
)
మ

య= 1,67D = 1.56

 R: le coefficient de comportement global de la structure (RPA 2003 tableau 4.3)

 R = 5

 Q : facteur de qualité voir le titre.
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Qx = Qy = 1,05

W : poids total de la structure, donné par ETABS

Wtx = 37449.90 KN ; Wty = 37449.90 KN

F/ Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA 2003 Art 4.3.6)

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs

modales ; calculée par ETABS ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente max pour une valeur de la période

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. (Vt > 0,80 V)

 Si 0,8Vmax< Vt, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces,

déplacements, moments,...) dans le rapport 0,8 Vmax/ Vt.

-Résultats de la force sismique à la base :

VMSE(Vmax) KN 0,8 VMSE KN VMMS(Vt)KN Observation

Séisme sens

x-x
1840.28 1472.23 1957.77

Condition

vérifiée

Séisme sens

y-y
1840.28 1472.23 1995.41

Condition

vérifiée

Tableau VI.2.5 : Vérification de la résultante des forces sismiques

G/ Vérification des déplacements :

Il faut vérifier que les déplacements relatifs entre étages voisins ne dépassent pas 1%

de la hauteur d’étage [RPA 2003 Art 5.10].



Chapitre IV Etude du contreventement et dynamique

155

Les résultats des déplacements sont calculés par le logiciel ETABS.

a/ Déplacement maximal :

► Sens transversal : 

Fig IV.23. : Vérification des déplacements selon Ex

Il faut vérifier que le déplacement maximal que subit la structure valide la formule

suivante : δmax  ≤  f =
ு௧

ହ଴଴

f : La flèche admissible.

Ht : La hauteur totale du bâtiment.

δmax= 0,02 ≤  f =
ு௧

ହ଴଴
=
ଷଶ.଴ସ

ହ଴଴
= 0,064 ………………. Condition vérifiée
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► Sens longitudinal :  

Fig VI.24. Vérification des déplacements selon Ey

Il faut vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

suivante :δmax ≤  f =
ு௧

ହ଴଴

f : La flèche admissible.

Ht : La hauteur totale du bâtiment.

δmax= 0,01 ≤ f =
ு௧

ହ଴଴
=
ଷଵǤହ

ହ଴଴
= 0,064 ………………. Condition vérifiée.
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b/ Le déplacement horizontal :

Chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit :

D’après le RPA 99 (Art 4.43) : δK = R  δek

Avec :

              δk : déplacement du aux forces sismique.Fi (y compris l’effet de torsion)

R : Coefficient de comportement.

Le déplacement relatif : au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à : k = k - k-1

NIVEAU δx (m) δy (m) Δk x (m) Δky (6m) 1% h (m) Vérification

ETAGE 08 0.016
0.011

0.0015 0.0013 0,0306 OK

ETAGE 07 0.0145
0.0097

0.0017 0.0013 0,0306 OK

ETAGE 06 0.0128
0.0084

0.0018 0.0014 0,0306 OK

ETAGE 05 0.0110
0.007

0.0018 0.0013 0,0306 OK

ETAGE 04 0.0092
0.0057

0.0019 0.0013 0,0306 OK

ETAGE 03 0.0073
0.0044

0.0018 0.0012 0,0306 OK

ETAGE 02 0.0055
0.0032

0.0018 0.0011 0,0306 OK

ETAGE 01 0.0037
0.0021

0.0015 0.0009 0,0306 OK

ETAGE_S 0.0022
0.0012

0.0013 0.0007 0,0306 OK

RDC 0.0009
0.0005

0.0009 0.0005 0,0450 OK

Tableau IV.2.6: Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey.

  ♦ Remarque:

Lors du calcul des déplacements, la valeur du coefficient de comportement R est déjà

introduite dans le logiciel ETABS, d’où il n’est pas nécessaire de l’introduire au moment de

la modélisation (spécifié le type de contreventement dans le spectre de réponse).

   ♦ Justification Vis a Vis De l’effet P- :

Les effets de deuxième ordre (ou l’effet de P-) peuvent être négligés dans le cas des

bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

 = (Pkk) / (Vk hk ) 0.10 (RPA99 /Art 5.9)
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Avec :

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau

« k » calculés suivant le formule ci-après





n

ki
QiGik WWP )( * 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ».

k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérant la

Combinaison (G+Q+E).

hk : hauteur de l’étage « k ».

Niv Pk (KN) X


Y
Vkx(m)X Vky(m)Y hk(m) X Y Vérification

10 3857.19 0.0015 0.0013
433.66 454.94

3.06 0.004 0.003 OK

9 7270.08 0.0017 0.0013
741.62 779.49

3.06 0.005 0.003 OK

8 10682.97 0.0018 0.0014
988.48 1029.46

3.06 0.006 0.004 OK

7 14209.66 0.0018 0.0013
1201.46 1247.62

3.06 0.006 0.004 OK

6 17736.34 0.0019 0.0013
1387.91 1436.25

3.06 0.007 0.005 OK

5 21263.03 0.0018 0.0012
1545.21 1592.64

3.06 0.008 0.005 OK

4 24916.90 0.0018 0.0011
1679.07 1720.18

3.06 0.008 0.004 OK

3 28540.69 0.0015 0.0009
1787.17 1820.11

3.06 0.007 0.004 OK

2 32864.20 0.0013 0.0007
1888.01 1921.93

3.06 0.007 0.0003 OK

1 37449.90 0.0009 0.0005
1957.77 1995.41

4.50 0.003 0.002 OK

Tableau IV.2.7. Justification Vis-à-vis De l’effet P- dans les deux Sens

D’où kx et ky sont inférieur à « 0,1  hk ».

Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre structure
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IV.2.4. Calcul du pourcentage de participation des voiles et portiques :

► Charge verticale : 

Fig IV.2.25 : L’effort de la charge verticale repris par l’ensemble

Fig IV.2.26 : L’effort de la charge verticale repris par les voiles
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Fig IV.2.27 : L’effort de la charge verticale repris par les portiques

Résultats :

Effort repris par l’ensemble : 39986.74 KN

Effort repris par les portiques : 27883.73 KN

Effort repris par les voiles : 12103.00 KN

Conclusion 1 :

Le pourcentage repris par :

- Les portiques : 70%

- Les voiles : 30%
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► Charges horizontales : 

♦ Suivant X-X :

Fig IV.2.28 : L’effort de la charge Ex repris par l’ensemble
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Fig IV.2.29 : L’effort de la charge Ex repris par les portiques

Fig IV.2.30 : L’effort de la charge Ex repris par les voiles

Résultats :

Effort repris par l’ensemble : 1957.77 KN

Effort repris par les portiques: 218.60 KN

Effort repris par les voiles : 1743.45KN

Conclusion 2:

Le pourcentage repris par :

- Les portiques : 10%

- Les voiles : 90%
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♦ Suivant Y-Y : 

Fig IV.2.31 : L’effort de la charge Ey repris par l’ensemble

Fig IV.2.32 : L’effort de la charge Ey repris par les portiques
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Fig IV.2.33 : L’effort de la charge Ey repris par les voiles

Résultats :

Effort repris par l’ensemble : 1995.41KN

Effort repris par les portiques : 128.13 KN

Effort repris par les voiles : 1867.75KN

Conclusion 3 :

Le pourcentage repris par :

Les portiques : 6%

Les voiles : 94 %

Conclusion :

Les conditions du RPA sont vérifiées.
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V.1. Ferraillage des poteaux

V.1.1.Introduction

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens, en tenant compte des
combinaisons considérées :

a- 1.35 G +1.5 Q ELU (BAEL)
G + Q ELS (BAEL)

b- G + Q + 1.2 E RPA 2003
0.8 G + E RPA 2003

En procédant à des vérifications à l’ELS.

V.1.2.Recommandation du RPA 2003

a/ Les armatures longitudinales

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droite et sans crochet.

-Le pourcentage minimale sera de : 0,80 % x section du poteau (Zone IIa).

Poteau (50x50) 2
min 205050008,0 cmA 

Poteau (45x45) 2
min 2.164545008,0 cmA 

Poteau (40x40) 2
min 8.124040008,0 cmA 

-Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 3 %(zone IIa)

Poteau (50x50) 2
max 75505003,0 cmA 

Poteau (45x45) 2
max 75.60454503,0 cmA 

Poteau (40x40) 2
max 48404003,0 cmA 

-Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %(zone IIa)

Poteau (50x50) 2
max 150505006,0 cmA 

Poteau (45x45) 2
max 5.121454506,0 cmA 

Poteau (40x40) 2
max 96404006,0 cmA 

-Le diamètre minimal est de 12
-La longueur de recouvrement minimal est de  40LR (zone IIa)

-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :
(L = 25 cm (zone IIa).)

-Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à l’extérieure des zones nodales
(zones critiques).

he

L’

h’

Fig.V-1-1: La zone nodale
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La zone nodale est définie par L’ et h’.

L’= 2h’

h’= max ( he/6 ;b1 ;h1 ;60cm )

(h1 ; b1): section de poteau

he : hauteur d’étage

b/ Les armatures transversales

1/ Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante:

e

ua

t

t

fh

V

S

A






Vu: Effort tranchant de calcul.
fe: Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.
ρa: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant.
h: Hauteur totale de la section brute.












575.3

55.2

g

g

a

g : L’élancement géométrique du poteau.

a

I f
g  Où

b

I f
g 

If : La longueur de flambement des poteaux.
St : espacement des armatures transversales.

 










courantezoneen15minS

nodalezoneencm1510minS
min
lt

min
lt

 : est le diamètre des armatures longitudinales du poteau.

2/ La quantité d’armatures transversales minimales
t

t

Sb

A


en % est donnée comme suit :

%3.0A5 ming 

%8.03 min  Ag

53 g   Interpolation entre les valeurs limites du poteau

3/ Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diamètre suffisants
 mm12 pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.

4) Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur droite
de 10 min.

V.1.3.Etape de calcul des armatures longitudinales

1/ Etape de calcul en flexion composée:

      ♦       Si c
2

h

N

M
e

u

u  , Alors la section est partiellement comprimée
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      ♦      Si   c
2

h

N

M
e

u

u  , Alors la section est entièrement comprimée,

Donc, il faut vérifier en plus l’inégalité suivante :

 Afbh)
h

c
81.0337.0(M)cd(N bc

2
fu 

Avec : 







 c

2

h
NMM uuf  Moment fictif

      ♦   Si l’égalité est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et le calcul se fait 
comme suit :

bc
2

f
b

fbd

M


Si rb  la section est simplement armée

Si rb  la section est doublement armée, donc il faut calculer Al et Al’

392.0r 

s

f
l

d

M
A




La section réelle est donnée par :
s

ls

N
AA




     ♦    Si l’inégalité (A) est vérifiée, donc la section est entièrement comprimée ; il faux donc 
vérifié l’inégalité suivante:

     Bfhbch5.0McdN bcfu 

     ♦   Si l’inégalité (B) est vérifiée ; donc la section à besoin d’armatures inférieures comprimées. 

 
 cd

fhbh5.0dM
A

s

bc/






/

s

s

bcu
s A

fhbN
A 






     ♦    Si l’inégalité (B) n’est pas vérifiée, la section n’a pas besoin d’armatures inférieures. 

s

bcu
s

' fhbN
A




 Et As=0

 

h

c
857.0

fhb

McdN
357.0

'

bc
2

'
u










V.1.3.Vérification à l’ELS

Dans le cas des poteaux, il y’ a lieu de vérifiée :

1/ État limite d’ouvertures des fissures:

Aucune vérification n’est nécessaire, car la fissuration est peu nuisible.
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2/ Contrainte dans le béton
MPa15f6.0 28cbcbc 

On a deux cas à vérifiée, en flexion composée et à l’ELS

♦    Si 
6

h

N

M

s

s est entièrement comprimée.

- La section homogène est :

)AA(hbS '
ss 

 










 dAcA15

2

hb

B

1
V '

s
'

s

2

0

1  V2 = h – V1

-Le moment d’inertie de la section total homogène :

      2

2s

2

1s
3
2

3
1 cVAcVA15VV

3

b
I 

MPA15f6.0
I

M

B

N
28cb

G

1v
s

0

s
1b 










Puisque
2b1b  , donc il suffit de vérifier que b1b 

Ns : Effort de compression à l’ELS
Ms : Moment fléchissant à l’ELS
Bo : Section homogénéisée.

Bo = b.h + 15 As

♦     Si comprimée.entparliellemestsectionla
6


h

N

M

s

s

Il faut vérifier que :
MPa15bb 

1b yK 

    2''
s

2

s

3

xx

xx

s

cyAydA15
3

yb
I

I

M
K












y1 = y2 + c

y2 : est à déterminer par l’équation suivante : 0qypy 2
3
2 

Avec :    cd
b

A90
cc

b

A90
c3p s's

'
2 

   2s2's
'

3 cd
b

A90
cc

b

A90
2q 

e
2

h
c 
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c : Distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée.

V.1.3. Vérification de l’effort normal réduit (Nu max)

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous les sollicitations
d’ensemble dues au séisme, l’effort normal de compression est limité par la condition suivante :

30.0
28





cc

u

fB

N


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

Bc : l’aire de la section brute.

Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau suivant :

Sections
(cm2)

Nu max

(KN)
Bc (m2)  Observation

50x50 1753.180 0.25 0.2805088 Vérifié

45x45 883.770 0.20 0.1767540 Vérifié

40x40 441.970 0.16 0.1104925 Vérifié

Tab.V-1-1: vérification préliminaire de l’effort normal réduit

Conclusion : La condition de l'effort normal réduit est vérifiée

V.1.4.Ferraillage des poteaux

 ► Poteaux transversaux (y- y) 

Ni N (KN) M
(KN.m)

Sect
(cm2)

obs As
’

cm2
As

cm2
Amin

cm2
Aadopt

(cm2)
Choix des

barres

RDC
E-S
Etage

1
2

Nmax =
1753.180

Mcor =
26.959

50

X

50

SEC 0 0

20

24.12

12 HA 16
Nmin =

-992.710
Mcor =
4.446

SEC 0 0 24.12

Ncor =
-774.820

Mmax =
82.450

SEC 7.47 0 24.12

3

4

5

Nmax =
883.770

Mcor =
4.108

45

X

45

SPC 0 0

16.2

18.48

12 HA 14
Nmin =

-76.520
Mcor =
5.360

SPC 0 0 18.48

Ncor =
-401.070

Mmax =
80.140

SPC 0.22 0 18.48

6

7

8

Nmax =
441.970

Mcor =
4.540

40

X

40

SPC 0 0

12.8

12.32

8 HA 14
Nmin =

-105.730
Mcor =
1.648

SPC 0 0 12.32

Ncor =
-69.461

Mmax =
101.50

SPC 0 0 12.32

Tab.V-1-2: Ferraillage des poteaux transversaux
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► Poteaux longitudinaux (x-x): 

Tab.V-1-3: Ferraillage des poteaux longitudinaux

V.1.5.Armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des
aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :

-Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements.
-Empêcher le déplacement transversal du béton.

 Diamètre des aciers

mmt
l

t 33.6
3

20

3

max




 , soit mm8t 

Nous adoptons des cadres de section At = 2.01 cm2 = 4 HA8

 Espacement des armatures

-En zone nodale :

    cmScmcmcmS tlt 102.115,2.110min15,10min min 

-En zone courante :

cm1815S min
lt  cmSt 13

 Longueurs de recouvrement

cmL tr 806.15050 

Ni N (KN) M (KN.m) Sect
(cm2)

obs As
’

cm2
As

cm2
Amin

cm2
Aadopt

(cm2)
Choix des
barres

RDC
E-S
Etage
1
2

Nmax =
1753.180

Mcor =
26.959

50

X

50

SEC 0 0

20

24.12

12 HA 16
Nmin =

-992.710
Mcor =
4.446

SEC 0 0 24.12

Ncor =
-774.820

Mmax =
82.450

SEC 7.47 0 24.12

3

4

5

Nmax =
883.770

Mcor =
4.108

45

X

45

SPC 0 0

16.2

18.45

12 HA 14
Nmin =

-76.520
Mcor =
5.360

SEC 0 0 18.45

Ncor =
-401.070

Mmax =
80.140

SPC 0.22 0 18.45

6

7

8

Nmax =
441.970

Mcor =
4.540 40

X

40

SPC 0 0

12.8

12.32

8 HA 14

Nmin =
-105.730

Mcor =
1.648

SPC 0 0 12.32

Ncor =
-69.461

Mmax =
101.50 SPC 0 0 12.32
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 Vérification de la quantité d’armatures

i

l f
g  ,

B

I
i  , lf = 0.7 he

Pour le cas le plus défavorable :
lf = 0.7 x 4.5 = 3.15 m

30.6
50.0

15.3


b

I f

g

En zone nodale :
2

min 5.11050003.0003.0 cmSbA t 

En zone courante :
2

min 95.11350003.0003.0 cmSbA t 

Donc

vérifieeconditioncmA
cmA

cmA
t

2

2
min

2
min

01.2
95.1

5.1












 Vérification de l’effort tranchant

28cbbu
u

b f
db

V
















5Si04.0

5Si075.0

g

g

b

MPabu 875.125075.0 

Avec :








075.0530.6

2528

bg

c MPaf



V.1.6.Armatures transversales et vérification au cisaillement

e

ua

t

t

fh

V

S

A








Niv Vu λg ρa he ρb At At

min

A
ad

St τb τbu Ob

RDC 12.140 6.30 2.5 50 0.075 0.30 1.95

4H
A

8
=

2.
01

cm
2

Zn=13cm
Zc=10cm

0.005 1.875

V
ér

if
ié

e

E-S 58.350 4.28 2.5 50 0.075 1.45 1.95 0.024 1.875
1 68.960 4.28 2.5 50 0.075 1.72 1.95 0.029 1.875
2 78.480 4.28 2.5 50 0.075 1.96 1.95 0.032 1.875
3 69.570 4.76 2.5 45 0.075 1.73 1.75 Zn=15cm

Zc=10cm
0.036 1.875

4 65.880 4.76 2.5 45 0.075 1.64 1.75 0.034 1.875
5 67.510 4.76 2.5 45 0.075 1.68 1.75 0.035 1.875
6 52.290 5.35 2.5 40 0.075 1.30 1.56 Zn=15cm

Zc=10cm
0.034 1.875

7 48.720 5.35 2.5 40 0.075 1.22 1.56 0.032 1.875
8 51.300 5.35 2.5 40 0.075 1.28 1.56 0.033 1.875

Tab.V-1-6: vérification au cisaillement des armatures transversales
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Note :

Les résultats des sections d’armature dans les tableaux qui suivent sont donnés par le
logiciel SOCOTEC.

■  Exemple de calcul donné par SOCOTEC:
- J’introduis les données : N, M, b, h, Fe, afin d’obtenir les sections adéquates.

Remarque :

En ce qui concerne les plans de ferraillage, voir la fin du dernier chapitre.
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V.2. Ferraillage des poutres :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple à L’ELU et vérifiées à L’ELS, sous les

combinaisons des charges les plus défavorables.

V.2.1.Recommandation de RPA Pour le ferraillage des poutres :

a/ Armatures longitudinales :

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de:

0,5% en toute section.

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

-Poutre secondaire de (3035): Amin = 0,005  3530 5.25cm 2.

Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de 4% en zone courante et de 6% en

zone de recouvrement.

-Poutres principales de (3040):

Amax = 0,04 484030  cm 2 (en zone courante).

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

-Poutres secondaires de (3035):

Amax = 0,04 423530  cm 2 (en zone courante).

Amax = 0,06 633530  2cm (en zone de couvrement).

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

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et

d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.

b/ Armatures transversales :

La quantité minimale des armatures transversales est donnée par :

At= 0,003 St b

L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

max
tS = min 








12,

4

h
en zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont

nécessaires.

St
2

h
 en zone de recouvrement.

Avec :

 : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures transversales
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Les premières armatures transversales doivent être disposée de 5 à 7cm au plus du nu

d’appui ou de l’encastrement.

     ♦   Les situations à considérer : 

Les armatures seront calculées à l’état limite ultime « ELU » sous l’effet des sollicitations

les plus défavorables des situations suivantes :

Situation
Béton Acier (TYPE 1 FeF40)

b Fc28 (Mpa) fbu (MPa) s Fe (MPa) s (MPa)

Durable 1,5 25 14,167 1,15 400 348

Accidentelle 1,15 25 21,73 1 400 400

V.2.2. Etapes de calcul à L’ELU :

1/ Calcul du moment réduit :

bu
2fbd

M


fbu =
b

28cf85,0



2/ Calcul du moment réduit limite «
l » :

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

As=
std

M


tell que

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

'
sA

M= MM l 

bu
2

ll fbdM  et
lMMM 

Asc

Ast

M

=
AN

Ast1

Ml

+
M

d-c’ Ast2

b b b

c

c’

h

As

b

d ANM
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Finalement :
s

'
sl

r
2s1ss

)cd(

M

d

M
AAA







 b

Armatures comprimées :
s

'

'
s

)cd(

M
A






Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants.

A/ Ferraillage des poutres principale

Ferraillage aux appuis des poutres principales

Niv Mu(kN.m) com Obs Amin (cm²)
AS cal

(cm²)

As

adoptée

(cm2)

Choix

RDC
Msup = 64.927 G+Q+E

SSA 6.00
6.90 12.06 2X3HA16

Minf = 45.822 0.8G+E 4.75 8.29 3HA16+2HA12

SER
Msup = 82.472 G+Q+E

SSA 6.00
8.92 12.06 2X3HA16

Minf = 55.685 G+Q+E 5.85 8.29 3HA16+2HA12

1
Msup= 95.430 G+Q+E

SSA 6.00
10.44 12.06 2X3HA16

Minf = 64.329 G+Q+E 6.83 8.29 3HA16+2HA12

2
Msup=101.238 G+Q+E

SSA 6.00
11.12 12.06 2X3HA16

Minf =68.429 G+Q+E 7.30 8.29 3HA16+2HA12

3
Msup=104.319 G+Q+E

SSA 6.00
11.50 12.06 2X3HA16

Minf =71.949 G+Q+E 7.65 8.29 3HA16+2HA12

4
Msup=105.086 G+Q+E

SSA 6.00
11.58 12.06 2X3HA16

Minf =74.194 G+Q+E 7.96 8.29 3HA16+2HA12

5
Msup=101.359 G+Q+E

SSA 6.00
11.09 12.06 2X3HA16

Minf =71.306 G+Q+E 7.61 8.29 3HA16+2HA12

6
Msup=95.889 G+Q+E

SSA 6.00
10.45 12.06 2X3HA16

Minf =67.719 G+Q+E 7.23 8.29 3HA16+2HA12

7
Msup=92.831 G+Q+E

SSA 6.00
9.99 12.06 2X3HA16

Minf =67.230 G+Q+E 7.17 8.29 3HA16+2HA12

8
Msup=77.227 G+Q+E

SSA 6.00
8.45 12.06 2X3HA16

Minf =54.915 G+Q+E 5.86 8.29 3HA16+2HA12



Chapitre V Ferraillage des éléments structuraux

177

B/ Ferraillage des poutres Secondaire.

Ferraillage aux appuis des poutres secondaires

Niv Mu(kN.m) com Obs Amin (cm²)
AS cal

(cm²)

As

adoptée

(cm2)

Choix

RDC
Msup =37.556 G+Q+E

SSA 5.25
3.27 5.65 3HA12+2HA12

Minf =21.301 0.8G+E 1.79 5.65 3HA12+2HA12

SER
Msup =43.409 G+Q+E

SSA 5.25
3.82 5.65 3HA12+2HA12

Minf =23.279 G+Q+E 1.96 5.65 3HA12+2HA12

1
Msup =49.059 G+Q+E

SSA 5.25
4.35 5.65 3HA12+2HA12

Minf =21.006 G+Q+E 1.77 5.65 3HA12+2HA12

2
Msup =52.530 G+Q+E

SSA 5.25
4.65 5.65 3HA12+2HA12

Minf =22.340 G+Q+E 1.88 5.65 3HA12+2HA12

3
Msup =56.574 G+Q+E

SSA 5.25
5.05 5.65 3HA12+2HA12

Minf =23.346 G+Q+E 1.96 5.65 3HA12+2HA12

4
Msup =58.208 G+Q+E

SSA 5.25
5.20 5.65 3HA12+2HA12

Minf =24.631 G+Q+E 2.10 5.65 3HA12+2HA12

5
Msup =58.265 G+Q+E

SSA 5.25
5.20 5.65 3HA12+2HA12

Minf =24.485 G+Q+E 2.08 5.65 3HA12+2HA12

6
Msup =59.165 G+Q+E

SSA 5.25
5.32 5.65 3HA12+2HA12

Minf =23.694 G+Q+E 1.99 5.65 3HA12+2HA12

7
Msup =59.165 G+Q+E

SSA 5.25
5.32 5.65 3HA12+2HA12

Minf =23.694 G+Q+E 1.99 5.65 3HA12+2HA12

8
Msup =57.635 G+Q+E

SSA 5.25
5.14 5.65 3HA12+2HA12

Minf =22.373 G+Q+E 1.99 5.65 3HA12+2HA12
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a/ Ferraillage des poutres principales à l’ELU

Ferraillage en travées des poutres principales à l'ELU

Niv
Mu

(KN.m)
com obs

Amin

(cm²)

AS cal

(cm²)

Aadop

(cm²)
choix

RDC 18.685 ELU SSA 6.00 1.65 6.03 3HA16

SER 27.633 ELU SSA 6.00 2.45 6.03 3HA16

1 35.152 ELU SSA 6.00 3.11 6.03 3HA16

2 40.784 ELU SSA 6.00 3.62 6.03 3HA16

3 47.344 ELU SSA 6.00 4.20 6.03 3HA16

4 53.220 ELU SSA 6.00 4.73 6.03 3HA16

5 56.681 ELU SSA 6.00 5.05 6.03 3HA16

6 60.096 ELU SSA 6.00 5.35 6.03 3HA16

7 64.335 ELU SSA 6.00 5.72 6.03 3HA16

8 58.936 ELU SSA 6.00 5.24 6.03 3HA16

b/ Ferraillage en travées des poutres secondaire à l’ELU

Ferraillage en travées des poutres secondaires à l'ELU

Niv
Mu

(KN.m)
com obs

Amin

(cm²)

AS cal

(cm²)

Aadop

(cm²)
choix

RDC 39.770 ELU SSA 5.25 3.05 5.65 3HA12+2HA12

SER 55.252 ELU SSA 5.25 4.25 5.65 3HA12+2HA12

1 54.407 ELU SSA 5.25 4.18 5.65 3HA12+2HA12

2 54.876 ELU SSA 5.25 4.22 5.65 3HA12+3HA12

3 57.165 ELU SSA 5.25 4.40 5.65 3HA12+2HA12

4 57.720 ELU SSA 5.25 4.44 5.65 3HA12+2HA12

5 58.122 ELU SSA 5.25 4.47 5.65 3HA12+2HA12

6 60.373 ELU SSA 5.25 4.65 5.65 3HA12+2HA12

7 60.767 ELU SSA 5.25 4.68 5.65 3HA12+2HA12

8 69.213 ELU SSA 5.25 5.33 5.65 3HA12+2HA12
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V.2.3.Vérifications à l’ELU

V.2.3.1.Vérification de la condition de non fragilité

e

28t
mins

f

f
bd23,0AA  .

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

1,2
5.373023,0

f

f
bd23,0A 2

e

28t
min 

D’ou ²36,129.8 min cmAAS  Condition vérifiée

-Poutres secondaires de (30x35):

.17.1
400

1,2
5.323023,023,0 228

min
cm

f

f
bdA

e

t 

D’ou ²17,165.5 min cmAAS  Condition vérifiée

V.2.3.2.Justification sous sollicitation d’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 égale à :

bd

Tmax
u

u  ,
max
uT : Effort tranchant max à l’ÉLU

-Poutres principales MPAu 65.0
375.03.0

1009.73 3











-Poutres secondaires MPAu 65.0
325.03.0

1023..63 3











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

Dans le cas où la fissuration est peut nuisible, la contrainte doit vérifier :

.35.45,
2,0

min 28 MPaMPa
f

b

c

u 












-Poutres principales MPAu 78.0 < 4.35MPa ………La condition est vérifiée.

-Poutres secondaires MPAu 65.0 < 4.35MPa ………La condition est vérifiée.
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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

M
T u

u 

D’ou .
d9,0

M
V

f

15,1
A u

u

e

s 









-Poutres principales : 0117.52
0.3750,9

64.33
73.09 


 .

-Poutres secondaires : 038.173
0.3250,9

69.21
23.63 




Remarque :

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

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

b

28c
uu

fbd9.0
40,0TT




 ……………… (BAEL91.art A.5.1.32)

- Poutres secondaires : kNxu 675
1.5

10250.3.37500.9
4.0TkN73.09T

3

u 




-Poutres secondaires : KNxkN u 585
1.5

10250.30.3250.9
4.0T23.63T

3

u 




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

28

26.0
tsese

f  MPa83.21,25,16.0 2 

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

♦ Poutres principales :  

2x3HA16  cmU i 18.36

sese MPa  







60.0
3618.0375.09,0

1009.73 3
max =2.83 MPa……………Condition vérifiée.

♦ Poutres secondaires :   

3HA12+2HA12 cmU i 69.14

sese MPa  







82.0
2637.0325.09,0

1023.63 3
max =2.83 MPa…………Condition vérifiée.

e/ Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

su

e
s

x4

f
l




 avec 835.2xfx6.0 28t

2
ssu  MPa

● Pour les Φ12 : sl =42.33 cm.

● Pour les Φ14 : sl =49.38 cm.

● Pour les Φ16 : sl =56.44 cm.

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

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

● Pour les Φ12 : sl =16.93 cm.

● Pour les Φ14 : sl =19.75 cm.

● Pour les Φ16 : sl =22.58 cm.




i

max
u

se
Ud9,0

T
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V.2.4. Calcul des armatures transversales :

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











h

b
,,

35

h
min lt =min (11.42 ; 12 ; 7.5)

Soit mmt 8

je choisirai 1 cadre + 1 étrier soit At=4HA8 =2.01 cm²

V.2.4.1 Calcul des espacements:

♦ Poutre principale : 

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

Soit St=8cm.

 Zone courante :
2

h
S '

t 

Soit St=15cm

♦ Poutre secondaire : 

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

Soit St=8cm.

 Zone courante :
2

h
S '

t 

Soit St=15cm

a/ 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 poutre principales.

L’=2x35=70cm poutre secondaire.

Poutre

P
o

te
au

L’
h

h’
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Remarque :

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

l’encastrement.

b/ Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est : bS003,0A t
min
t  =0.00320 30 =1.8 2cm

²01.2 cmA t  >
min
tA =1.8cm² ……………………………………….. Condition vérifiée

V.2.4.2 Vérification des contraintes à l’ELS :

          ♦ Poutres principales :

Niv Msmax A de l'ELU ρ1 β1 K1

σs

(N/mm
2

)

σbc σ'bc Obser

RDC 28.65 8.29 0.736 0.876 25.41 105.20 4.17 15

SER 39.63 8.29 0.736 0.876 25.41 145.52 5.78 15

1 39.09 8.29 0.736 0.876 25.41 143.54 5.70 15

2 39.43 8.29 0.736 0.876 25.41 144.78 5.75 15

3 41.08 8.29 0.736 0.876 25.41 150.84 6.00 15 Vérifiée

4 41.49 8.29 0.736 0.876 25.41 152.35 6.05 15

5 41.78 8.29 0.736 0.876 25.41 153.42 6.10 15

6 43.40 8.29 0.736 0.876 25.41 159.36 6.33 15

7 43.69 8.29 0.736 0.876 25.41 160.43 6.37 15

8 50.80 8.29 0.736 0.876 25.41 186.54 7.40 15
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           ♦  Poutres secondaires

Niv Msmax A de l'ELU ρ1 β1 K1

σs

(N/mm
2

)

σbc σ'bc Obser

RDC 13.56 5.65 0.579 0.886 29.04 83.34 2.83 15

SER 20.06 5.65 0.579 0.886 29.04 123.30 4.19 15

1 25.51 5.65 0.579 0.886 29.04 156.80 5.32 15

2 29.60 5.65 0.579 0.886 29.04 181.93 6.18 15

3 34.37 5.65 0.579 0.886 29.04 211.25 7.18 15 Vérifiée

4 38.64 5.65 0.579 0.886 29.04 237.50 8.07 15

5 41.23 5.65 0.579 0.886 29.04 253.42 8.61 15

6 43.65 5.65 0.579 0.886 29.04 268.30 9.11 15

7 46.75 5.65 0.579 0.886 29.04 287.35 9.76 15

8 42.84 5.65 0.579 0.886 29.04 263.32 8.95 15

V.2.4.3. Etat limite de déformation

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

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

V.2.4.4.Calcul de la flèche :

Le calcul se fera pour la plus grande travée dans les deux sens.

 Sens transversale : la flèche admissible :

cm
L

f 78.0
500

393

500


 Sens longitudinale : la flèche admissible :

cm
L

f 53.0
500

265

500


La valeur de la flèche est :

Avec : Ev : module de déformation différé.

Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée :

f
I.E.10

L.M
f

fv

2
s 


MPa86.10818253700f3700E 33
28c 
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I0 : moment d’inertie total de la section homogénéisé (n=15) par rapport au CDG de la section.

- Calcul des coefficients

: Le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (% d’armature)

- La contrainte dans les aciers tendus :

(Voir l’état limite de résistance du béton à la compression)

V.2.4.5. Vérification de la flèche dans les poutres principales:

Niv
Ms

kn.m

L

cm

Ev

MPa
hcm

A de

l'ELU
σs (Mpa) ρ λv µ I0(cm4) Ifv

f

cm
Obser

RDC 14.89 393 10818,87 40 8.29 54.67 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.14

SER 15.37 393 10818,87 40 8.29 56.43 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.15

1 22.75 330 10818,87 40 8.29 83.53 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.15

2 25.27 330 10818,87 40 8.29 92.79 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.17

3 28.89 335 10818,87 40 8.29 106.08 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.20 vérifié

4 31.31 335 10818,87 40 8.29 114.97 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.22

5 33.05 335 10818,87 40 8.29 121.36 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.23

6 35.66 340 10818,87 40 8.29 130.94 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.25

7 37.13 340 10818,87 40 8.29 136.34 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.26

8 37.72 340 10818,87 40 8.29 138.51 0.0073 1.15 0.40 198082.18 149240.00 0.27

















































 
2

s

32

s

2

s

3

0 'c
2

h
A15

12

bh
c

2

h
Ac

2

h
A15

12

bh
I


















0;
f..4

f.75,1
1max

0084.0

.5

f02.0

28ts

28t

28t

v



A.d.

M

1

s
s



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V.2.4.6. Vérification de la flèche dans les poutres secondaires:

Niv Ms(kn.m) L(cm) Ev(MPa) h(cm) A de l'ELU σs (Mpa) ρ λv µ I0(cm4) Ifv f(cm) Obser

RDC 6.57 250 10818,87 35 5.65 40.33 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.027

SER 9.81 250 10818,87 35 5.65 60.23 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.040

1 12.61 250 10818,87 35 5.65 77.42 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.027

2 14.92 250 10818,87 35 5.65 91.60 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.052

3 17.83 255 10818,87 35 5.65 109.47 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.077

4 20.15 255 10818,87 35 5.65 123.71 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.087 vérifié

5 21.75 255 10818,87 35 5.65 133.53 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.094

6 23.72 260 10818,87 35 5.65 145.63 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.10

7 25.18 260 10818,87 35 5.65 154.59 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.11

8 24.03 260 10818,87 35 5.65 174.53 0.0057 1.47 0 126256.25 138881.87 0.11

♦ Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des

chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations

suivantes qui stipulent que :

- La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale

 A
5

1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un

appui n’appartenant pas à une travée de rive.

 A
4

1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée

jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus

égale à
10

1 de la portée

Remarque :

En ce qui concerne les plans de ferraillage, voir la fin du dernier chapitre.
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V.3.Ferraillage des Voiles

V.3.1. Introduction

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et

horizontales. Leur ferraillage consiste à déterminer les armatures en flexion composée sous

l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges

d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues aux séismes.

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

- Armatures verticales.

- Armatures horizontales.

- Armatures transversales.

Ayant constaté qu'il était possible d'adopter le même ferraillage pour un certain nombre de

niveau, le ferraillage se fera par zone.

- Zone I : RDC, étage de SER, étage 1 et 2.

- Zone II : étage 3, 4 et 5.

- Zone III : étage 6, 7, 8 .

♦ Combinaison d’action : 

Les combinaisons d’action sismiques et d’actions dues aux charges verticales à

prendre en considération sont données ci-dessous :

- Selon le BAEL 91








QG

Q1,5G1,35

- Selon le RPA 99 modifié 2003








EG0,8

EQG

V.3.2. Ferraillage des trumeaux :

Pour ce calcul j’utilise la méthode de la RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).

V.3.3 Exposé de la méthode :

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations

les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

I

VM

B

N
max

σ



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Avec :

B : section du béton.

I : moment d’inertie du trumeau.

V et V’: bras de levier, tel que V = V’ = Lvoile / 2

Dans ce cas, le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats, et

le découpage du diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :

d ≤ min ( 
୦౛

ଶ
;
ଶ

ଷ
Lୡ )

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré

Lc : la longueur de la zone comprimée

L

min
σ

max
σ

max
σ

c
L 




Lt : longueur tendue, tel que Lt = L - Lc

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes

des contraintes obtenues :

a/ Section entièrement comprimée :

ed
2

σ
max

σ
N

1

i 




ed
2

σσ
N

21

1i 




Avec :

e : épaisseur du voile.

b/ Section partiellement comprimée :

ed
2

σ
min

σ
N

1

i 




i i+1

d d d

dd

'N M V
σ

min B I


 
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c/ Section entièrement tendue :

ed
2

σ
max

σ
N

1

i 




V.3.3.1 Armatures verticales :

1/ Section entièrement comprimée :

s1

c28i

σ

fBN
v

A




2/ Section partiellement comprimée :

s10

i

σ

N
v

A 

s10σ : Contrainte de l’acier à 0,2 % = 348 Mpa.

3/ Section entièrement tendue :

s2

i

σ

N
v

A 

2s : Contrainte de l’acier à 1 % = 348 Mpa.

V.3.3.2. Armatures minimales :

a/ Pour une section entièrement comprimée : (compression simple)

(Article A.8.1- 21 du BAEL91 modifié 99)

2
min 4 cmA  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures.

%5,0%2,0 min 
B

A

e.d
2

σ
N 1

1i 

d
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B : section du béton comprimé.

b/ Pour une section entièrement tendue : (traction simple)









 B
f

fB
A

e

t .005,0;
.

max 28
min

B : section du béton tendu.

c/ Section partiellement comprimée :









 B
f

fB
A

e

t 005,0;
.23,0

max 28
min

B : section du béton tendu.

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins

égale à 0,2 % de la section horizontale du béton tendu.

V.3.3.3 Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

10 Φ et disposées de manière à servir de cadres aux armatures verticales. 

- D’après le BEAL 91 :
4
v

A
A H 

- D’après le RPA99 (version 2003) :

BAh %.15,0 (Globalement dans la section du voile).

BAh %.10,0 (En zone courante).

B : Section du béton des voiles (B = b × h = 100 × 20 = 2000 cm²).

AV : Section d’armatures verticales.

V.4. Exigences du RPA99 version 2003 :

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné

comme suit :

- Globalement dans la section du voile : 0,15 %

- En zone courante : 0,10 %
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V.4.1 Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.

Elles retiennent 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 99 version 2003.

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au

mètre carré.

V.4.2. Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de

coutures dont la section est donnée par la formule :

u
V1,4.

e
f

1,1
vj

A





T

T

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les

efforts de traction dus au moment de renversement.

V.4.3. Armatures pour les potelets :

Il faut prévoir, à l’extrémité du voile, un potelet armé par des barres verticales, dont la

section de des derniers est supérieure à 4HA10, ligaturées avec des cadres horizontaux dont

l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

- Armatures adoptées : 4HA14 = 6,16 cm²

Remarque : La structure est munie de deux types de voiles :

- Voiles avec deux poteaux (un poteau de chaque extrémité).

- Voiles avec un poteau à une extrémité et de l’autre un potelet.

V.4.4 Dispositions constructives :

a/ Espacement :

D’après l’article 7.7-4-3 du RPA99 (version 2003), l’espacement des barres horizontales

et verticales doit satisfaire :

 cmeS t 30,.5,1min
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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.

b) Longueur de recouvrement : (Article 7.7-4-3 du RPA 99 version 2003)

Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :

 40Φ pour les barres situées dans les zones où le recouvrement du signe des efforts est

possible.

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

c) Diamètre minimal :

mm
e

20
10

max 

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
10

1
de

l’épaisseur du voile.

Potelet

V.5. Vérifications à effectuer :

V.5.1 Vérification à L’ELS :

Mpa15f0,6
b

σ         

b
σ

A15B

N
b

σ          

c28 






Nser : Effort normal applique, Nser = G + Q

B: Section du béton.

A: Section d’armatures adoptée.

Fig. V.1 : Disposition des armatures dans les voiles.

e

L

St
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V.5.2. Vérification de la contrainte de cisaillement :

D’après le RPA99 révise 2003, il faut vérifier que :

Mpa5f0,2τ       τ          c28bb 

calcul,u
V1,4V 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile

d : Hauteur utile (d = 0,9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

D’après le BAEL 91, il faut vérifier que :

db
u

V

u
 τ          

u
τ

u
 τ          






u
τ : Contrainte de cisaillement









 4MPa;

γ

f
0,15min

b

c28
u , Pour une fissuration préjudiciable.

V.5.3. Exemple de calcul de ferraillage :

a/ cas d’une section partiellement comprimée :

Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal VL1 de la zone I

L = 1,20 m e = 0,20 m V = V’= L/2 = 0,6m I = 0,028 m4 B = 0,24 m²

Sollicitations de calcul : N = 3902,43 KN ; M = 2568,81 KN.m ; Vu = 12,85 KN

I

VM

B

N 
max =71306,05 KN/m2.

I

VM

B

N '

min


 = 38785,80 KN/m2.

La section est partiellement comprimée

db

V
τ                    

0

b



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L

min
σ

max
σ

max
σ

c
L 


 

c
L = 0.77 m

Lt = L – Lc  Lt = 1.20 - 0.77 = 0.92 m

Le découpage du diagramme se fait en deux bandes de longueur (d).

d ≤ min ( 
୦౛

ଶ
;
ଶ

ଷ
Lୡ ) = min (2,15 ; 0,50) = 0,50 m

On prend d = 0,46 m

♦ 1er e bande :

²/90,193922/min1 mKN 

KNedN 22,2676
2

1min

1 






 




V.5.4.Armatures verticales :

21
1 69,7

348

22,2676
cm

N
A

S

V 


♦ 2ème bande :

KNedN 07,892
2

1

2 











Armatures verticales :

22
2 56,2

348

07,892
cm

N
A

S

V 


V.5.5.Armatures minimales :

2
min 4 cmA  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures.

%5,0%2,0 min 
B

A  2
min 00,5 cmA 

♦ Armatures verticales : Av =
270,7 cm

Ferraillage adopté :

Bande 1 : 7.69 cm² ; on adopte 5HA14= 7.70 cm2 avec st = 12 cm

Bande 2 : 2.56 cm² ; on adopte 2HA14= 3.08 cm2 avec st = 20 cm



Chapitre V : Ferraillage des éléments structuraux

195

Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de
l’action sismique.

V.6.Armatures horizontales :

Ah = A / 4 = 4,52 cm2.

minhA = 0.15 x bh = 3,60 cm2

Ferraillage adopté : 4HA12 = 4,52cm²/ml avec st = 15 cm.

V.6.1.Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingles au mètre

carré, soit : 4HA8.

V.6.2.Armatures de couture :

Les voiles seront coulés sur toutes leurs longueurs par étage sans reprise de bétonnage, il

n’y a donc pas besoin d’armatures de coutures.

V.6.3.Vérification de l’espacement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cmeS t 30,5,1min = 30 cm  La condition est vérifiée.

V.6.4.Vérification de la contrainte de cisaillement :

♦ Selon le RPA 99 : 

MpafMpax
x

cbb 52.083,010
20,19,02,0

07,124,1
28

2 


  

La condition est vérifiée.

♦ D’après le BAEL 91 : 









 MPa

f

b

c
u 4;15,0min 28


 = 2,5 Mpa

uu Mpa  


  60,010
20,19,02,0

85,12 2

La condition est vérifiée.

V.6.5.Vérification à l’ELS :

Il faut vérifier que : Mpa15f0,6σσ c28bb 
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b
σ99,410

08,181512024

3902,43

A15B

N
b

σ 3s 





 Mpa

La condition est vérifiée.

V.6.6. Résultats du ferraillage :

Les résultats du ferraillage des voiles dans les différentes zones sont donnés sous forme

de tableaux :

b/ cas d’une section entièrement comprimée :

Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal VL2 de la zone I

L = 3,80 m e = 0,20 m V = V’= L/2 = 1,90 m I = 0,914 m4 B = 0,76 m²

Sollicitations de calcul : N = 6568,84 KN ; M = 2363,78 KN.m ; Vu = 97,16 KN

I

VM

B

N 
max = 13556,97 KN/m2.

I

VM

B

N '

min


 = 3729,44 KN/m2.

 La section est entièrement comprimée

Lt = 0  → Lc = L = 3,80 m

Le découpage du diagramme se fait en trois bandes de longueur (d).

d ≤ min ( 
୦౛

ଶ
;
ଶ

ଷ
Lୡ ) = min (2,15 ; 2,53) = 2,53 m

On prend d = 1,26 m

♦ 1ere bande :

  ²/16,7825minmaxmax1 mKN
L

d
 

KNedN 15,2694
2

1max

1 






 




-Armatures verticales :

s2

c281

1 σ

fBN
v

A


 = 7,79 cm²
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♦ 2ème bande :

  ²/35,20932minmaxmax2 mKN
L

d
 

KNedN 73,1249
2

21

2 






 




-Armatures verticales :

s2

c282

2 σ

fBN
v

A


 = 3,64 cm²

♦ 3ème bande :

KNedN 37,627
2

min2

3 






 




- Armatures verticales :

s2

c283

3 σ

fBN
v

A


 = 1,85 cm²

-Armatures minimales :

2
min 4 cmA  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures.

%5,0%2,0 min 
B

A
 2

min 80,3 cmA 

♦ Ferraillage adopté : 

Bande 1 : 7.79 cm² ; on adopte 6HA14= 9.23 cm2 avec st = 20 cm

Bande 2 : 3.64 cm² ; on adopte 3HA14= 4.62 cm2 avec st = 25 cm

Bande 2 : 1.85 cm² ; on adopte 2HA14= 3.08 cm2 avec st = 25 cm

Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de
l’action sismique.

- Armatures horizontales :

- D’après le BAEL 91 : Ah = Av / 4 = 6,64 cm2.

- D’après le RPA 2003 : ²75,3%15,0 cmBAh 
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Ferraillage adopté :

6HA12 = 6,78cm²/ml avec st = 15 cm.

 Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingles au mètre

carré, soit : HA8.

 Armatures de couture :

Les voiles seront coulés sur toutes leurs longueurs par étage sans reprise de bétonnage, il

n’y a donc pas besoin d’armatures de coutures.

 Vérification de l’espacement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

 cmeS t 30,5,1min = 30 cm  La condition est vérifiée.

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

♦ Selon le RPA 99 : 

MpafMpax cbb 52.020,010
80,39,02,0

16,974,1
28

3 



  

 La condition est vérifiée.

♦ D’après le BAEL 91 : 









 MPa

f

b

c
u 4;15,0min 28


 = 2,5 Mpa

uu Mpa  


  14,010
80,39,02,0

16,97 3

 La condition est vérifiée.

 Vérification à l’ELS :

Il faut vérifier que : Mpa15f0,6σσ c28bb 

b
σ82,0

56,261538020

6568,84

A15B

N
b

σ s 





 Mpa

 La condition est vérifiée.
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 ♦ Résultats du ferraillage : 

Les résultats du ferraillage des voiles dans les différentes zones sont donnés sous forme

de tableaux :

Ferraillage du voile Transversal VT1 :

Zone I II III

Caractéristiques L (m) 1,20 1,20 1,20

géométriques e (m) 0,2 0,2 0,2

B (m²) 0,24 0,24 0,24

σmax (KN/m²) 71306,05 55845,62 32795,62

σmin (KN/m²) 38785,80 33355,95 20528,95

Nature de la section SPC SPC SPC

Sollicitation Lc (m) 0,77 0,75 0,73

De Lt (m) 0,92 0 ,90 0,88

calcul d (m) 0,46 0,45 0,44

N1 (KN) 2676,22 2251,52 1354,91

N2 (KN) 892,07 750,50 410 ,58

Av1 (cm²) 7,69 6,47 3,89

Av2 (cm²) 2,56 2,15 1,18

Av min (cm²) 5,00 4,05 3,20

Choix de la Bande1 6HA14 6HA12 4HA12

section/nappe Bande2 2HA14 2HA12 2HA12

Ferraillage Av choisi Bande1 7,70 6,78 4,52

Sect/nappe

(cm²)
Bande2 3,08 2,26 2,26

Espacement Bande1 12 10 15

(cm) Bande2 20 20 20

Ah (cm²) 4,52 4,52 4,52

Ah min (cm²) 3,60 3,60 3,60

Ah choisi / ml / nappe 4HA12 4HA12 4HA12

Espacement (cm) 15 15 15

At 4 épingles de HA8/ml

Vérification b = 5 Mpa b 0,083 0,078 0,070

des u = 2,5 Mpa u 0,060 0,056 0,051

contraintes bσ = 15 Mpa σb 4,99 2,88 1,88
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Ferraillage du voile longitudinal VL2 :

Zone I II III

Caractéristiques L (m) 3,80 3,80 3,80

géométriques e (m) 0,2 0,2 0,2

B (m²) 0,76 0,76 0,76

σmax (KN/m²) 13556,97 8278,49 4522,53

σmin (KN/m²) 3729,44 1768,43 834,78

Nature de la section SEC SEC SEC

Sollicitation Lc (m) 3,80 3,80 3,80

De Lt (m) 0 0 0

calcul d (m) 1,26 1,26 1,26

N1 (KN) 2694,15 1542,21 985,60

N2 (KN) 1249,73 355,90 677,00

N3 (KN) 627,37 267,66 336,88

Av1 (cm²) 7,79 4,48 2,88

Av2 (cm²) 3,64 1,08 2,00

Av3 (cm²) 1,85 0,82 1,05

Av min (cm²) 3,80 3,80 3,80

Choix de la Bande1 6HA14 4HA12 4HA12

section/nappe Bande2 3HA14 2HA12 2HA12

Bande3 2HA14 2HA12 2HA12

Ferraillage Av choisi Bande1 9,23 4,52 4,52

Sect/nappe

(cm²)

Bande2 4,62 2,26 2,26

Bande3 3,08 2,26 2,26

Espacement Bande1 20 25 25

(cm)
Bande2 25 25 25

Bande3 25 25 25

Ah (cm²) 6,78 6,78 6,78

Ah min (cm²) 3,75 3,75 3,75

Ah choisi / ml / nappe 6HA12 6HA12 6HA12

Espacement (cm) 15 15 15

At 4 épingles de HA8/ml

Vérification b = 5 Mpa b 0,020 0,050 0,070

des u = 2,5 Mpa u 0,014 0,035 0,050

contraintes bσ = 15 Mpa σb 0,82 0,49 0,26
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Ferraillage du voile Transversal VT3 :

Zone I II III

Caractéristiques L (m) 3,00 3,00 3,00

géométriques e (m) 0,2 0,2 0,2

B (m²) 0,60 0,60 0,60

σmax (KN/m²) 5003,15 3253,40 1615,03

σmin (KN/m²) 4259,02 2604,20 700,13

Nature de la section SEC SEC SEC

Sollicitation Lc (m) 3,00 3,00 3,00

de Lt (m) 0 0 0

calcul d (m) 1,00 1,00 1,00

N1 (KN) 975,82 629,04 292,50

N2 (KN) 926,22 585,76 231,52

N3 (KN) 876,60 542.48 170,52

Av1 (cm²) 2,85 1,85 0,88

Av2 (cm²) 2,70 1,72 0,70

Av3 (cm²) 2,56 1,62 0,53

Av min (cm²) 3,00 3,00 3,00

Choix de la Bande1 4HA12 4HA12 2HA12

section/nappe Bande2 4HA12 4HA12 2HA12

Bande3 4HA12 4HA12 HA12

Ferraillage Av choisi Bande1 4,52 4,52 2,26

Sect/nappe

(cm²)

Bande2 4,52 4,52 2,26

Bande3 4,52 4,52 2,26

Espacement Bande1 20 20 25

(cm)
Bande2 20 20 25

Bande3 20 20 25

Ah (cm²) 4,52 4,52 4,52

Ah min (cm²) 2,25 2,25 2,25

Ah choisi / ml / nappe 4HA12 4HA12 4HA12

Espacement (cm) 20 20 20

At 4 épingles de HA8/ml

Vérification b = 5 Mpa b 0,023 0,025 0,028

des u = 2,5 Mpa u 0,017 0,019 0,020

contraintes bσ = 15 Mpa σb 0,44 0,26 0,15
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Toutes les conditions sont vérifiées.

Remarque :

En ce qui concerne les plans de ferraillage, voir la fin du dernier chapitre.
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VI-1. Introduction :

Le rez-de-chaussée est constitué de voiles périphériques et de fondations, ceux sont des

éléments de résistance de l’infrastructure qui doivent être capables de reprendre toutes les charges

provenant de la superstructure et de les transmettre au bon sol.

Un sol est caractérisé par sa capacité portante, une pression (contrainte) admissible maximale

que peut supporter un terrain de fondation sans aucun risque de rupture (poinçonnement) ou de

tassement différentiel.

De plus il ne faut pas qu’il y’ait de différence de tassement appréciable entre deux points

porteurs d’une fondation, ceux qui engendrait des désordres graves dans la superstructure

(fissurations des murs, déformations des planchers).

Dans le cas d’un projet de grande surface et d’un terrain peut homogène, on adoptera le taux de

travail du sol le plus mauvais afin de limiter le tassement différentiel.

VI-2. Etude du mur voile périphérique :

Le voile périphérique fonctionne comme un mur de soutènement chargé en une surface, ou bien

en d’autres termes comme une caisse rigide assurant l’encastrement de la structure et la résistance

contre la poussée des terres.

Le voile est calculé comme une dalle supposée uniformément chargée par la poussée des terres,

sa hauteur est déterminée entre le plan de fondation et le niveau (±00)

D’après le (RPA99 modifié en Version 2003), le voile périphérique doit avoir les caractéristiques

minimales ci-dessous :

-L’épaisseur du voile doit être supérieure ou égale à 15 cm.

-Les armatures sont constituées de deux nappes et le pourcentage minimal est de 0,10% dans les

deux sens horizontal et vertical.

VI-2.1. Epaisseur du mur :

L’épaisse (e) du mur sera donnée par la condition suivante.

hauteur du mur ∶ hୣ = 4.50 − 0,40 = 4,10 m

e ≥
hୣ
25

= → e ≥
410

25
= 16.40 → e ≥ 16.40 cm , donc j′opte pour une epaisseur (e = 20 cm)
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ρ =
L୶
L୷

=
3.00

4.28
=  0,70 > 0,4 → la dalle travaille dans les deux sens.

a. Calcul de la poussée des terres :

Le voile périphérique est sollicité en flexion simple selon le livre (Albert Fuentes) :

L’étude se fera sur le panneau le plus défavorable dont les dimensions sont (4.28 x 3,00) m2.

La contrainte engendrée par la poussée des terres est notée par qdue au poids volumique

des terres.

                            q = γ.h .ୣ A D’où :

γ : poids volumique des terres→ γ= 18 kN mଷ.⁄

A: coefficient de possée → A =  tanଶቀ
π

4
−

φ

2
ቁ→ φ: angle de frottement de la terre.

Et pour un terrain de gros éléments sans limons et argileݏ→ φ = 30°

Fig.VI.1. schéma statique d’un voile périphérique.

A = tanଶቀ
π

ସ
−

φ

ଶ
ቁ→ A =  tanଶቀ

ଵ଼଴

ସ
−

ଷ଴

ଶ
ቁ→ A = 0,333

b. Calcul des sollicitations :

M0x = μ
୶

. q. L୶
ଶ

M0y = μ
୷

. M0x

Dalle de la fondation

Voile périphérique
20 cm

4.10 Q

Pousse des terres

pi
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En travée : Mtx = 0,85 M0x

Mty = 0,85 M0y

En appui : Max = -0,4 M0x

May = -0,4 M0y

♦ Combinaison fondamentale : 

E.LU : qu = (1,35.γ.hୣ. A ). 1m          →      q୳ = 1,35*18*4.10 ∗ 0,333 ∗ 1 = 32,88 kN/ml

E.L.S : qser = (γ.h .ୣ A). 1m → qser=18*4. 10 ∗ 0,333 ∗ 1 =24,35 kN/ml

c. Calcul des moments :

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Le panneau considéré E.L.U E.L.S

Lx (m) 3.00 3.00

Ly (m) 4.28 4.28

ય 0.70 0.70

ܠૄ 0.0733 0.0789

ܡૄ 0.382 0.541

Moments

isostatiques

M0x (kN.m) 21.69 17.29

M0y (kN.m) 8.28 9.35

Moments

en travée

Mtx (kN.m) 18.43 14.69

Mty (kN.m) 7.03 7.95

Moment

en appui

Max (kN.m) -8.68 -6.92

May (kN.m) -3.31 -3.74

Tableau. VI.1. Détermination des moments fléchissant en appuis et en travée.
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VI-3. Calcul du ferraillage :

1/ E.L.U :

Sens X :

a/ En travée :

Calcul d’une section rectangulaire (b x e) avec b=100cm et e=20cm.

௨௫ܯ
௧ =18,43.10ଷ N.m

d = 0,9.e = 0,9x20 = 18 cm

=ߤ
M୳

b. dଶ.ߪୠୡ
=

18.43. 10ଷ

100.18ଶ. 14,2
= 0,040

≥ߤ ஺஻ߤ  = 0,186 ⇒       On est en pivot A , donc pas d’armatures comprimées avec : ௦ߪ =
௙௘

ఊೞ

=௨ሗܣ 0

௦ߪ = ܽܲܯ348

ߙ = 1,25(1 − √1 − 0.042ݔ2 = 0,051

ߚ = 1 − 0,051ݔ0,4 = 0,979

A୳
୲ =

M୳

݀.ߚ.ୱߪ
=

18.43x10ଷ

348.0,979.18
= 3.05cmଶ/ml

b/ En appui :

௨௫ܯ
௔ =6,92.10ଷN.m

A୳௫
ୟ = 1.13cmଶ/ml

Sens-Y :

a/ En travée :

Calcul d’une section rectangulaire (b x e) avec b=100cm et e=20cm).

M୳୷
୲ = 7,03.10ଷ N.m

A୳
୲ = 1.15cmଶ/ml
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b/ En appui :

௨௬ܯ
௔ =3,31.10ଷ N.m

A୳
ୟ = 0.54 cm²/ml

2/ E.L.S :

Fissuration préjudiciable → il faut calculer les armatures,  

Sens X :

a/ En travée :

௦௘௥௫ܯ
௧ =14,69.10ଷ N.m

d = 0,9.e = 0,9.20= 18 cm

௦ഥߪ = min൬
2

3
fୣ; 110ටη. f୲୨൰

η = 1,6 pour les HA

௧݂௝ = 2,1 MPa

⇒ ௦ഥ=201,63ߪ MPa.

ଵߤ =
௦௘௥௫ܯ
௧

b. dଶ.ߪ௦ഥ
ଵߤ® =

14.69. 10ଷ

100.18ଶ. 201,63
= 0,0022

=ߣ 1 + 0,0029ݔ30 = 1,066

cos߮ = 1,066(-3/2) = 0,908

߮ = 24.77°

αଵ = 1 + 2ඥ1,09. cos ൬240 +
24.77

3
൰= 0,227

Kଵ =
15(1 − 0,227)

0,227
= 51.07

௕௖ߪ =
201,63

51,07
= 3.95 MPa

௕௖ߪ = 0,6 ଶ଼݂=15 MPa.
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On a : ௕௖ߪ < ௕௖ߪ , ݊݋݀ ܿ il n’y’a pas d’armature comprimée. ⇒  A¢ser=0

β
ଵ

= 1 −
0,227

3
= 0,924.

Aୱୣ ୰
୲ =

Mser

σୱഥ . β
ଵ

. d
=

14.69. 10ଷ

201,63.0,924.18
= 4.38 cmଶ/ml

b/ En appui :

௦௘௥௫ܯ
௔ = 6,92.10ଷ N.m

Aୱୣ ୰
ୟ = 2.06 cmଶ/ml

Sens Y :

a/ En travée :

௦௘௥௬ܯ
௧ =7,95.10ଷ N.m

Aୱୣ ୰
୲ = 2.37 cmଶ/ml

b/ En appui :

௦௘௥௬ܯ
௔ =3,74.10ଷ N.m

Aୱୣ ୰
ୟ = 1.13 cmଶ/ml

VI.3.1.Armatures minimales :

∶  ۯ.۾.܀      A୫ ୧୬ = 0,1%. b. h = 0,1%. 100.18 = A୫ ୧୬ = 1.8/ml

:ۺ.۳.ۯ.۰ A୫ ୧୬ = 0,23. b. d.
௧݂௝

௘݂
→ A୫ ୧୬ = ൬0,23.100.18.

2,1

400
൰→ A୫ ୧୬ = 2.17 cmଶ/ml

♦ Choix d’armatures : 

« Sens X » :

a/ En travée :A୶
୲ = max൫A୳; Aୱୣ ୰; A୫ ୧୬୆୅୉୐;A୫ ୧୬ୖ୔୅൯

A୶
୲ = 4.38cmଶ/ml

J’adopte : 5T12 ml = 5,65 cmଶ ml⁄⁄ → St = 20cm
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b/ En appui : A୶
ୟ = max൫A୳; Aୱୣ ୰; A୫ ୧୬୆୅୉୐;A୫ ୧୬ୖ୔୅൯

A୶
ୟ = 2.17 cmଶ/ml

J’adopte : 5T10 ⁄ (ml=3,92 cmଶ ml⁄  )→St=20cm 

« Sens Y » :

a/ En travée : A୷
୲ = max൫A୳; Aୱୣ ୰; A୫ ୧୬୆୅୉୐;A୫ ୧୬ୖ୔୅൯

A୷
୲ = 2.37 cmଶ/ml

J’adopte : 4T12 ml = 4,52 cmଶ ml⁄⁄ → St = 20cm

b/ En appui : A୷
ୟ = max൫A୳; Aୱୣ ୰; A୫ ୧୬୆୅୉୐;A୫ ୧୬ୖ୔୅൯

A୷
ୟ = 2,17 cmଶ/ml

J’adopte: 5T10 ml = 3,92 cmଶ ml⁄⁄ → St = 20cm

■ Tableau récapitulatif de ferraillage du mur voile périphérique : 

Ferraillage

En appuis En Travées

Armatures calculées Armature

adaptées

Armatures calculées Armatures

adaptées

Le

sens

࢛࡭
ࢇ

(cm2)/ml

࢘ࢋ࢙࡭
ࢇ

(cm2)ml

࢓࡭ ࢔࢏
ࢇ

(cm2)/ml

ࢇ࡭

(cm²)/ml

࢛࡭
࢚

(cm2)/ml

࢘ࢋ࢙࡭
࢚

(cm2)/ml

࢓࡭ ࢔࢏
࢚

(cm2)/ml

ml/(cm²)࢚࡭

Sens

X

1,13 2.06 2,17 5T10 ,

e = 20 cm

3.05 4.38 2,17 5T12 ,

e = 20cm

Sens

Y

0,54 1.13 2,17 5T10 ,

e = 20 cm

1.15 2.37 2.17 4T12 ,

e = 20 cm

Tableau. VI.2. Evaluation des sections d’armatures longitudinales du voile périphérique.
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VI-1Etude des fondations

VI-1-1.Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure destinées à transmettre les charges de la

superstructure au sol, et assurer la stabilité de l’ouvrage ce qui fait d’elle la partie essentielle de

l’ouvrage.

a-Types des fondations :

On distingue deux types de fondations :

- Fondations superficielles : Utilisées pour des sols de grande capacité portante. Elles

sont réalisées près de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier).

- Fondations profondes : Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante, le

bon sol est assez profond (pieux, puits).

b- Choix du système de fondation :

Le choit de système de fondation dépend des facteurs suivants :

       ♦ Le volume de l’ouvrage.  

       ♦ La portance du sol. 

       ♦ La profondeur du bon sol.    

c-Combinaison d’actions à considérer :

D’après le RPA 99 (art10.1.4.1.page 82), les fondations superficielles sont dimensionnées selon les

combinaisons d’actions suivantes :

 G + Q +E

 0,8G  E.

d- Capacité portante du sol :

L’étude géologique du site d’implantation de notre ouvrage, a donné une contrainte admissible

égale à 3 bars (sol ferme)

VI-1-2. Semelles isolés sous poteaux :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal NSmax qui est obtenue

à la base du poteau le plus sollicitée.

sol

sN
BA



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Homothétie des dimensions

BAoud

k
B

A

b

a





'

1
50

50

Alors,
sol

ser

k

N
B




♦ Application numérique : 

m61.2BAm61.2
1250

1707.05B

KN/m 250σ

1707.05KNN
2

sol

ser










Remarque :

L’importance des dimensions des semelles isolées engendre un chevauchement, donc il y a lieu

d’opter pour des semelles filantes.

VI-2.Semelles filantes :

VI-2-1.semelles sous poteaux :

a/ Etape de calcul :

- Détermination de la résultante des charges : R =  iN

- Détermination des coordonnées de la structure R :

R

MeN
e

ii 


- Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :


6

L
e Répartition trapézoïdale.

)
3

1()
4

()
6

1(max
L

e

L

RB
qet

L

e

L

R
q 
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)
6

1(min
L

e

L

R
q 

)
3

1()
4

(
L

e

L

Rl
q 

- Détermination de la largeur B de la semelle :

sol

L
q

B


)
4

(



6

L
e Répartition triangulaire

b/ Exemple de calcul :

VI.2.2.Détermination de la résultante des charges :

Le calcul se fera pour le portique longitudinal (sens porteur).

Pot Ni Mi ei Ni*ei

1 1623.845 -5.85 -9.74 15816.2503

2 1442.159 -3.247 -5.94 8566.4244

3 894.871 -0.644 -2.14 1915.0239

4 1932.093 -3.404 1.66 3207.2743

5 1269.672 -4.112 5.46 6932.4091

6 118.954 2.364 9.74 1158.6119

somme 7281.594 14.893 0 14999.4032

Tableau .VI-1 : Efforts normaux sous les poteaux

VI.3.Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :

KN7281.594 iNR

m
R

MeN
e

iii
06.2

594.7281

893.144032.14999







 

e =2.06m <
6

L
=

6

48.19
=3.24m  J’obtiens une répartition trapézoïdale
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442.136)
48.19

06.26
1(

48.19

594.7281
min 


q KN/ml

294.609)
48.19

06.26
1(

48.19

594.7281
max 


q KN/ml

40.492)
48.19

06.23
1(

48.19

594.7281
)

4
( 




L
q KN/m

VI.3.1Détermination de la largeur de la semelle :

 
mBprendonm

q
B

SOL

L
70.164.1

300

40.4924/




Conclusion : J’opte pour des semelles filantes sous files de poteaux et voiles.

♦ Calcule de semelle :  

VI.3.2. Hauteur de la semelle :

cm
bB

hs 5
4




 Avec :

B : largeur de la semelle.

:sh Hauteur de la semelle.

b : largeur du poteau dans le sens x

cmhs 355
4

50170



 Donc, cmhs 55

-Les dimensions adoptées sont les suivantes :

L = 19.48 m

B = 1.70m

hs = 0.55 m
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A fin d’assurer une meilleure rigidité de la semelle, cette dernière sera munie d’une poutre de

rigidité sur toute sa longueur qui agit comme une poutre renversée continue avec les poteaux

comme appuis, d’où les armatures supérieures (moments positifs en travée) et des armatures

inférieures (moments négatif aux appuis).

VI.3.3. Etude de la poutre de rigidité :

a/ Dimensionnement :

Il faut que :

La hauteur
69

L
h

L
p 

La largeur ppp hbh
3

2

3

1


( L) étant la plus grande portée dans le sens étudié.

mL 28.4
6

428

9

428
 ph 33.7155.47  ph

Donc , hp = 90 cm

cmhp 90
3

902

3

90 
 pb

6030  pb

Donc , bp = 50cm

b/ Ferraillage de la poutre (ELU) :

Le schéma statique de la poutre de redressement est équivalent à une poutre continue sur six

appuis.

Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques de calcul en

béton armé.
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c/ Calcul de la charge uniforme a L'ELU :

Pot Ni Mi ei Ni*ei

1 2185.426 -6.697 -9.74 -21286.04924

2 2001.034 -2.998 -5.94 -11886.14196

3 1223.944 -0.604 -2.14 -2619.24016

4 2652.413 -3.130 1.66 4403.00558

5 1801.602 -4.282 5.46 9836.74692

6 162.331 3.515 9.74 1581.10394

somme 10026.75 14.196 0 -19970.57492

Tableau .VI-2 Efforts normaux sous les poteaux

m
R

MeN
e

iii
99.1

75.10026

196.1419970.574







 

mlkN
x

L

e

L

N
q

T

u

T

u

u /05.609
48.19

19.13
1

48.19

75.100263
1 





















VI.4.Modélisation de la poutre de rigidité sous ETABS a L'ELU :

Figure VI-1: schéma statique des charges de la poutre de rigidité

FigureVI-2: diagramme des moments de la poutre de rigidité M

Figure VI-3: diagramme des efforts tranchants T
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VI.4.1.Calcul des armatures :

1/ Aux appuis :

Appui Ma( kN.m) µ β Au (cm²) Amin Observation A (adoptée)

1 744.15 0.1368 0.926 26.39 5.28 Au > Amin 10HA20 =31.40

2 741.85 0.1364 0.927 26.28 5.28 Au > Amin 10HA20 =31.40

3 749.44 0.1378 0.925 26.60 5.28 Au > Amin 10HA20 =31.40

4 719.03 0.1322 0.947 24.93 5.28 Au > Amin 10HA20 =31.40

5 842.44 0.1549 0.916 30.20 5.28 Au > Amin 10HA20 =31.40

6 990.57 0.1822 0.899 34.18 5.28 Au > Amin 10HA20+2HA16 =35.42

Tableau VI-2 : Ferraillage de la poutre de rigidité au niveau des appuis

2/ En travée :

Travée
Mt

(kN.m)
µ β Au (cm²) Amin Observation A (adoptée)

1-2 372.13 0.0684 0.966 12.65 5.28 Au > Amin 5HA 20=15.70

2-3 369.48 0.0679 0.965 12.57 5.28 Au ˂ Amin 5HA 20=15.70 

3-4 380.89 0.0700 0.964 12.97 5.28 Au > Amin 5HA 20=15.70

4-5 334.39 0.0615 0.968 11.36 5.28 Au > Amin 5HA 20=15.70

5-6 488.90 0.0899 0.953 16.84 5.28 Au ˂ Amin 5HA 20=15.70 

Tableau VI-3 : Ferraillage de la poutre de rigidité en travée



` Chapitre VI Etude de l’infrastructure

217

VI-5.Vérifications :

VI.5.1.Vérification à l’ELU :

a/ Vérification de la condition de non fragilité :

28.5
400

1,2
5.875023,023,0 min

28
min  A

fe

f
bdAA t

vérifiéeconditionAA

vérifiéeconditionAA

t

a





min

min

b/ Vérification de la condition de cisaillement :

vérifiéeCondtion

MPakN
Lq

T

MPaMPa
f

db

T

u

u
u

u

b

cu
u

























40.2
875*500

1073,1053
73.1053

2

28.4*40.492

2

4;5,2
15,0

min

3

28

VI-5-2-Calcul des armatures transversales :

cm
bh

lt 







 max;

10
;

35
min 

  cmt 2;5;2min

mmt 20 Donc, je prends mmt 8

Alors, j’opte pour un cadre + étrier de HA8

VI-5-3.Calcul des espacements :

Selon le RPA 99/ modifie en 2003), l’espacement entre les cadres doit être

            ♦ En zone nodale :

  cmS

cm
h

S

t

lt

30;24;5.17min

30;12;
4

min











 

cmSt 5.17 Donc, cmSt 10
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              ♦ En zone courante : 

cm
h

S t 35
2
 Donc, cmSt 25

-Vérification :

25.15010003,0003,0 cmbSA tt 

vérifiéeconditioncmcmAt  22 5.101,284

-Selon le BAEL 91 :

cmS

cmS

cm
fb

feA
S

t

t

t

t
t

10

50.13

50.13
)1,23,068,1(50

40001.28,0

)3,068,1(

8,0

28
















VI-5-4-La longueur de recouvrement :

- La longueur minimale de recouvrement 40sL

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux doit être

Effectué avec des crochets de 90°.

VI-5-5- Vérification à l’ELS :

1/ Etat limite de compression du béton :

a/ Dans le béton : je dois vérifier :

MPafcbcbc 156,0 28 

db

A100
1 

Puis à partir des annexes, j’extrais les valeurs de
11 etk 

Adk

M s
bc

11 
 
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b/ Dans l’acier : je dois vérifier :









 28.110;

3

2
min tss ffe 

Avec :
st

s
s

s
s

d

M
A

dA

M




..
;

.. 11



VI-6-Calcul de la charge uniforme a L'ELS :

pot Ni Mi ei Ni*ei

1 1623.84 -5.85 -9.74 -15816.2016

2 1565.65 -2.134 -5.94 -9299.9610

3 1086.11 -2.92 -2.14 -2324.2754

4 1941.38 -5.28 1.66 3222.6908

5 1322.75 -3.05 5.46 7222.2150

6 173.95 4.52 9.74 1694.2730

somme 7713.68 14.72 0 15301.2682

Tableau VI -4. Efforts revenants aux poteaux à L’ELS

m
R

MeN
e

iii
98.1

68.7713

72.1415301.2682







 

mlkN
x

L

e

L

N
qs

T

S

T

S
/77.514

48.19

98.13
1

48.19

68.77133
1 




















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VI-6-1- Aux appuis :

Appui Ms

(kN.m)

ρ1 β1 k1 σbc σbc Observation

1 593.10 0.717 0.914 36.65 6,44 15 Vérifiée

2 591.27 0.717 0.914 36.65 6.42 15 Vérifiée

3 597.32 0.717 0.914 36.65 7.49 15 Vérifiée

4 573.08 0.717 0.914 36.65 6.22 15 Vérifiée

5 671.44 0.717 0.914 36.65 7.30 15 Vérifiée

6 787.50 0.717 0.914 36.65 8.55 15 Vérifiée

Tableau VI-5 : Vérifications des contraintes aux appuis.

VI-6-2- En travée :

Travée Ms (kN.m) ρ1 β1 k1 σbc σbc Observation

1-2 266.60 0.358 0.922 49.10 4.28 15 Vérifiée

2-3 294.48 0.358 0.922 49.10 4.73 15 Vérifiée

3-4 303.58 0.358 0.922 49.10 4.88 15 Vérifiée

4-5 266.52 0.358 0.922 49.10 4.27 15 Vérifiée

5-6 389.66 0.358 0.922 49.10 6.26 15 Vérifiée

Tableau VI-6 : Vérifications des contraintes en travée.

VI-7. Ferraillage de la semelle dans le sens “B” :

Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles

Où 100..
)

4

3
(

BN fu 

:BA est la section d’armatures longitudinales donnée par mètre linéaire (cm²/ml).

kNmNmB fu 80,103517,129,6097,1 

 

st

fu

B
d

bBN
A

8



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Ce qui nous donne :

 
mlcmAB /²10,5

3488758

10.5017080,1035 2







Je prends 6 HA 12 = 6.78 cm²/ml

-Armatures de répartition :

²70.1
4

78.6

4
cm

A
A B

r 

Je prends 5 HA 10 = 3.92 cm² avec St =20 cm

VI-7-1 Ferraillage de la longrine :

a/ Le rôle des longrines :

Les longrines servent à chaîner les semelles dans les deux sens, rigidifier et empêcher son

déplacement.

Elles doivent être calculées pour résister à la traction sous l’action d’une force égale à :

kN
N

F 20


Avec :

N : égale à la valeur maximale de la charge verticale de gravité apportée par les points

d’appuis solidarisés.

: Coefficient en fonction de la zone sismique et de la catégorie de site

considérée. (Site :S2 ; zone IIa )

b/ Dimensionnement des longrines :

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines d’après le RPA 99 (Art 10.1.1)

sont :

  32:3025 SetScatégoriedeSitecmcm 

  4:3030 ScatégoriedeSitecmcm 

Pour mon cas je prends une section de (30 X 35) cm².
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c/ Armatures longitudinales :

kNN 29.609

)2;(15 SiteaIIZone

Le ferraillage minimum exigé par le RPA est de %6,0 de la section totale.

2
min 5.43025006,0 cmA 

 J’adopte une section d’armature longitudinale de A= 3HA14 =4,62 cm²

d/ Armatures transversales :

cm
bh

lt 







 min;

10
;

35
min 

  cmt 4.1;5.2;86.0min

8,86,0 HAcadreunprendsjecmt 

e/ Espacement des cadres :

Selon le RPA, l’espacement entre les cadres doit être :

  cmS lt 15;20min

  cmSt 21;20min Je prends cmSt 15

217.1
348

10.60,40

62.40
15

29.609

cm
F

A

kN
N

F

s



































Conclusion Générale

Ce projet de fin d’étude a été une expérience enrichissante me

permettant de mettre en application et d’approfondir toutes les

connaissances acquises le long de ma formation.

En prenant conscience de l’évolution considérable du domaine

de GENIE CIVIL, notamment au niveau informatique, l’utilisation

d’un logiciel d’analyse et de calcul de structures tridimensionnelles

comme ETABS s’est avérée efficace et plus que rentable de par le gain

que l’on obtient en temps et en précision (modélisation proche de la

réalité, résultats plus satisfaisant).

ETABS m’a permis d’observer le comportement de la structure

sous l’effet des secousses d’origine sismique en me donnant la

possibilité de prévoir des dispositions constructives adéquates, et ce,

en se conformant à la ligne de conduite tracée par les règlements en

vigueur, sans omettre les principaux critères recherchés dans le

domaine du GENIE CIVIL qui sont : résistance, durabilité et

économie.

J’espère, par le biais de ce modeste travail, apporter une aide

bénéfique aux promotions futures.
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