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Introduction Générales

L'Algérie est parmi les pays qui sont soumis à des grandes activités au risque

sismique, les récents tremblements de terre qui ont secoué l'Algérie (partie nord) au

cours de ces dernières années, ont causé d'énormes pertes humaines et des dégâts

matériels importants.

A cet effet l'ingénieur de génie civil est censé de concevoir des édifices de

manière à faire face à ce phénomène (construction parasismique), il doit en outre en

tenir compte des différents facteurs tel que l'économie, la résistance, l'esthétique et

surtout assuré la sécurité des usagers pendant et après le séisme.

Dans l'analyse et le dimensionnement des structures, l'ingénieur doit appliquer

les règlements afin d'assurer le bon fonctionnement de l'ouvrage, son choix du

système de contreventement dépend de certaines considération à savoir la catégorie

du site; la hauteur et l'usage de la construction ainsi que les contraintes

architecturales.

Le projet qui nous a été confié porte sur l'étude d'une structure d'un bâtiment à

usage multiple (commerce + habitation) en R+8+S-SOL est contreventé par un

système mixte (voiles+portiques).L'étude de cette structure se fait tout en respectant

les réglementations technique (RPA99Réviseé 2003;BAEL et CBA93), la

modélisation de notre structure est faite avec Le logiciel ETABS.
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I- Introduction

L’étude en Génie Civil nous incite à faire un calcul précis, afin de concevoir des

ouvrages de qualité en termes de résistance et de fonctionnement.

Pour cela, on prend comme référence le Règlement ¨Parasismique Algérien (RPA 99

/version2003) et les bases de BAEL91 (modifié 99), ainsi que le DTR-BC 22

(Charges et surcharges d’exploitations).

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage avec ses différentes

caractéristiques, ainsi que ses éléments constitutifs et leurs caractéristiques mécaniques

I-1 Description de l’ouvrage

Le projet consiste à étudier et à calculer les éléments résistants d’un bâtiment en

(R+8+1sous sol) à usage multiple constitué de :

 un sous- sol (à usage commercial.)

 Un rez-de-chaussée (RDC) et les étages supérieurs sont à usages d’habitations.

Cet ouvrage classé dans le « groupe d'usage 2 » et implanté à Tizi-Ouzou,

Classé selon le règlement parasismique Algérien (RPA 99 /version2003) comme une

Zone de moyenne sismicité (Zone IIa).

I-2 Caractéristiques géométriques

Les dimensions géométriques principales de l’ouvrage sont :

-longueur…………………………….20.40m

-largeur……………………………....13.50m

-Hauteur totale ……………………...33.77m

-Hauteur du sous sol………………..3.93 m

-Hauteur du RDC…………………. ..3.06m

-Hauteur d’étage courant…………….3.06m

I-3 Les éléments constitutifs de l’ouvrage

I- 3-1 Ossature

L’immeuble qui fait l’objet de notre étude est à ossature mixte en BA composée de :

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

essentiellement les charges et surcharges.

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

consistant d’un système de contreventement assurant la rigidité et la stabilité

I-3-2 Les voiles

Les voiles sont des murs en béton armé appelés couramment refends, entrant dans la

composition de l’ouvrage. Leur rôle est de reprendre les efforts horizontaux dus à l’action du

Séisme et du vent.
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I-3- 3 Les planchers

Les planchers sont une partie horizontale de la construction, ils ont pour but de séparer

entre Chaque deux niveaux successifs du bâtiment.

 Ils sont capables de supporter en outre de leurs poids propres les charges

d’exploitation ets de les transmettre aux éléments porteurs de l’ossature (fonction de

résistance mécanique).

 Ils assurent l’isolation thermique et acoustique des différents étages (fonction

d’isolation).

Dans notre bâtiment nous avons deux types de planchers :

 Planchers en corps creux qui sont portés par des poutrelles qui assurent la transmission

des charges aux éléments horizontaux (poutres) ensuite aux éléments verticaux

(poteaux).

 Planchers en dalles pleine coulée sur place, pour les portes à faux.

I-3-4 Les escaliers

L’escalier est une succession de gradins permettant le passage à pieds entre les

différents niveaux d’un bâtiment.

 Notre bâtiment comporte un seule cage d’escalier desservant la totalité des niveaux.

 Notre type d’escalier est un escalier à deux volées qui sera réalisé en béton armé et

coulé sur place.

Figure I-1: Principaux termes relatifs à un escalier
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I-3-5 Cage d’ascenseur

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles en béton armé.

I-3-6 Coffrage

On opté pour un coffrage métallique pour les voiles de façon à limiter le temps

d’exécution et un coffrage classique en bois pour les portiques.

I -3-7 Balcons

Ce sont des aires consolidées au niveau de chaque plancher, ils seront réalisés en dalle

pleine.

I-3-8 Le remplissage (maçonnerie)

On distingue deux types :

 Murs de façade réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10 cm d’épaisseur

séparées par une lame d’air de 5 cm .

 Murs de séparation intérieurs réalisés en simple cloisons de briques creuses de 10 cm

d’épaisseur.

Figure I-2 : Schéma descriptif du mur extérieur

I-3-9 Les revêtements

Les revêtements seront comme suit :

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

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

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

 Céramique pour les salles d’eaux.

I -3-10 Fondations

La fondation est la base de l’ouvrage qui se trouve en contact direct avec le terrain

d’assise « sol », elle constitue la partie essentielle de l’ouvrage puisque de sa bonne

conception découle la bonne tenue de l’ensemble. Ces principaux rôles peuvent être décrits

comme suit :

 Reprendre les charges et surcharges de la structure.

 Transmettre les efforts au sol (la décente des forces).

 Assurer la stabilité sans tassement ni glissement.
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Etre un organe de liaison entre la structure et le terrain le choix du type des fondations

dépend de la nature du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage, il passe par un

compromis entre la technique et l’économie, il faut rechercher la sécurité nécessaire pour un

coup minimum.

I-4 Caractéristiques mécaniques des matériaux

Le béton et l’acier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis

conformément règles techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton armé

BAEL 91, ainsi que le règlement parasismique Algérien (RPA 99/version2003).

I-4-1 Béton

Le béton est un matériau constitué d’un mélange de ciment, de granulats et d’eau .Il est

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

granulométrie, le dosage en ciment, la quantité d’eau de gâchage du béton.

Le béton utilisé pour notre bâtiment sera dosé de 350 kg/ m3de ciment portland composées

325(CPJ 325) ( moulage dans 1 m³ de béton dosé à 350 Kg/ m3 )

I-4-1-1 Résistance du béton à la compression

La résistance à la compression se mesure par compression axial de cylindres droits de

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

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

 A 3 J→50℅. 

 A 7 J→70℅. 

 A 14 J→80℅. 

 A 21 J→90℅. 

 A28 J→99℅  

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

caractéristique à la compression et, noté fc28.

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

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

 fୡ୨=
୨

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

 fୡ୨��=
୨

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

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

I-4-1-2 Résistance caractéristique à la traction

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours est déduite de celle à la

compression par la relation suivante :

Donc pour fc28 = 25 Mpa ft28 = 2,1 Mpa

ftj=0,6+0,06.fcj
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I-4-1-3 Méthode de calcul

Une connaissance plus précise du comportement du béton armé acquise à la suite de

nombreux essais effectués dans différents pays a permis une modification profonde des

principes des méthodes de calcul.

I-4-1-4 Définition des états limites

Un ouvrage doit être conçue et calculé de manière à présenter durant toute sa durée

d'exploitation des sécurités appropriées vis-à-vis:

- de sa ruine ou de celle de l'un de ses éléments.

- du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou

encore le confort des usagers.

Les états limites sont classés en deux catégories:

 Etat limite ultime: Il correspond à la perte d'équilibre statique (basculement), à la

perte de stabilité de forme (flambement) et surtout à la perte de résistance (rupture) qui

conduit à la ruine de l'ouvrage.

 Etat limite de service: Au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales

d'exploitation et de durabilité (ouvertures des fissures, déformations excessives des

éléments porteurs).

I-4-1-5 Contraintes limite de résistance à la compression « fbu»

Celle -ci est donnée par la formule ci-dessous ArtA4.3. 41BAEL91 :

fୠ୳ =
0.85fୡଶ଼

θγ
ୠ

en Mpa

b : Coefficient de sécurité








le.accidentelsituation 1.15γ

courante,situation 1.5γ

b

b





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

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

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

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

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

Pour b  =1.15 et θ=0.85, on aura fbu = 21.74 MPa.
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Fig1-3 : Diagramme simplifié contraintes déformations du béton à l’ELU.

I-4-1-6 Contrainte limite de service à la compression (Art : A4.5, 2 B.A.E.L)

C’est l’état au delà du quel ne sont plus satisfaites les conditions normales

d’exploitation et de durabilité. Cette limite vise à empêcher l’ouverture de fissures parallèles à

la fibre neutre.

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

286.0 cf

Fig.1-4: Diagramme contraintes-déformations du béton à l’ELS.

     εbc : déformation relative de service du béton en compression.

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

I-4-1-7 contrainte limite de cisaillement (Art : A5.1, 21 BAEL)

db

VU
u

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

σbc en [MPa]

     σbc =0,85fc28/ߛb

2 3.5

ε‰

α

σbcen MPa

2 3.5‰

εbc%o
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b : largeur de la section cisaillée.

d : hauteur utile.

u = min {
b

cf


282.0

; 5MPa}, pour une fissuration peu nuisible.

u = min {
b

cf


2815.0

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

I-4-1-8 Module d’élasticité

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

a) Module de déformation longitudinale instantané du béton (Art : A2.1, 21 BAEL)

Lorsque la durée de la contrainte d’application est inferieure à 24h, il en résulte un

module égal :

Eij=11000ඥfୡଶ଼
య en Mpa

Pour fc28=25 MPa Eij=32164.195 MPa.

b) Module de déformation longitudinale différée du béton (Art : A2.1, 22 BAEL)

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

l’effet de fluage du béton, nous prendrons un module égal :

Ev =
3

ijE
= 3700 3

cjf en MPa.

Pour fc28=25 MPa Ev=10819 MPa.

c) Module d’élasticité transversale

μ)2(1

E
G




en MPa.

μ : coefficient de poisson, 

E : module de YOUNG.

d) Coefficient de poisson (Art : A2.1, 3 BAEL)

C’est le rapport entre les déformations transversales et longitudinales :

υ=0.2 à l’état limite de service. 

υ=0 à l’état limite ultime. 

I-4-1-9 Les Actions :

a) Définitions :

Ce sont des forces appliquées à une construction :

Soit directement : actions permanentes, actions variables d’exploitation, actions

climatiques et actions accidentelles.
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Soit indirectement : effet de retrait et de fluage, variation de température et

tassements.

b) Les actions permanentes « G » :

Elles ont une intensité constante ou très variable dans le temps, elles comprennent

:

Poids propre de la structure.

Poids des éléments (remplissage en maçonnerie, cloisonnement, revêtement).

Efforts (poids, poussée des eaux et des terres).

Efforts dues à des déformations permanentes (mode de construction, tassement,

retrait).

Les actions variables ‹‹Q ≫ :

Elles varient de façon importante dans le temps, elles comprennent :

Les charges d’exploitations

Les charges climatiques.

Les variations de température.

c) Les actions accidentelles :

Ces actions résultent des phénomènes se produisant rarement et de façon

instantanée, tel que:

Charges climatiques exceptionnelles.

Chocs de véhicules, d’engins de ponts roulants.

Explosion (gaz, bombes,…)

Séisme.

I-4-2 Les aciers

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction .Il se distingue

par sa nuance et son état de surface dans le présent projet, nous aurons à utiliser 03 types

d’aciers dont les principales caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :
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I-4-2-1 Caractéristiques des aciers utilisés

I-4-2-2 Module de déformation longitudinal (Art A .2.2.1 BAEL 91 modifiées 99)

Sa valeur est constante quelque soit la nuance de l’acier Es=200000 Mpa

I-4-2-3 Contraintes limites

 Contrainte limite ultime (Art A.4.3.2 BAEL 91 modifiées 99) :

La contrainte admissible des aciers est donnée par la formule suivante :

s

e
st

f


 

fୣ : Limite d’élasticité garantie. C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique

donne lieu à une déformation résiduelle de 2‰.
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s : Coefficient de sécurité tel que :








leaccidentelsituation 1.15γ

courantesituation 1.5γ

s

s





st =384 MPa pour les HA.

 Contrainte limite de service:

Afin de réduire les risques d’apparition de fissures dans le béton et selon

l’appréciation de la fissuration, le BAEL a limité les contraintes des armatures tendues

comme suit :

- Fissurations peu nuisibles :

Cas des armatures intérieures où aucune vérification n’est nécessaire (la contrainte n’est à

aucune limitation) : st = fୣ

-Fissurations préjudiciables :

Cas des éléments importants ou exposés aux agressions sévères









 tjest ff  110;
3

2
min

- Fissurations très préjudiciables :

Dans ce cas là, on note :









 tjest ff  90;
2

1
min

η: coefficient de fissuration. 

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

η= 1.3 pour les aciers haute HA<6mm 

η =1.0 pour les aciers ronds lisses. 
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Figure I-5 : Diagrammes des contraintes- déformations de l’acier (Art A .2.2.2 BAEL 91

modifiées 99)

I-4-2-4 Protection des armatures

Pour éviter les problèmes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrobés par

une épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de l’ouvrage.

On adopte les valeurs suivantes : (Art A 7.1 BAEL 91 modifiées 99).

 c ≥ 5 cm : Pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux atmosphères très

agressives (industrie chimique).

 c ≥ 3 cm : Pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou

des condensations.

 c ≥ 1cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et qui ne sont pas exposées

aux condensations.

Conclusion

Dans cette partie, on a présenté les différents éléments constitutifs de notre structure,

dans les chapitres qui suivront on effectuera les calculs et les vérifications.
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II- Pré dimensionnement des éléments

II-1 Les planchers

Le plancher est une partie horizontale de la construction séparant deux niveaux d’un

bâtiment, capable de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs

horizontaux et verticaux.

Il est constitué de corps creux et d’une dalle de compression ferraillée de treillis soudé,

reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le sens de la petite

portée.

Le plancher doit être conçu de telle sorte à supporter sont poids propre et les surcharges

d’exploitations, son épaisseur est donnée par la formule suivante :

htp≥ L/22,5

Avec : htp : hauteur totale du plancher

L : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles, dans notre cas

la portée libre maximale : L = 5 - 0,30 = 4.70m

Ce qui nous donne :

htp≥ 470/22,5 = 20.888 (cm)on opte pour un plancher de (16+5) c'est-à-dire 

htp=21cm

Figure II-1 : Coupe verticale du plancher.

II-2 Dalle pleine

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

et d’utilisation.

Corps creux Poutrelle

Dalle de compression
Treillis soudés

65 cm

2
1

cm

1
6

cm
5

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

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

e > L0 /10

L0 : portée libre

e : épaisseur de la dalle.

L0 = 1.15m

e > 1.15/10 =0.115m =11.5 cm

On adoptera une épaisseur 15cm.

II-2-2 Résistance au feu

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

11cm

II-2-3 Isolation acoustique

D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de

la masse :

L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m2

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

Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique

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

ho =M/ρ=350/2500=0.14m 

Nous prenons : ho=15cm

II-3 Les poutres

D’après le : [RPA2003-Art 7-5-1], les dimensions des poutres doivent satisfaire les

conditions suivantes :



















4

20

30

b

h

cmb

cmh

D’après les règles de déformabilité des éléments, les dimensions des poutres

sont données comme suit :

1015

L
h

L
                0.4h ≤  b ≤  0.7h 

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

L : portée maximum entre nus.

II-3-1 Poutres principales

Ce sont les poutres porteuses.

470cm30-500L 

cmhcmh 4733.31
10

470

15

470
 Soit h =40 cm

28cmb16cm400.7b400.4  Soit b = 30 cm

La section des poutres principales est :(30x40) cm²

II-3-2 Poutres secondaires

Elles sont parallèles aux poutrelles. Elle assure le chainage

470cm30500L 

cmhcmh 4733.31
10

470

15

470
 Soit h =40 cm

cmbcmb 2816407.0404.0  Soit b = 30 cm

 Vérification des conditions exigées par le RPA

Conditions Poutres principales Poutres secondaires

Vérification

h ≥  30 cm 40 cm 40cm OK 

b ≥  20 cm 30 cm 30 cm OK 

h/b≤4 1.33 1.33 OK 

Conclusion

Poutres principales (30x40) cm².

Poutres secondaires (30x40) cm².

h

b

Figure II-2 : schéma de la

Tableau II-1 : Vérification des conditions exigées par le RPA
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II -4 Les poteaux

Les poteaux seront prés dimensionnés à L’ ELS en considérant un effort de

compression axial N, qui sera repris uniquement par la section du béton.

La section du poteau à déterminée est celle du poteau le plus sollicité, qui est

donnée par la relation suivante S  N/bc

Avec : N : effort de compression revenant au poteau qui est considéré égal à (G+Q)

bc : contrainte admissible du béton à la compression simple

bc = 0.6 fc28 =15 MPa

 Remarque

L’effort normal « N » sera déterminé à partir de la descente de charge. On aura donc

à déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux du bâtiment.

. II-5 Détermination des charges et surcharges

II- 5-1 Les charges permanentes

a) Plancher terrasse :(inaccessible)

N

°

Eléments Epaisseu

r (m)

ρ(kN/m) G (kN/m²)

1 Protection lourde 0.05 17 0.85

2 Etanchéité multi couche 0.02 06 0.12

3 Forme de pente en béton 0.09 20 1.80

4 Feuille de polyane (par

vapeur)

-- 01 0.01

5 Isolation thermique en liège 0.04 04 0.16

6 Plancher en corps creux 0.21 -- 3.10

7 Enduit de plâtre 0.02 0.1 0.20

Charge permanente totale Gt 6.24

Tableau II-2 : Détermination des charges
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Figure II-3 : Coupe transversale du plancher terrasse :(inaccessible)

b) Plancher d’étage courant

Figure II-4 : Coupe transversale du plancher d’étage courant

N° Eléments Epaisseur

(m)

ρ (kN/m3) G (kN/m²)

1 Revêtement en

carrelage

0.02 20 0.40

2 Mortier de pose 0.02 22 0.44

3 Couche de sable 0.02 18 0.36

4 Plancher en corps creux 0.21 - 3.10

5 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

6 Cloisons intérieurs 0.1 - 1

Charge permanente totale Gt 5.50

1

3

5

7

2

4

6

Tableau II-3 : Détermination des charges

2

5

6

1

3

4
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Tableau II-6 : Détermination des surcharges

c) Les murs

c-1 Mur extérieur

c-2 Mur intérieur

II-5-2 Surcharge d’exploitation

Eléments Surcharge (kN/m²)

Plancher terrasse inaccessible 1

Plancher d’étage courant 1.5

Plancher d’étage RDC (locaux) 2.5

Plancher d’étage S Sol(parking) 2.5

Balcons 3.5

N° Eléments Epaisseur (m) Poids (KN/m²)

1 Enduit ciment 0.02 0.36

2 Brique creuse 0.10 0.9

3 Brique creuse 0.10 0.9

4 Enduit plâtre 0.02 0.2

G total 2.36

N°

Eléments Epaisseur

(m)

ρ (kN/m3) G (kN/m²)

1 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

2 Briques creuses 0.10 9 0.90

3 Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

Charge permanente totale Gt 1.30

Tableau II-4 : Détermination des charges

1

3

4

2

1

3

2

Tableau II-5 : Détermination des charges
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II-6 Surface d’influence

Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité :

S= (2.35x2.1) x2+ (2.35x2.35) x2 S=20.92 m2

4.75m

2.35m

5m

0.3m

2.35m

Figure II-5 : La section le plus sollicité du poteau

II-7 Charges permanentes revenant à chaque plancher

 Plancher terrasse

G = 6.24kN/m2

 Plancher étage courant

G = 5,50kN/m2

 Plancher rez-de-chaussée

G = 5,50 kN/m2

II-8 Poids revenant à chaque plancher

Poids du plancher P = G x S

 Plancher terrasse

P = 6.24 x20.92 = 130.54 KN

 Plancher étage

PP

PS

2.35 m 0.3m 2.1m

Poteau central
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P = 5,50 x20.92= 115.06KN

II-9 Poids revenant à chaque poutre

 Poutres principales

P = [(2.35 x 0,30 x 0,4) x 2] 25 =14.1kN

 Poutres secondaires

P = [(2.1 x 0,3 x 0,4) + (2.35 x 0,30 x 0,4)] x 25= 13.35 KN

D’ou le poids total P = 13.35 + 14.1Ce qui donne : P =27.45kN

II-10 Poteaux

Poteau du RDC : PPRDC = (0.3 x 0.3 x 3.06) x 25 = 6.89 KN

Poteaux d’étages : PP étage = (0.3 x 0.3 x 3.06) x 25 = 6.89KN

Poteaux SSol : ppss =(0.3 x 0.3 x 3.93) x 25 =8.84KN

II-11 Surcharges d’exploitation

 Plancher terrasse Q0= 1,00 x23.75 = 23.75kN

 Plancher d’étage courant Q1= Q2= Q 3=…= Q8= 1,50x23.75=35.625kN

Q9=2.5×23.75=59.38 KN.

II-12 Loi de dégression de charge

En raison du nombre d’étages qui composent la tour étudiée n 5, en doit tenir compte de la

loi de dégression pour des surchages d’exploitation différentes

.
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0 = Q0

1 = Q0 +Q1

2 = Q0 +0,95 (Q1+S2)

3 = Q0 + 0,9(Q1+Q2+ Q3)

3 = Q0 + 0,85(Q1+Q2+ Q3)

n = Q0 +[(3+n)/2n] .n
i=1Q0 Pour n 5

 Coefficients de dégression des surcharges

 Tableau II-7 : Coefficients de dégression des surcharges

 Cumulées Les surcharges

Q0=23.75 KN

Q0+ Q1 =23.75+35.625= 59.38 KN

Q0+ 0.95 (Q1 + Q2)= 23.75+ 0.95 (2x35.625)=91.44 KN

Q0+ 0.9 (Q1 + Q2+Q3) = 23.75+ 0.9 (3x35.625)=119.94 KN

Q0+ 0.85 (Q1 + Q2 +Q3 + Q4)=23.75+ 0.85 (4x35.625)=144.88 KN

Q0+ 0.8 (Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 23.75+ 0,8(5x35.625)=166.25KN

Q0+ 0.75 (Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 23.75+ 0.75 (6x35.625)=184.06 KN

Q0+ 0.71 (Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 23.75+ 0.71 (7x35.625)=200.81KN

Q0+ 0,69 (Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8)= 23.75+ 0.69 (8x35.625)=220.4 KN

Q0+ 0,67(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8) +0.67Q9=23.75+0.67 (8x35.625)+0.67x59.38=254KN

Niveaux 8 7 6 5 4 3 2 1 0 SSol

Coeff 1 1 0.95 0.9 0,85 0,8 0,75 0.71 0.69 0.67

Q0

Q1

Q2

Q3

Q4

Qn …
…

…

…
…

…

…
…

…

…
…

…

…
…

…

…
…

…
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Tableau II-8 : récapitulatif de la descente de charge

D’où les sections adoptées sont

Sous sol, RDC, 1er ,2eme niveau ⇒ (45 45) cm²

Niveau 3, 4, 5⇒ (40 40) cm²

Niveau 6 ,7, 8⇒ (35 35) cm²

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

des poteaux.

II-13 Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1)

a) Min (b1, h1) ≥ 25 cm en zone IIa. 

b) Min (b1, h1) ≥ 
20

eh

Niv

charges permanantes kN

charges

exploitations kN

efforts

normaux

section des poteaux

cm²

Gplancher

G

poutre

Gpotea

u G total G cum

Q

plancher Q cum N=Gc+Qc

S=N/bct

trouvée S adoptée

8 130.54 27.45 0,00 157.99 157.99 23.75 23.75 181.74 121.16 35X35

7 115.06 27.45 6,89 149.4 307.39 35.625 59.38 366.77 244.5 35X35

6 115.06 27.45 6,89 149.4 456.79 35.625 91.44 548.23 365.8 35x35

5 115.06 27.45 6,89 149.4 606.19 35.625 119.94 726.13 484 40x40

4 115.06 27.45 6,89 149.4 755.59 35.625 144.88 900.47 600.3 40x40

3 115.06 27.45 6,89 149.4 904.99 35.625 166.25 1071.24 714.2 40x40

2 115.06 27.45 6,89 149.4 1054.39 35.625 184.06 1238.45 825.6 45X45

1 115.06 27.45 6.89 149.4 1203.79 35.625 200.81 1404.6 936.4 45X45

RDC 115.06 27.45 6,89 149.4 1353.19 35.625 220.4 1573.59 1049.1 45X45

SSol 115.06 27.45 8.84 151.35 1504.54 59.38 254 1758.54 1172.4 45X45
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c) 4
4

1

1

1 
h

b
he : hauteur libre du poteau.

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

b-1) Poteaux S Sol cm
h

cmhbcm
he 65.19

20
45),min(65.19

20

393

20
11  ..

b-2) Poteaux RDC, Poteaux d’étage courants

cm
h

cmhbcm
he 3.15

20
35),min(3.15

20

306

20
11 

c.1) Pour le S Sol, RDC, 1et 2ème étage :1/4 < b/h = 45/45= 1< 4. ……… Condition vérifiée.

c.2) Pour le 3,4, 5èmeétage : 1/4 <b/h = 40/40 = 1< 4……………… Condition vérifiée.

c.3) Pour le 6, 7,8ème étage : 1/4 < b/h = 35/35 = 1 < 4…………… Condition vérifiée.

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

II-13-1 Vérification de la résistance des poteaux au flambement

Le calcul du poteau au flambement consiste à vérifier la condition suivante :

50
i

L f
 (BAEL 91 modifié page 110)

Avec :          λ    :   élancement du poteau. 

Lf : langueur de flambement Lf = 0.7 L0

L0 : distance entre les faces supérieures de deux planchers consécutifs

i : rayon de giration

B

I
i  ;

12

3ba
I  Avec : I : Moment d’inertie.

B = ab = Section transversale du poteau.

b

L

ab

ab

L

B

I

L

i

L f 127.0

12

7.07.0 0

3

00 

 Poteau du S Sol : (45x45) cm2

L0=393-21=372cm
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    λ=2,42 (372/45)=20.05< 50…………………………………………condition vérifiée 

 Poteau RDC, étage : (45x45) cm2

L0=306-21=285cm2

λ=2,42(285/45)=15,33<50…………………………………………..condition vérifiée  

 Poteau d’étage : (35x35) cm2

L0=306-21=285cm

λ=2,42(285/35)=19,71<50…………………………………………...condition vérifiée 

Conclusion

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

flambement.

II-14 PRE DIMENSIONNEMENT DES VOILES

Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément à l’Article 7.7.1. du RPA

2003. Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition Lmin ≥ 4 .݁

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et de la

rigidité

Aux extrémités. L’épaisseur minimale est de 15 cm

 Pour le sous-sol : h=393cm

he = h- épaisseur de la dalle

he =393-21=372cm

e ≥ ℎ /݁ p݁ =372/21 =17.71 cette loi doit être vérifiée

 Pour le RDC et l’étage courant: h= 306cm

he = h- épaisseur de la dalle

he = 306-21=285cm

e≥ he/ep =285/21 =13.57

On adopte une épaisseur : e= 20cm pour l’étage courant, le sous-sol et le rez-de-chaussée

Vérification

  On doit vérifier que Lmin≥ 4 e  avec  Lmin : portée min des voiles

Lmin=105 cm ⇒Lmin> 4× 20 = 80cm  Condition vérifiée.

L  ≥ 4a

a ≥ he / 20
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a

Figure II-6 : Coupe de voile en plan

L
a

he

>2a

Figure II-4 : Coupe de voile en élévation

CONCLUSION

 Pré dimensionnement des planchers : ht= 21cm

 Pré dimensionnement des poutres :

Poutres principal :( 40x30) cm2

Poutres secondaire :(40 x30) cm2

 Pré dimensionnement des voiles : ht = 20cm

 Pré dimensionnement des poteaux :

Poteaux S Sol ,1 ,2ere étage et RDC :(45x45) cm2

Poteaux 3eme au 4 ,5eme étage :(40x40) cm2

Poteaux 6,7,8eme étage :(35x35) cm2
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Introduction

Ce chapitre concerne le calcul des éléments structuraux comme l’acrotère, les escaliers

et non structuraux comme les planchers.

III-1 Calcul de l’acrotère

L’acrotère est un élément en béton armé qui assure la sécurité au niveau de la terrasse, il

est assimilée à une console encastrée dans le plancher terrasse dont le ferraillage se calcule

sous l’effet de deux efforts (moment de flexion et effort normal) et sera déterminé en flexion

composée avec compression.

L’acrotère est sollicité par :

-Un effort normal G dû à son poids propre

-Un effort horizontal Q dû à la main courante engendrant un moment de renversement M

 Dimension de l’acrotère

3

7

15

1060

Figure III-1-1 Coupe transversale de l’acrotère
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 Schéma statique

Q

H

G

Figure III-1-2 Diagrammes des éfforts internes

III-1-1 Détermination des sollicitations

G = ρ béton x S

  1.819KN/ml0.15)/2(0.030.1)(0.150.1)(0.625G 

Poids propre de l’acrotère : G=1.819 KN/ml

Surcharge d’exploitation : Q=1.00 KN /ml

Effort normal dû au poids propre G : N=G×1ml =1.819 KN

Effort tranchant : T=Q×1ml =1.00 KN

Moment fléchissant max dû a la surcharge Q : M=T×H=Q×1ml×H=0.60 KN m

III-1-2 Combinaison des charges

 A l’ELU

Nu=1.35×G=1.35×1.819 = 2.455KN

Mu=1,5×Q =1.5×0.6 = 0.9KNm

Effort

Normal

Moment

Fléchissant
Effort

tranchantG

M max=0.6KN. m N = G T=Q=1KN

A

A

d

c

h

G

G
A

M
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 A L’ELS

Ns=1.819KN

Ms=0.60KNm

III-1-3 Ferraillage de l’acrotère

Le ferraillage de l’acrotère sera déterminé en flexion composée et sera donné par mètre

linéaire ; pour le calcul on considère une section (b × h) cm2 soumise à la flexion composée

h : Epaisseur de la section : 10cm

b : Largeur de la section : 100cm

c et c’ : Enrobage : 3cm

d = h – c : Hauteur utile

Mf : Moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues.

a) Calcul des armatures à L’ELU

 Position du centre de pression à l’ELU

e u
Nu

Mu cm3736.65cm
2.455

100.9 2






cm23
2

10
C

2

h


uec
h


2

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

armatures d’où la section est partiellement comprimée.

Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment fictif M, puis en

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

a-1) Calcul en flexion simple

 Moment fictif

0.1
( ) 2.455(0.37 0.03) 0,957

2 2
f U f u u

h
M N e N e C KNm         

M

N

b

d

c

h

c’ A’S

AS

G
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 Moment réduit
3

2 2

0.957 10
0.013

100 7 14.2

f

u

bu

M

bd f



  

 

Avec : 14.2MPa
1.51

250.85

θγ

0.85f
f 8C2

bu 





u < l =0.392 La section est simplement armée

0.013 0.994u   

 Armatures fictives
5

2

2

0,957 10
0.39

0.994 7 348 10

f

f

b

M
A cm

fe
d



  

  

a-2) Calcul en flexion composée

La section réelle des armatures:

2

2

3

st

u
fs cm0.32

10348

102.455
0.39

σ

N
AA 






b) Vérification à l'ELU

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

  228
min

2
min

0, 23 0.455 0,23×100 7 2,1 33 0.455 7
0,79

0.185 400 33 0.185 7

0.79

t s

e s

bdf e d
A cm

f e d

A cm

    
   

  



Avec : 33cm0.33m
1.819

0.60

N

M
e

S

S
S 

ft28=0.6+0.06fc28=2.1MPa

On remarque que :

s < min (Condition non vérifiée) donc le ferraillage se fera avec Ami

Conclusion

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supérieures à celles

calculées à l’ELU, donc on adoptera.

0.79cm²AA mins 

Soit: /ml2.01cm4HA8A 2
s  avec un espacement S t =25cm
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 Armatures de répartition

2s
r 0.50cm

4

2.01

4

A
A  /ml

Soit: 4HA8=2.01cm² avec un espacement S t =17cm

b-2) Vérification au cisaillement : (BAEL91 art 5.1.1)

b

28
u

γ

fc
min(0.15τ  ; 4MPa) =2.5 MPa

u =
db

Vu


avec : Vu = 1.5Q =1.51= 1.5 KN

31.5 10
0.021

1000 70
u MPa


 


uu   (Condition vérifiée).

b-3) Vérification de l’adhérence des barres: (art A.6.1.1, 3BAEL91)

3.15MPa2.11.5fψττ
28tssese 




i

u
u

ud

V

9,0
 Avec :  iu Somme des périmètres utiles des barre

iu = n = 4 ×0.8 × 3.14 =10.05 cm 

sese   (Condition vérifié).

c) Ancrages des barres verticales

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

longueur de scellement droit « Ls »

Ls =
su

ef





.4

.
; su = 0.6

2

s .ft28 = 0.6 ×1.52×2.1 = 2.835MPa.

Ls =
835.24

4008.0




= 28.22cm

Soit : Ls = 30cm.

d) vérification à L’ELS

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme

préjudiciable, on doit donc vérifier que :

Mpase 236.0
5.100709.0

1500




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







 t28ess ηf,110f
3

2
minσσ

On a des aciers 6.1
400

6:








 

FeE

mmHA
donc :









 1.6x2.1400,110
3

2
minσ s

s 201.63 MPa avec :

0.914β0.287
100x7

100x2.01

bd

100A
ρ

dAβ

M
σ

15MPa0.6fσ

2.1MPaf

400MPaf

1
s

s1

s
s

c28bc

t28

e











3(1- ) 3(1- 0.914) 0.258

ܭ =
ଵߙ

15(1 − (ଵߙ
= 0.0231

σst=
଺଴଴

଴.ଽଵସ�଻�ଶ.଴ଵ
=46.656[MPa]

σst = 46.656 [MPa] ˂  ࢙࣌ = 201.63 [MPa]

Condition est vérifiée.

d-1 Les contraintes dans le béton

Vérifions que : σb avec : σb                  ࢙࢈࣌≥ = K σs

σbs= 0.02318 x40.656 = 1.081 [MPa] et ࢙࢈࣌ = 0.6xfc28 = 15 [MPa]

σbs=1.081 [MPa] ≤࢙࢈࣌= 15 [MPa]

e) vérification de l’acrotère au séisme

L’acrotère est calculé sous l’action horizontale suivant la formule :

FP = 4.A.CP.wP

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone IIa, groupe d’usage 2) 

A = 0,15

(RPA 99, art 4.2.3 tableau 4-1).



CHAPITRE III CALCULES DES ELEMENTS

Page 31

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

wP : Poids de l’élément considéré (acrotère) = 1,819KN.

D’où : FP = 4 x 0,15 x 0, 8x 1,819= 0.873KN < Q= 1KN

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

adopté précédemment est convenable.

 Remarque

Le calcul de l’acrotère se fait avec un effort horizontal supérieur à la force sismique Fp,

donc le ferraillage adopté précédemment est donc convenable.

 Résumé

Armatures principales : 4HA8/ml = 2.01 cm2 avec un espacement de 17 cm.

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

On adopte pour le ferraillage celui adopté précédemment.
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4HA8 (e = 17 cm)

Epingle 6
A A

4HA8 (e = 25 cm)

4HA8

4HA8

B

Coupe : A-A

4HA8

B 4HA8

Coupe : B-B

Figure III-1-3 Ferraillage de l’acrotère
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III-2 calcul des balcons

Introduction

Le balcon se calcul comme une console encastrée dans le plancher ; soumise à des

charges permanentes G, au poids propre du garde-corps et à une charge d’exploitation

horizontale Q1 due à la main courante qui engendre un moment Mq dans la section

d’encastrement.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1ml dont la section est soumise à la

flexion simple. Le schéma statique est montré à la figure suivante :

qu : charge et surcharge pondérées de la dalle pleine.

G1 : charge permanente du garde-corps en brique creuse de 10cm d’épaisseur.

Q1 : surcharge du garde-corps.

 Schéma statique du calcul

qu Q1

1.15m

Garde-corps

Plancher poutre de rive

g

15 cm

115cm
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III-2-1 dimensionnement du balcon

 L’épaisseur de la dalle pleine est déterminée comme suit

௣݁ ≥
௅

ଵ଴
=

ଵଵହ

ଵ଴
= 11.5ܿ݉

Avec L : largeur du la console.

On adopte ep = 15cm.

III-2-2 Détermination des charges et surcharges

a) charges permanentes

Tableau III-2-1 : Evaluation des charges pour le balcon

b) Charge concentrée (Poids propre du garde-corps)

p mur = poids de brique creuse + 2 x (poids de l’enduit en ciment,(ep= 2cm).

Tableau III-2-2: Charge concentrée sur le balcon due au poids propre du garde-corps

N° Eléments Epaisseur
(m)

ρ 
(kN/m3)

Poids
(kN/m²)

schéma

1 Enduit ciment 0.02 22 0.44
2 Dalle pleine en B.A 0.15 25 3.75
3 Couche de sable 0.03 18 0.54
4 Mortier de pose 0.02 22 0.44
5 Revêtement en

carrelage
0.02 22 0.44

G total 5.61

Eléments
Charges permanentes

(KN/m²)

Résultats

(KN/m²)

Brique (ep=0.1m) 10.09 0.90

Enduit de ciment (ep=2cm) 202.018  0.72

Somme (g) 1.62
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c) Surcharge d’exploitation

Q = 3.5 KN/m2 (DTR B.C.2.2).

d) Charge due à la main courante

Q1=1KN /m2.

III-2-3 Combinaisons de charges

III-2-3-1 Combinaisons de charges à l’ELU

 La dalle

qu1= (1.35G +1.5 Q) ×1m = (1.35 × 5.61) + (1.5 × 3.5) = 12,82KN/ml.

 Le garde-corps

qu2 = (1.35 × g) × 1 m = 1.35×1.62 = 2.187 KN /ml.

 La main courante

qu3=1.5x1=1.5 KN/ml

III-2-4 Ferraillage du balcon

III-2-4-1 A l’ELU

a) Calcul du moment sollicitant

Moment dû à la charge qu ࡹ: ૚ =
૛ࡸ࢛ࢗ

૛

Moment dû à poids du garde-corps ࡹ: ૛ = ௨ଵݍ × ܮ

Moment dû à la main courante ࡹ: ૜ = ௨ଶݍ × ܪ

Le moment total est ࡹ: ࢛ = ࡹ ૚ + ࡹ ૛ + ࡹ ૜

ࡹ ࢛ =
૚૛.ૡ૛×૚.૚૞૛

૛
+ 2.187 × 1.15 + 1.5 × 1

b) Calcul des armatures à l’ELU

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

ࡹ ࢛ = ૚૛.૝ૢ࢓.࢔ࡷ
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b-1) Armatures principales

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

fbu=14.2 MPa;ߪ௦௧=348MPa ; c=3cm ; d=12cm

࢛ࣆ =
ࡹ ࢛

࢛࢈ࢌ²ࢊ࢈
=

૚૛.૝ૢ×૚૙૟

૚૙૙૙×૚૛૙²×૚૝.૛
=0.060< 0.392══> section simplement armée

u =0,060 ══>β=0,969 

=
12.49 × 10଺

0.969 × 120 × 348
= 3.08ܿ݉ ²

Soit 4HA12=4.52cm², avec un espacement de Avec St = 100/4= 25 cm

b-2) Armature de répartition

=
ସ.ହଶ

ସ
= 1.13ܿ݉

Soit une section de 4HA10= 3,14cm2 avec St= 25cm.

c) Vérification à L’E.L.U

c-1) condition de non fragilité : [Art B.7.4 BAEL.91 modifié 99]

 As> Amin

Amin = 0,23bd
௙೟మఴ

௙೐
= 0,23x100 x12x

ଶ.ଵ

ସ଴଴
= 1.45 cm²

௧݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06 ௖݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06 × 25 = ܽ݌ܯ2.1

As =4.52cm² > Amin =1.45 cm² condition Vérifiée.

c-2) Vérification au Contrainte de cisaillement [BAEL 91 /ART A.5.1.21] :

La fissuration est préjudiciable

௥ܣ =
௦௧ܣ
4

As =
ெ ೠ

ఉௗఙೞ೟

࢛࣎ =
࢛ࢂ
ࢊ࢈

< ࢛࣎

15cm

3cm

12cm

100
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 ௨ܸ = q୳ × L + q୳ଵ =12.82× 1.15+2.187=16.93Kn

 ࢛࣎ =
૚૟.ૢ૜×૚૙૜

૚૙૙૙×૚૛૙
= ૙.૚૝ࡹ ࢇ࢖

 ࢛࣎ = min {0,15 × fୡଶ଼ / γୠ ; 4. MPa} = minቄ
଴.ଵହ×ଶହ

ଵ.ଵହ
; 4Mpaቅ= min{3.26; 4Mpa}

࢛࣎ = ૜.૛૟ࡹ� ࢇ࢖

La condition est vérifiée.

Il n’y a aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.

c-3) Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : [BAEL 91 /ART A.5.1.313]

௨ܸ = 0.4 ௖݂ଶ଼ × 0.9݀×
ܾ

௦ߛ

=0.4× 25 × 10ଷ × 0.9 × 0.12 ×
ଵ

ଵ.ଵହ
= ݊ܭ�939.13

Vu = 16.93Kn <= 939,13Kn => La condition est vérifiée.

c-4) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres :

[BAEL 91/ART A.6.1.3]

Quand toutes les barres sont de même diamètre, soit isolées, soit groupées en paquets

Égaux, la formule devient :

௦߬௘ =
௨ܸ

௜ݑ∑0.9݀

Σui: Désignant la Somme des périmètres utiles des Barres ou des paquets.

Σui = n π Ф =4× 3.14 × 1.2 = 15.07 cm.

௦߬௘ =
ଵ଺.ଽଷ×ଵ଴య

଴.ଽ×ଵଶ଴×ଵହ.଴଻×ଵ଴
= ܽ݌ܯ�1.04 ࢋ࢙࣎<= = ૚.૙૝ࡹ� ࢇ࢖

௦߬௘ = ᴪ. ௧݂ଶ଼ = 1.5 × 2.1 = ࢋ࢙࣎�<=��ܽ݌ܯ3.15 = ૜.૚૞ࡹ ࢇ࢖

ࢋ࢙࣎ < La<=ࢋ࢙࣎ condition est vérifiée, il n’y a aucun risque d’entraînement des barres.

c-5) Ancrage des barres aux appuis : [BAEL 91 /ART A.6.1, 23]

 Armatures longitudinales

La longueur de scellement droit est :

࢛࣎ = ૙.૚૝ࡹ ࢇ࢖ < ࢛࣎ = ૜.૛૟ࡹ ࢇ࢖

ls=
ࢋࢌ.∅

૝.ࢋ࢙࣎
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௦߬௘ = 0.6ᴪ௦
ଶ
௧݂௝ = 0.6 × 1.5ଶ × 2.1 = ܽ݌ܯ�2.835

ls =
ଵଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
=42.3 cm

On pend ls =45 cm

La longueur de scellement dépasse la largeur de la poutre dans laquelle les barres sont

ancrées, alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la

longueur d’ancrage mesuré hors crochets est :

 ௖ܮ = ௦ܮ0.4
 ௖ܮ = 0.4 × 45 = 18ܿ݉ �����

 Armatures transversal

௦߬௨ = 0.6ᴪ௦
ଶ
௧݂௝ = 0.6 × 1.5ଶ × 2.1 = ܽ݌ܯ�2.835

ls=
ଵ଴×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
=35.3 cm

On pend ls =40 cm

c-6) Espacements des barres

 Armatures longitudinales

௧ܵ≤ ݉ ݅݊ {4ℎ; 33ܿ݉ } = ݉ ݅݊ {4 × 15; 33} = ݉ ݅݊ {60; 33} = 33ܿ݉

௧ܵ = 20ܿ݉ ≤ 33ܿ݉ Condition vérifiée

 Armatures transversal:

௧ܵ≤ ݉ ݅݊ {4ℎ; 45ܿ݉ } = ݉ ݅݊ {4 × 15; 45} = ݉ ݅݊ {60; 45} = 45ܿ݉

௧ܵ = 25ܿ݉ ≤ 45ܿ݉ Condition vérifiée

III-2-4-2 Calcul à L’ELS

a) Combinaisons de charges à l’ELS

 La dalle

qs1 = (G +Q) × 1 m = (5.61+ 3.5) x1 = 9.11 KN/ml.

 Le garde-corps

qs2 = g x1m= 1.62 KN/ml.

ls=
ࢋࢌ.∅

૝.࢛࢙࣎
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 La main courante

qs3=qx1m=1 KN/ml.

Ms = (
௤
ೞಽమ

ଶ
+qs1× +ܮ qୱଶ × H )=

ଽ.ଵଵ×ଵ.ଵହమ

ଶ
+ 1.62 × 1.15 + 1 × 1 = 8.88

Ms =ૡ.ૡૡ�Kn.m

b) Vérification des contraintes dans l’acier

Il faut vérifiée Les conditions suivantes :

 La contrainte dans les aciers : stst

__

  .

 La contrainte dans le béton : bc

__

bc  .

௦௧ߪ = ݉ ݅݊ ൜
2

3 ௘݂; 110ඥߟ ௧݂ଶ଼ൠ

HA : Ø≥6 mm

Les aciers :

௘݂ߟ�<=400ܧ= 1.6

௦௧ߪ = ݉ ݅݊ ቄ
ଶ

ଷ
. 400; 110√1.6 × 2.1ቅ=201.63Mpa

Calcul β

ଵߩ =
ଵ଴଴×஺ೞ

௕×ௗ
=
ଵ଴଴×ସ.ହଶ

ଵ଴଴×ଵଶ
= 0.376

ଵ=0.905ߚ

ଵߩ = 0.376=>

K1=37.63

௦௧ߪ =
.଼଼଼×ଵ଴ల

଴.ଽ଴ହ×ଵଶ଴×ସହଶ
= ܽ݌ܯ180.90

௦௧ߪ =
௦ܯ

௦ܣଵ݀ߚ
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 Conclusion

<࢚࢙࣌ ࢚࢙࣌ La condition n’est pas vérifiée.

Alors, Il faut calculer les armatures à L’ELS :

=
ૡ.ૡૡ×૚૙૟

૛૙૚.૟૜×૚૙૙૙×૚૛૙૛
= ૙.૙૙૜ < 0.392 La section est simplement armée

௦ߤ = 0.003 ߚ<= = 0.998

=
.଼଼଼×ଵ଴ల

଴.ଽଽ଼ ×ଵଶ଴×ଶ଴ଵ.଺ଷ
=367.74mm²=3.67cm²

On adopte : 4HA12=4.52 cm² Avec : St=25 cm

=
ଵ଴଴×ସ.ହଶ

ଵ଴଴×ଵଶ
= 0.376

ଵ=0.905ߚ���������������������������

ଵߩ = 0.376 K1=37.63

>࢚࢙࣌ ࢚࢙࣌

௦௧ߪ =
.଼଼଼×ଵ଴ల

଴.ଽ଴ହ×ଵଶ଴×ସହଶ
= ܽ݌ܯ180.90

 Conclusion

<࢚࢙࣌ ࢚࢙࣌ La condition n’est pas vérifiée.

c) Vérification des contraintes de compression dans le béton: [BAEL 91 /ART A.4.5.2]

Il faut vérifier que : ࢉ࢈࣌ < ࢉ࢈࣌
ࢉ࢈࣌ = 0.60fୡଶ଼ = 0.6 ∗ 25 = ૚૞ۻ ܉ܘ

ࢉ࢈࣌ =
࢙࣌

૚ࡷ
=
ଵ଼଴.ଽ଴

ଷ଻.଺ଷ
= ૝.ૡ૙ૠࡹ ࢇ࢖

࢙ࣆ =
ࡹ ࢙

૛ࢊ࢈࢚࢙࣌

࢙࡭ =
ࡹ ࢙

࢚࢙࣌ࢊࢼ

૚࣋ =
૚૙૙࢙࡭
ࢊ࢈

=࢚࢙࣌
ࡹ ࢙

࢙࡭ࢊ૚ࢼ
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ࢉ࢈࣌ <  Condition vérifiée→ ࢉ࢈࣌

d) Etat limite de déformation

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


௛

௅
≥

ଵ

ଵ଺
=>

�ଵହ

ଵଵହ
= 0.130 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0.0625 => condition vérifié


௛

௅
≥

ெ ೄ

ଵ଴ெ బ
=>

ଵହ

ଵଵହ
= 0.130 ≥

12.49

10×12.49
= 0.1 => condition vérifié


஺

ௗ௕
≤

ସ.ଶ

௙೐
=>

ସ.ହଶ

ଵ଴଴×ଵଶ
= 0.003 ≤

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.0105=> condition vérifié

 Conclusion

Les balcons seront ferraillés comme suit :

 Armatures principales : 4HA12 avec e=25 cm.

 Armatures secondaires : 4HA10avec e=25 cm.

Figure III-2-1 Ferraillage de balcon

4HA12/ml (e=25cm) 4HA10/ml (e=25cm)
A

A

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

15 cm

1 m

COUPE AA
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III-3 Etude de la deuxième volée ( type 2)

III-3-1 Définition

Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, qui

permettent de passer d’un niveau à un autre.

III-3-2 Terminologie

Les principaux termes utiles sont illustrés sur la fig :

Figure III-1 Schéma d'un escalier

 La marche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied.

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

hauteur h est la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie

généralement entre 14 et 18 cm.

 Le giron g : est la distance en plan séparant deux contre marches successives.

 La volée : est la partie de l’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée

est lm.

 La paillasse d’épaisseur ep : est la dalle en béton armé incorporant les marches et

contre marches.

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

Remarque

Nous avons :

 Une volée d’étage courant et RDC d’une hauteur H = 2.10m

NB : Pour nos calculs, on prend la volée d’étage courant comme exemple.
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                                                          α                            H=2.10m 

1.40 3.60

Figure III-2 Coupe verticale de la volée d’étage courant

III-3-3 Pré dimensionnement de l’escalier

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

BLONDEL, qui permet de pré dimensionner notre escalier.

59cm g + 2h  66cm

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

supérieure 0.66 correspond, à des locaux publics. On peut naturellement sortir de cette

fourchette s’il y a nécessité.

Avec :

h : hauteur de la contre marche

g : largeur de la marche (giron)

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

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

a) Nombre de contre marches

Nous adoptons h = 17cm et g = 30cm

n =
17

210

h

H
 = 13contre marches

b) Nombre de marches

m = n-1 = 12-1 = 12marches

c) Emmarchement

E = 1.35m.

d) Calcul du giron

Le giron «g » est donné par la formule suivante :

D’après la loi de BLONDEL :૛ૡܕ܋ ≤ ≥܏ ૜૟ܕ܋
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Soit: g= 30cm

III-3-4 Vérification de la loi de BLONDEL

59 cm ≤ g + 2 h ≤ 66 cm. 

59 cm ≤ 30 + 2 x 17 ≤ 66 cm → 59 cm ≤ 64≤ 66 cm.            Condition vérifiée. 

La profondeur du palier de repos l1=1.40m

La longueur de la ligne de foulée : l2 = g(n-1) = 3.60m

III-3-2-5 Calcul de la longueur de la volée

l0 = 4.168m416.8cmo
cos30.25

360

cosα

ml


L = l0 + l2 = 4.168+ 1.40= 5.568m=556.8cm

III-3-6 Épaisseur de la paillasse


20

L
e

30

L
p

20

556.8
e

30

556.8
p 

               18.56cm ≤ ep ≤ 27.84cm. 

On prend une épaisseur ep = 20cm.

III-3-7 Détermination des charges de calcul

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1 m longueur considérant que

l’escalier est horizontal et d’une longueur totale L = 556.80cm

a) Détermination des sollicitations de calcul

a-1) Charges permanentes

 Paillasse
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Eléments Poids [kn/ml]

Poids propre de la paillasse 25x0.20x
ଵ

ୡ୭ୱଷ଴.ଶହ
= 5.78

Poids propre des marches (17cm) 25x0.17/2x1m=2,125

Revêtement de carrelage (2cm) 20x0.02x1m=0.40

Mortier de pose (2cm) 22x0.02x1m=0.44

Couche de sable (2cm) 18x0.02x1m=0.36

Poids du garde-corps 0.2x1m=0.2

Gpaillasse G1=9.31kn/ml

 Palier

Eléments Poids [kn/ml]

Poids propre du palier 25x0.20x1m=5

Carrelage 20x0.02x1m=0.4

Mortier de pose 22x0.02x1m=0.44

Lit de sable 18x0.02x1m=0.36

G=6,20kn/ml

a-2) charges d’exploitation

La surcharge d’exploitation des escaliers donnés par la DTR.B.C.2.2 est

Q=2.5x1m= 2.5kn/ml

b) Combinaison des charges et surcharges

b-1) A l’ELU : 1.35G+1.5Q

Paillasse : qu = 1.35 x9.31 +1.5 x2.5 =16.32 [KN/ml].
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Pallier : qu = 1.35 x6.2+1.5 x2.5 = 12.12 [KN/ml].

b-2) A l’ELS : G + Q

Paillasse : qs= 9.31+2.5 =11.81 [KN/ml]

Pallier : qs= 6.2+2.5 = 8.7 [KN/ml]

III-3-8 Calcul à L’ELU 16.32

12.12

1.40 3.60

RA RB

Figure III-3 Schéma statique des escaliers d’étage courant

D’après les formules de l’ RDM :

a) Calcul des réactions d’appuis

Σ F/y =o ⟹RA + RB = (qu2 × 3.6) + (qu1×1.4) = (16.32×3.6) + (12.12x1.4)

⟹RA + RB=75.72KN

ΣM/A =0  ⟹12.12ቀ1.4 ×
ଵ.ସ

ଶ
ቁ+ 16.32ቂ3.60 × (

ଷ.଺଴

ଶ
+ 1.4)ቃ− RB × 5 = 0

RA = 35.74KN.

RB = 39.98KN.

b) Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant

 1er tronçon : 0  x 1.4m :

Ty = 35.74KN pour x = 0 12.12KN/ml

Ty = 18.77KN pour x = 1.4m

Mz= 0 pour x = 0

Mz= 38.17KN.m pour x = 1.4m

Ty =– 12.12x+35.74

Mz= -12.12
2

²x
+35.74x

35.75
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 2ème tronçon : 0  x 3.60m :

Ty = -39.98KN pour x = 0

Ty =18.77KN pour x = 3.60m

Mz= 0 pour x = 0

Mz= 26.92KN.m pou Mz= 38.17KN.m pour x = 3.60m

0
)(


dx

xdMu  16.32x -39.98= 0

x = 2.45m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 5-2.45=2.55m

Donc :

Mz
max=- 16.32

2

(2.45)²
+39.98(2.45)

Mz
max= 48.97KN.m

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

- Aux appuis : Mua =-0.3 Mz
max = -14.70KN.m

- en travées : Mut = 0.85 Mz
max = 41.62KN.m

Les résulta trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous

Mz= -16.32
2

²x
+39.98x

39.98

16.32KN/ml

࢞

Ty

Mz

Ty = 16.32x - 39.98
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-

+

Figure III-4 Diagramme des efforts internes à l’ELU

18.77

16.32

12.12

1.4 3.60

૜ .ૢૢૡ

35.74

x=2.55m

T(KN)

14.70

41.62

ܠ

ܠ

48.97

14.70

Mz (KN.m)

Mz (KN.m)

ܠ
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c) Calcul des armatures

Le calcul se fera pour une bande de 1m en flexion simple.

 Aux appuis

Mu = -14.70KN.m

Armatures principales

0.036
14.2²1701000

14700000

b.d².f

M
μ

bu

au
a 


 < r = 0.392

 S.S.A

036.0a  982.0u





3481700.982

14700000

β.d.σ

M
A

St

au
a 253.03mm²= 2.53cm²

On opte pour : 4HA10 (Aa =3.14 cm²) avec un espacement de St =25cm.

Armatures de répartition

Ar =
ܘۯ

૝
=

૜.૚૝

૝
= ૙.ૠૢ

On opte pour : 4HA10 (Aa =3.14 cm²) avec un espacement de St =25cm.

 En travées

Mt = 41.62KN.m

Armatures principales

0.101
14.2²1701000

41620000

b.d².f

M
μ

bc

t
t 


 < r = 0.392

 S.S.A

0.101μ a   0.946β u 

7.44
3481700.946

41620000

β.d.σ

M
A

St

t
t 


 cm²

On opte pour : 7HA12=7.92cm²/ml ; Avec e =15cm.

Armatures de répartition

Pour des raisons de réalisation et de sécurité on doit calcule les armatures de répartitions

avec les armatures maximales pour les paliers et la paillasse

98.1
4

7.92

4

A
A r

r  cm²

d = 17cm

b = 100cm

h= 20cm
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On opte pour 4HA10 (Art = 3.14cm²), avec St = 25cm.

d) Vérification à l’ELU

d-1) Condition de non fragilité (BEAL 91, Art. A.4.2.1)

2.05
400

2.1
171000.23

f

ft
0.23bdA

e

28
min  cm²

- Aux appuis : Aa = 3.14cm² > Amin = 2.05cm²

- En travées : At= 7.92cm² > Amin = 2.05cm²

La condition est vérifiée

d-2) Espacement des barres

 Armatures principales :

- Aux appuis : e =25cm

< min {3h , 33cm} = 33cm condition vérifiée.

- En travées : e = 15cm

 Armatures de répartition :

- Aux appuis : e = 25cm

< Min {4h, 45cm} = 45cm condition vérifiée.

- En travées : e = 25cm

d-3) Vérification de la section du béton à l’effort tranchant (BAEL 91, Art-5.1.2.1) :

Tu max = 39.98KN

0.24
1701000

39980

bd

T
τ umax

u 


 MPa

Fissuration est peu préjudiciable:

Avec : fc28=25Mpa                 γ
ୠ

= 1.5

b

28
u

γ

fc
min(0.2τ  ; 5MPa) =3.33 MPa

u = 0.24MPa < 3.33 MPa =
u

  condition vérifiée.

d-4) Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3) :

τୱୣ =
V୳
୫ ୟ୶

0.9 × d∑U୧
< τୱୣ = ᴪୱ. f୲ଶ଼
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Il faut vérifier que : 3.152.11.5.ftΨττ 28SSeSe  MPa

 ..nU i = 7× 3.14 × 1.2 = 26.376cm

0.10
263.761700.9

39980
τse 


 MPa

se = 0.10MPa <
Se

 = 3.15MPa  condition vérifiée.

Donc pas de risque d’entrainement des barres.

d-5) Ancrage des barres (A-6-1-23)

La longueur de scellement est :

S
S

τ4

φ.fe
L   Avec :  τୱഥ = 0.6ψs²ƒt 28 = 0.6×1.52×2.1 = 2.835MPa

58.10
835.24

4002.1





SL cm

Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les règles

de (BAEL 91/99) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet

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

0,4.Ls pour les aciers H.A, soit :Lc = 4.232 cm.

d-6) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 313 /BAEL91)

૛ܝ܄

܌ૢ.૙×܊
=

૛×૜ .ૢૢૡ×૚૙૜

૚૙૙૙×૙.ૢ×૚ૠ૙
= ૙.૞૛ۻ ܉ܘ

Condition vérifiée
૙.ૡ܋܎૛ૡ
઻܊

=
૙.ૡ× ૛૞

૚.૞
= ૚૜.૜૜ۻ ܉ܘ

d-7) Influence de l’effort tranchant sur les armatures :(Art 5.1.1, 312 / BAEL91)

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

D’armatures suffisantes pour équilibrer l’effort tranchant Vu.

઻ܝ܄×ܛ

܍܎
=

૚.૚૞×૜ .ૢૢૡ×૚૙૜

૝૙૙
= ૚૚૞ܕ ܕ ૛ = ૚.૚૞ܕ܋ ² CV

ࢉ࢈࣌ =
૛࢛ࢂ

×࢈ ૙.ૢࢊ
≤
૙.ૡࢉࢌ૛ૡ
࢈ࢽ

ܕܜܛۯ ܖܑ à r܍ܚ܋ܖ܉ ≥
࢛ࢂ×࢙ࢽ

ࢋࢌ
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III-4-9 Calcul à L’ELS 11.81

8.7

1.4 3.60

RA RB

Figure III-5 Schéma statique des escaliers d’étage courant

qspaillasse= 11.81KN/ml

qspalier= 8.7KN/ml

a) Calcul des réactions aux appuis

RA + RB = 54.70 KN

RA = 25.78KN

RB =28.92KN

b) Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant

 1er tronçon : 0  x 1.4m :

Ty = 25.78KN pour x = 0 8.7KN/ml

Ty = 13.60KN pour x = 1.4m

Mz= 0 pour x = 0

Mz= 27.58KN.m pour x = 1.4m

 2ème tronçon : 0  x 3.60m :

Ty = -28.92KN pour x = 0

Ty =13.60KN pour x = 3.60m

Mz= 0 pour x = 0

Mz= 26.92KN.m pou Mz= 27.58KN.m pour x = 3.60m

0
)(


dx

xdMu  11.81x - 28.92= 0

x = 2.45m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 5-2.45=2.55m

Ty =– 8.7x+25.78

Mz= -8.7
2

²x
+25.78x

Mz= -11.81
2

²x
+28.92x

28.92

11.81KN/ml

࢞

Ty

Mz

25.78

Ty = 11.81x – 28.92
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Donc :

Mz
max= -11.81

2

(2.45)²
+ 28.92(2.45)

Mz
max=35.41KN.m

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

- Aux appuis : Mua =-0.3 Mz
max = -10.62KN.m

- en travées : Mut = 0.85 Mz
max = 30.10KN.m

Les résultas trouvés figurent sur le diagramme suivant : les valeurs completés

FigureIII-6 Diagrammes des moments fléchissants et efforts tranchants à l’ELS

13.60

11.81

8.7

1.4 3.60

૛ૡ.ૢ૛

25.78

x=2.55m

T(KN)

10.62

30.10

ܠ

ܠ

35.41

10.62

Mz (KN.m)

Mz (KN.m)

ܠ
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c) Vérification à l’ELS
c-1) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3, 2 /BAEL91)
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense de vérifier l’état
limite d’ouverture des fissures.
c-2) contrainte de compression dans le béton
On doit s’assurer que : ો܋܊≤ ો܋܊

Avec :ો܋܊ = ૙.૟܋܎૛ૡ
ો܋܊ =

ોܛ

۹

 En travées
At= 7.92cm²

ૉ૚ =
૚૙૙ܜۯ

܌܊
=

100 × 7.92

100 × 17
= 0.466

1 = 0,466 1 = 0.896 1 =0.312 et
)1(15 1

1






K =

 
030.0

312.0115

312.0




  α1= 0.312 K=0.030

51.249
170896.0792

1010.30

.

6







dA

M

S

t
St


 MPa

Stbc K  = 0.030×249.51 =7.50MPa

bc =7.50MPa <
bc

 = 15MPa  La condition est vérifiée.

 Aux appuis

Aa = 3.14cm²

Ma = 10.62KN.m

185.0
17100

14.3100

.

100
1 









db

Aa

1 = 0.185 1 = 0.930 et 1 = 0.210 et 018.0
)210.01(15

210.0

)1(15 1

1 









K

1 = 0.210 K = 0.018

93.213
170930.0314

1062.10

.

6







dA

M

S

a
St


 MPa< 400MPa La condition est vérifiée.

Stbc K  = 0,018×213.93= 3.85MPa

bc = 3.85MPa <
bc

 = 15MPa  La condition est vérifiée.

c-3) Vérification de la flèche

Le calcul de la flèche s’impose si une des trois conditions suivantes, n’est pas vérifiée :
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a)
ܐ

ᇲۺ
≥

૚

૚૟
h : hauteur de la section est égale à 20cm.

b)
ܐ

ᇲۺ
≥

ۻ ܜ

૚૙ۻ ܜ
L’ : portée libre est égale à 500cm.

c)
୅౩

ୠୢ
≤

ସ.ଶ

୤౛
A : section des armatures tendues.

a)
16

1

L

h
  040.0

5

20.0
 <

16

1
= 0.0625  condition non vérifiée

(La condition 1 n’est pas vérifiée, on doit calculer la flèche).

c-4) Conditions non vérifiées, alors on va procéder au calcul de la flèche.

c-4-1) Calcul de la flèche : [Art B.6.5.2 /BAEL91]

E୚ = 3700ඥ fୡଶ଼
య

= 10818.87 Mpa

Avec :

f ̅ : Flèche admissible
L : longueur de la poutre considérée.
Mୱ
୲:Moment de service maximal en travée.

Ev : module de déformation différée du béton ;

I୤୴ : Inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.

I0 = moment d’inertie totale de la section homogène.

Avec :
Ev : Module de la déformation diffère

V1

Ev= 3700ඥfୡଶ଼
య = 10818.86Mpa

V2

qS = max {11.81KN/ml, 8.70 KN/ml} = 11.81 KN/ml.

Ifv: Moment d’inertie de la section homogénéisée :

I୤୴ =
b

3
(Vଵ

ଷ + Vଶ
ଷ) + 15A୲(Vଶ− C)²

Sxx : Moment statique ;S୶୶ =
ୠ୦మ

ଶ
+ 15A୲. d

B0 : Aire de la section homogénéisée ; B0 = b.h + 15At

Vଵ =

ୠ୦మ

ଶ
+ 15A୲d

bd + 15A୲
=

ଵ଴଴×ଶ଴మ

ଶ
+ 15 × 7.92 × 17

100 × 17 + 15 × 7.92
= 12.11cm

V2 = h – V1=20 – 12.11= 7.90cm

3

17

=ࢌ
૞ࡸࢗ૝

૜ૡ૝࢜ࢌࡵ.࢜ࡱ
< =ࢌ

ࡸ

૞૙૙
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D’où :

I୤୴ =
100

3
ቀͳʹ Ǥͳͳ

ଷ
+ 7.90

ଷ
ቁ൅ ͳͷൈ ͹Ǥͻ ሺʹ͹ǤͻͲെ ͵ሻ²

ൌ܎
૞ൈ૚૚Ǥૡ૚ൈ૞૝

૜ૡ૝ൈ૚૙ૡ૚ૡǤૡ૟ൈ૚૙૜ൈૠૡ૝ૡ૞Ǥ૞ૡൈ૚૙షૡ
ൌ ૙Ǥ૙૙૚૚ܕ ൏ =܎

૞

૞૙૙
ൌ ૙Ǥ૙૚ܕ

f <f La Condition est vérifiée.

Schéma de ferraillage

Schéma de ferraillage de type 2

࢜ࢌࡵ = ૠૡ૝ૡ૞.૞ૡ࢓ࢉ ૝
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III-4 Calcul de la poutre palière
Etant donné que l’escalier a deux paliers de repos, la poutre palière sera brisée partiellement

encastrée dans les poteaux.

III-4-1 Pré dimensionnement

Avec : • h : hauteur de la poutre,

• b : largeur de la poutre,

• L : portée maximum entre nus d’appuis.

L=500-30=470cm

47cm≤h≤31cm⇒
10

470
≤h≤

15

470
;

On opte pour : h = 35cm

cm25≤b≤cm41⇒37×0.7≤b≤35×0.4 ;

On opte pour : b = 25 cm

III-4-2 Vérification des conditions sur RPA

h =35 cm 30 cm

b= 25 cm > 20�ܿ݉ Toutes les conditions sont Vérifiées.

h/b = 1.4 < 4

Section adoptée :

III-4-3 Détermination des Charges et surcharges

Elle est soumise à son poids propre, aux réactions du palier et aux poids du mur

extérieur (G୫ ୣ = 2.36KN/M²).

 Poids propre de la poutre

 Parties A et C : 0.25x0.35x25=2.19KN/Ml.

 Partie B : 0.25x0.35x25x
ଵ

௖௢௦ଷ଴.ଶହ
=2.54KN/Ml.

L

15
≤ h ≤

L

10
0. 4h ≤ b ≤ 0.7h

Poutre palière (25x35) cm²

1.40 3.60

ߙ =30.25°

A
B
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 Chargement dû aux réactions du palier

L’effort tranchant à l’appui :

ELU : Tu= R = 39.98 kN/ml

ELS: TS= R = 28 .92 kN/m

 Chargement dû au poids du mur extérieur

 Partie A: 2.36x2.61 =6.16KN/Ml.

 Parties B: On aura un chargement trapézoïdale

Point 1: 6.16KN/Ml ; Point 2: 0 KN/Ml.

III-4-4 Calcul des efforts internes

1) Combinaison de charges à l’ELU

 Partie A ௨ݍ: = 1.35(2.19 + 6.16) + 39.98 = 51.25 KN/Ml.

 Partie B: Point 1 : ௨ݍ = 1.35(2.54 + 6.16) + 0 = 11.75 KN/Ml.

2) Calcul des réactions d’appuis

RA + RB = 51.25x1.40+
ଵଵ.଻ହ�

ଶ
x3.60

RA + RB =92.9KN.

∑ 0/ =AM

51.25x1.40x0.7+11.75x1.80x2.60= RB x5

RA = 71.86 KN

RB = 21.04KN

 1er tronçon : 0  x 1.4m 51.25

Ty = 71.86KN pour x = 0
Ty = 0.11KN pour x = 1.4m

Mz= 0 pour x = 0
Mz= 50.40KN.m pour x = 1.4m





1.40 3.60

2.61
A B

1.40 3.60

51.25 KN/m 11.75KN/m

Ty = –51.25x+71.86

Mz= -51.25
2

²x
+71.86x

71.86
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௫ݍ

௫ݍ

q୶

 2eme  tronçon :       0 ≤ x ≤ 3.60 
Détermination de la charge q en fonction de x :

A partir des triangles semblables nous avons :

qx /x= 11.75/3.60 ; Don : = 3.26x

∑ 0/ =δM

M୸=21.04 x -
(ଷ.ଶ଺୶)୶

ଶ

୶

ଷ

M୸=-0.543x3+21.04x

 Pour x=0→ܯ௭ = ܰܭ0 .݉

 Pour x=3.60→  

௭ܯ = ܰܭ50.40 .݉

T୷=
ୢ(୑ ౰)

ୢ୶
= - 1.629x²+21.04

 Pour x=0→ ௬ܶ = ܰܭ21.04 .

 Pour x=3.60→ ௬ܶ = ܰܭ0.11−

M୸ Atteint la valeur max à x=3.60m

On obtient ۻ ܢ
ܕ =��ܠ܉ 50.40 KN.m

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

Aux appuis

Ma = -0,3. M max
z = -0,3x50.40= -15.12KN.m

En travée

Mt = 0,85. M max
z = 0,85x50.40= 42.84 KN.m

x

3.60

Rb

ۻ ܢ

ܡ܂
x
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Les résulta trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous

Figure III-4-1 Diagramme des efforts internes à l’ELU

+

- -

ۻ ܢ ۻ.ۼ۹) )

15.12

42.84

15.12

ۻ ܢ ۻ.ۼ۹) )
50.40

+

1.40

૜.૟૙ܕ

3.60

+

+

-

ܡ܂ (ۼ۹)
21.04

71.86
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III-4-5 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU

 Aux appuis

Mua = 15.12KN.m

0.042
14.2²320250

15120000

b.d².f

M
μ

bu

au
a 


 < r = 0.392

 S.S.A

042.0a  979.0u





3483200.979

15120000

β.d.σ

M
A

St

au
a 138.69mm2= 1.38cm²

On opte pour : 3HA12 (Aa =3.39 cm²).

 En travées

Mt = 42.84KN.m

0.118
14.2²320250

42840000

b.d².f

M
μ

bc

t
t 


 < r = 0.392

 S.S.A

0.118μ a   0.937βu 

4.11²56.410
3483200.937

42840000

β.d.σ

M
A

St

t
t 


 mm cm²

On opte pour : 3HA16/ml (At = 6.03cm²)

III-4-6 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003)

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

poutre est de 0.5% en toute section.

AୱTotale = 3HA12+3HA16= 9.42 cm2 >0.005xbxh= 3.75cm2………………… cv

III-4-7 Vérification à l’ELU

a) Condition de non fragilité (BEAL 91, Art. A.4.2.1)

0.96
400

2.1
32250.23

f

ft
0.23bdA

e

28
min  cm²

- Aux appuis : Aa = 3.39cm² > Amin = 0.96cm²

La condition est vérifiée

- En travées :At= 6.03cm² > Amin = 0.96cm²
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b) Contrainte tangentielle (art .A.5, 1.1 /BAEL 91 modifiées 99)

Tu max = 71.86KN

1
320250

71860

bd

T
τ umax

u 


 MPa

Fissuration est peu préjudiciable:

Avec : fc28=25Mpa                 γ
ୠ

= 1.5

b

28
u

γ

fc
min(0.2τ  ; 5MPa) =3.33 MPa

u = 1MPa < 3.33 MPa =
u

  condition vérifiée.

c) Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3)

τୱୣ =
V୳
୫ ୟ୶

0.9 × d∑U୧
< τୱୣ = ᴪୱ. f୲ଶ଼

Il faut vérifier que : 3.152.11.5.ftΨττ 28SSeSe  MPa

 ..nU i = 3× 3.14 × 1.6 = 15.07cm

1.66
150.73200.9

71860
τ se 


 MPa

se = 1.66MPa <
Se

 = 3.15MPa  condition vérifiée.

Donc pas de risque d’entrainement des barres.

d) Ancrage des barres (A-6-1-23)

La longueur de scellement est

S
S

τ4

φ.fe
L   Avec :  τୱഥ = 0.6ψs²ƒt 28 = 0.6×1.52×2.1 = 2.835MPa

Lୱ
ଵ

4x2,835

1,2x400
= = 42.32cm ; On prend ܛۺ����� =45 cm.

Lୱ
ଶ

4x2,835

1,6x400
= = 49.38cm ; On prend ܛۺ����� =45cm.

Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les

règles de (BAEL 91/99) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un

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

égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A, soit :Lc = 18 cm.
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e) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 313 /BAEL91)

૛ܝ܄
×܊ ૙.ૢ܌

=
૛× ૠ૚.ૡ૟× ૚૙૜

૛૞૙× ૙.ૢ× ૜૛૙
= ૛ۻ ܉ܘ

Condition vérifiée

૙.ૡ܋܎૛ૡ
઻܊

=
૙.ૡ× ૛૞

૚.૞
= ૚૜.૜૜ۻ ܉ܘ

f) Influence de l’effort tranchant sur les armatures
Appuis de rive : (Art 5.1.1,312 / BAEL91)

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

d’armatures suffisante pour équilibrer l’effort tranchant uV .

Ast min à ancrer ≥ 
su

u

f

V
max

=
100.348

10.86.71 3

=2.06 cm2 ; Ast adopté = 6.03 cm2

Ast adopt > Ast min à ancrer………………Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes

g) Calcul des armatures transversales

g-1) Diamètre armatures transversales :(Art A.7.2 / BAEL91)

:soit⇒)
10

250
,16,

35

350
(min≤tφ









.mm8=tφ

Nous adopterons 1cadre et un étrier en ૖ૡ; Donc : =ܜۯ ૛.૙૚ܕ܋� ૛.

g-2) Espacement max des armatures transversales : (Art A.5.1,22 / BAEL91)

S୲�≤ min(28.8; 40cm)=28.8cm

)
10

b
,φ,

35

h
(minφ lt ≤   

ܕܜ܁ ܠ܉ ≤ ܕ ܌ܠૢ,૙)ܖܑ ;૝૙ܕ܋ )

ࢉ࢈࣌ =
૛࢛ࢂ

×࢈ ૙.ૢࢊ
≤
૙.ૡࢉࢌ૛ૡ
࢈ࢽ
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On opte pour ܕܜ܁ 7=ܠ܉ cm.

III-4-8 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003)

a) Zone nodale

St ≤ min ;12φ
4

h
( ) = min









;12x1.6
4

35
( ) = min (8.75cm ; 19.2cm)=7.5cm

Soit : St max ≤ min (28.8cm ; 7.5cm)= 7cm. 

b) Zone courante

St ≤ .17.5cm=
2

h

Soit : St max ≤ min (28.8cm ; 17.5cm)=15cm 

On opte pour ܕ�ܜ܁� 15cm=ܠ܉

III-4-9 Vérification à l’ELS

Partie A :qୱ = 2.19 + 6.16 + 28.92 = 37.27 KN/Ml.

Partie B: Point 1: qୱ = (2.54 + 6.16) + 0 = 8.70 KN/Ml.

-Calcul des réactions d’appuis

RA = 52.40KN

RB = 15.45KN

1.40 3.60

37.27KN/m 8.70KN/m
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Les résulta trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous

Figure III-4-2 Diagramme des efforts internes à l’ELS

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

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de

faire de vérification à l’état limite d’ouverture des fissures.

+

- -

ۻ ܢ ۻ.ۼ۹) )

11.05

31.31

11.05

ۻ ܢ ۻ.ۼ۹) )
36.83

+

1.40

૜.૟૙ܕ

3.60

+

+

-

ܡ܂ (ۼ۹)
15.45

52.40
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Donc : =σst 185.44Mpa

bcσ = 7.42 Mpa

Donc : =σst 113.18Mpa

Donc : bcσ = 3.62Mpa

b) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5.2 /BAEL91)

 En travée

 Contrainte dans l’acier :

On doit donc s’assurer que :

 

;
603×320×0.875

10×31.31
=

A×d×β

M
=σ

0.875=βet25=k⇒00.75=ρ

0.750=100×
32×25

6.03
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1

834=σ≤  185.44=σ ss ……………………… … … … . .ܞ܋.

 Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que :

256.06.0 28 ×=×= fcσ bc

bc

st

σ

σ
k =1 ; Donc : bcσ =

1k

σ st
= ;Donc

25

44.185

15=σ≤    7.42=σ bcbc ……………………… … … … . ܞ܋.

 Aux appuis

 Contrainte dans l’acier :

 

;
339×320×0.900

10×11.05
=

A×d×β

M
=σ

0.900=βet35=k⇒4240.=ρ

0.424=100×
32×25

3.39
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1

348≤  18.113  ss  ……………………… … … … . ܞ܋.

 Contrainte dans le béton :

bc

st

σ

σ
k =1 ; Donc : bc =

1k

σ st
= ;

35

113.18

15≤23.3  bcbc  ……………………… … … … . ܞ܋.

ss σσ ≤  

bcbc σσ ≤  
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c) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91 ) :

On peut se dispenser du calcul de la flèche sous réserve de vérifier les trois conditions

suivantes :


௛

௅��
=

ଷହ

ହ଴଴
= 0.07


ଵ

ଵ଺�
= 0.0625.


஺ೞ

௕.ௗ
=

଺.଴ଷ

ଶହ௫ଷଶ
=0.0075


ସ.ଶ

௙೐
=

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.01

ܛۯ

܌.܊
<

૝.૛

܍܎
……………………… ܞ܋


ெ೟

ଵ଴.ெబ
=

଼௫ଷଵ.ଷଵ

ଵ଴௫ଷ଻.ଶ଻�௫ହ²
= 0.026

ܐ

��ۺ
>

ۻ ܜ

૚૙.ۻ ૙
……………………… ܞ܋

Les trois conditions sont vérifiées, on se dispense du calcul de la flèche

 Conclusion :

le ferraillage de la poutre palière sera comme suit :

Armatures longitudinales

 3HA16 filantes pour le lit inférieur.

 3HA 12 filantes pour le lit supérieur.

Armatures transversales.

 1cadre et 1 étrier en ૡ࡭ࡴ .

ܐ

ۺ
≥

૚

૚૟
;

ܛۯ

܌.૙܊
<

૝.૛

܍܎
;

ܐ

ۺ
≥

ۻ ܜ

૚૙.ۻ ૙

ܐ

ۺ
>

૚

૚૟
……………………… ܞ܋
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Figure III-3-2 Schéma de ferraillage de la poutre palière.
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III-5 Calcul des planchers

III-5-1 Introduction

Notre projet est constitué des planchers en corps creux, d’épaisseur (16+5) cm. Les

corps creux sont associés à des poutrelles préfabriquées espacées de 65 cm.

III-5-2 Calcul de la dalle de compression

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de «5 cm »d’épaisseur, armée d’un

treillis soudé de nuance (TS 520) dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser aux

valeurs indiquées par B.A.E.L.( Art B.6.8.423) :

 20 cm (5 p.m) pour les armatures perpendiculaires aux nervures.

 33 cm (3 p.m) pour les armatures parallèles aux nervures.

-Armatures perpendiculaires aux poutrelles

A ┴ =
ସ×଺ହ

ହଶ଴

= 0,5cm2/ ml.

On adoptera pour une section de 6T5 (A =1.17 cm2) avec un espacement de 15cm.

-Armatures parallèles aux poutrelles

A // =
୅^

ଶ
= 1.17 /2 = 0585 cm² /ml

On adoptera pour une section de 6T5 (A =1.17cm2) avec un espacement de 15cm

Finalement, pour des raisons de disponibilité sur le marché nous adoptons un treillis soudé

Ø6 nuance TLE520

Figure III-5-1 ferraillage de la dalle de compression

15cm

15cm
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III-5-3 Calcul des poutrelles

Les poutrelles supportent des charges uniformément réparties et seront calculées en

deux étapes

III-5-3-1 Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle est considérée comme étant simplement appuyée à ces deux extrémités. Elle

doit supporter son poids propre, le poids du corps creux qui est de 0.95KN/m2 ainsi que celui

de l’ouvrier :

 Poids propre : G1= (0.04 × 0.12) × 25 = 0.12 KN/ml

 Poids du corps creux : G2 = 0.95 × 0.65 = 0.62 KN/ml

 Surcharge de l’ouvrier : Q = 1 KN/ml

a) Ferraillage à l’ELU

- Le calcul se fera pour la travée la plus longue.

- En considérant la fissuration comme étant non préjudiciable.

30cm

4.70m

4.m 30cm

Figure III-5-2 surface revenant aux poutrelles

. qu=2.5KN/ml

a-1) Combinaison de charges

qu = 1.35G+1.5Q Avec G = G1+G2

qu = 1.35 x (0.12+0.62) + 1.5 x 1 = 2.50 KN/ml

Poutre principale

Poutre secondaire

65a
a/2

Axe de poutrelles

l=4.70 m

Figure III-5-3 Schéma statique de la poutrelle
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a-2) Moment max en travée

Mu=
ܔܝܙ

૛

ૡ
=
ଶ.ହ×ସ.଻²

଼
= 6.90KN.m Mu=6.90KN.m

a-3) Effort tranchant max

T=5.88KN

T=
୯౫୪

ଶ
=

ଶ.ହ×ସ.଻଴

ଶ
= 5.88KN

a-4) Calcul des armatures

b =
bu

2

u

fbd

M

Avec : b=12cm ; d=h-c ; h=5cm ; c=2cm ; d=3cm (hauteur utile)

µ =
଺.ଽ଴×ଵ଴య×ଵ଴య

ଵଶ×ଵ଴×(ଷ×ଵ଴)మ×ଵସ.ଶ
=  4.499˃˃ 0.392→    la section est doublement armée 

NB : comme la section de la poutrelle est très réduite on est obligé de prévoir des étais

intermédiaires pour l’aider à supporter les charges avant le coulage de la dalle de compression

(espacement entre étais : 80 à 190cm).

III-5-3-2 Après coulage de la dalle de compression

La poutrelle sera calculée comme une poutre en Té reposant sur plusieurs appuis. Les

charges et surcharges seront considérées comme étant uniformément réparties sur l’ensemble

des poutrelles. La poutrelle supportera les charges suivantes :

* Poids propre du plancher : G=5.50×0.65=3.6KN/m;

* Surcharge d’exploitation : Q=1.5×0.65 = 0.975 KN/m ;

     La charge de calcul sera donc :    à l’ELU    →  qu=1.35G+1.5Q→→ qu=6.34KN/m

                                                           à l’ELS    →     qs=G+Q         →→  qs=4.59KN/m
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III-5-3-2-1 Détermination de la largeur de la table de compression

D’après le BAEL91 Art A.4.1, 3

Avec :

L: distance entre faces voisines de deux nervures.

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

L1, L2 : les portées encadrant l’appui intermédiaire le plus rapproché

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

h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0 = 5cm)

l1 : portée de la travée (l1 =470cm)

Donc :

(1)  b1≤ (65 -12)/ 2 = 26,5 cm 

(2)  b1≤ 470/ 10 =47cm 

(3)  b1≤ 2 / 3 (470/2) = 156.67cm 

On prend b1 = 26.5 cm

On a b = 2b1 + b0 = 26.5  2 +12 = 65 cm

b = 65 cm

III-5-3-2-2 Choix de la méthode de calcul

A-Méthode forfaitaire

A-1) Domaine d’application de la méthode forfaitaire

Domaine d’application : la méthode s’applique aux planchers à surcharges d’exploitation

modérées (constructions courantes). La surcharge d’exploitation sera deux fois plus grande

que la charge permanente ou 5KN/m2,

h

b

h0

b1

Lb0b1

Figure III-5-4 schéma de la table de compression
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c à d :

Qmax {2G ; 5kN/m2}

En effet : max {2G; 5kN/m2} =2G= 2×3.6=7.2KN/m2

        2.5≤ 7.2 condition vérifiée

 Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées.

Comme il n’y a pas de changement de section  condition vérifiée ;

 Le rapport des portées successives des différentes travées est entre 0.80 et 1.25.

c à d : 0.80 
1l

i

l

l
1.25 ;

Pour l1=4.7m ; l2=4.2m →  l1/l2 = 4.7/4.2=1.12→  la condition est vérifiée OK

Pour l2=4.2m ; l3=4.2m →  l2/l3=4.2/4.2=1        →  la condition est vérifiée OK

Pour l3=4.2m ; l4=3.5m →  l3/l4=4.2/3.5=1.2→  la condition est vérifiée OK

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

HB

A-2) Conclusion

Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.

A-3) Principe de la méthode (BAEL91 modifie 99 J.P Mougin art 3III4)

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

sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment M0 dans la

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

portée et soumise aux même charge que la travée considérée.

A-4) Exposé de la méthode

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

d’exploitation, en valeurs non pondérées
GQ

Q




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

Comparaison M0
8

2qL
 dont L longueur entre nus des appuis.

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

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

 Mt : Moment maximal en travée dans la travée considérée.
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Les valeurs MW, Me, Mt, doivent vérifier les conditions suivantes :

 Mt  max1,05 ; (1+ 0,3) M0-
2

MM eW 

 Mt  0M
2

3,01 
dans une travée intermédiaire

 Mt 0M
2

3,02,1 
dans une travée de rive

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

- 0,6 M0 pour une poutre à deux travées ;

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

- 0,6 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées

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

∆                       ∆                     ∆                 ∆                   ∆ 

4.70m 4.20m 4.20m 3,50m

A-5) Application de la méthode

A-5-1) Calcul le rapport de charge

α=0.975/(0.975+3.6)=0.21KN/ml 

1+0.3α=1.06 

(1+0.3α)/2=0.53 

(1.2+0.3α)/2=0.63 

A-5-2 Calcul des moments fléchissant

A-5-2-1 Calcul du moment isostatique M0 à l'ELU

M01=qu l² /8 =6.34 × (4.7)² /8 = 17.51KN .m

M02=qu l² /8 =6.34 × (4.2)²/8 = 13.98 KN.m

M03=qu l² /8 =6.34 × (4.2)²/8 = 13.98 KN.m

M04=qu l² /8 =6.34 × (3.5)²/8 = 9.71 KN.m

A-5-2-2 Moments aux appuis

M1= 0.3×M01 = 0.3 × 17.51=̇ 5.253KN.m 

Travée A – B B – C C – D D – E

L(m) 4.7 4.2 4.2 3.5

M0 17.51 13.98 13.98 9.71
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M2 =Max [0.5 (M01 ; M02)=Max [0.5 (17.51 ; 13.98) = 8.755KN.

M3 = Max [0.4 (M02 ; M03) = 0.4×13.98=5.592 KN.m

M4 =Max [0.5 (M03 ; M04) = 0.5 ×13.98=6.99 KN.m

M5 =0.3×M01= 0.3 × 9.71=2.91KN.m

A-5-2-3 Moments En travées

-Travée de rive A – B :

a) M୲୅୆ ≥ 1.06M଴ଵ−
ۻ ૚ାۻ ૛

૛
ۻ→ ۰ۯܜ ≥1.06x17.51 ۻ→11.56=7.004− ۰ۯܜ ≥ ૚૚.૞૟

Et :(1 + 0.3α)M଴ଵ ≥ 1.05M଴ଵ → ૚ૡ.૞૟≥ ૚ૡ.૜ૢ������۱܄

b) M୲≥0.63x17.51→ۻ�� ≤ܜ ૚૚.૙૜

On prend ۻ: ۰ۯܜ = ૚૚.૞૟Kn.m

-Travée intermédiaire B – C :

a) M୲୆େ ≥ 1.06M଴ଶ−
ۻ ૛ାۻ ૜

૛
ۻ→ ۰۱ܜ ≥1.06x13.98−7.17=7.645→ۻ ۰۱ܜ ≥ ૠ.૟૝૞

Et :(1 + 0.3α)M଴ଶ ≥ 1.05M଴ଶ → ૚૝.ૡ૛≥ ૚૝.૟ૡ�������۱܄

c)M୲୆େ ≥ 0.53x13.98→ۻ ۰۱ܜ ≥7.409

On prend ۻ: ۰۱ܜ = ૠ.૟૝૞�۹ܕ.ܖ

-Travée intermédiaire C– D :

a) M୲େୈ ≥ 1.06M଴ଷ−
ۻ ૜ାۻ ૝

૛
ۻ→ ۱۲ܜ ≥1.06x13.98 − ۻ→8.528=6.29 ۱۲ܜ ≥8.528

Et :(1 + 0.3α)M଴ଷ ≥ 1.05M଴ଷ → ૚૝.ૡ૛≥ ૚૝.૟ૡ����۱܄

ۻ�(܋ ۱۲ܜ ≥0.53x13.98→ۻ�� ۱۲ܜ ≥ ૠ.૝૙ૢ

On prend ۻ: ۱۲ܜ = ૡ.૞૛ૡ۹ܕ.ܖ

-Travée de rive D – E:

a) M୲ୈ୉ ≥ 1.06M଴ସ−
ۻ ૝ାۻ ૞

૛
ۻ→ ۲۳ܜ ≥1.06x9.71 ۻ→=4.95− ۲۳ܜ ≥ ૞.૜૝૜

Et :(1 + 0.3α)M଴ହ ≥ 1.05M଴ହ → ૚૙.૛ૢ≥ ૚૙.૚ૢ�����۱܄

Coefficient
Forfaitaire β

0.3 0.5 0.4 0.5 0.3

Mappui 5.235 8.755 5.592 6.99 2.91
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ۻ�(܋ ۲۳ܜ ≥0.63x9.71→ۻ�� ۲۳ܜ ≥6.117

On prend ۻ: ۲۳ܜ = ૟.૚૚ૠ۹ܖ.

Figure III-5-6 Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

A-5-3 Calcul de l’effort tranchant

-La travée A – B

V୅ =
q୳l୅୆

2
+

M୆ −M୅

l୅୆

=
6.34 × 4.7

2
+

(−8.755) − (−5.253)

4.7
= 14.899 − 0.745 = ૚૝.૚૞�۹ܖ

V୆ = −
q୳l୅୆

2
+

M୆ −M୅

l୅୆

= −
6.34 × 4.7

2
+

(−8.755) − (−5.235)

4.7
= −14.899 − 0.745 = −૚૞.૟૝۹ܖ

௪ܸ
௜=

௨݈ݍ

2
+
௘ܯ
௜ାଵ− ௪ܯ

௜

݈

௘ܸ
௜ାଵ = −

௨݈ݍ

2
+
௘ܯ
௜ାଵ− ௪ܯ

௜

݈

++
+ +

- - --

11.56

6.1177.645

8.528

2.91

5.253

8.755

5.592
6.99
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-La travée B– C

V୆ =
q୳l୆େ

2
+

Mେ −M୆

l୆େ

=
6.34 × 4.2

2
+

(−5.592) − (−8.755)

4.2
= 13.31 + 0.753 = ૚૝.૙૟۹ܖ

Vେ = −
q୳l୆େ

2
+

Mେ −M୆

l୆େ

= −
6.34 × 4.2

2
+

(−5.592) − (−8.755)

4.2
= −13.31 + 0.753 = −૚૛.૞૟�۹ܖ

-La travée C– D

Vେ =
q୳lେୈ

2
+

Mୈ −Mେ

lେୈ

=
6.34 × 4.2

2
+

(−6.99) − (−5.592)

4.2
= 13.31 − 0.333 = ૚૛.ૢૠ�۹ܖ

Vୈ = −
q୳lେୈ

2
+

Mୈ −Mେ

lେୈ

= −
6.34 × 4.2

2
+

(−6.99) − (−5.592)

4.2
= −13.31 − 0.333 = −૚૜.૟૝۹ܖ

-La travée D– E

Vୈ =
q୳lୈ୉

2
+

M୉ −Mୈ

lୈ୉

=
6.34 × 3.5

2
+

(−2.91) − (−6.99)

3.5
= 11.095 + 1.166 = ૚૛.૛૟۹ܖ

V୉ = −
q୳lୈ୉

2
+

M୉ −Mୈ

lୈ୉

= −
6.34 × 3.5

2
+

(−2.91) − (−6.99)

3.5
= −11.09 + 1.166 = − .ૢૢ૛۹ܖ

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5

ௐܸ 14.15 14.06 12.97 12,26

ாܸ

-15.64 -12.56 -13.64 -9.92
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Figure III-5-7 Diagramme des efforts tranchants T [KN]

III-5-3-2-3 Calcul des armatures

a) Ferraillage De La Poutrelle à L’ELU

La poutrelle sera calculée comme une section en (T) avec les caractéristiques géométriques

Suivantes : b = 65cm; b0=12cm; h = 21cm; h0=5cm; d = 18cm

a-1) Armatures longitudinales

 En travées

௨௧ܯ
௠ ௔୶ =11.56 Kn.m

-calcul du moment équilibré par la table de compression

ࡹ ૙ Avecࢉ࢈ࢌ�(૙/૛ࢎ.ࢊ)�૙ࢎ.࢈= ࢉ࢈ࢌ�: = ૚૝.૛ࡹ� ࢇ࢖

= 0,65×0,05﴾0,18-0,05/2﴿14.2×103 = 71.53KN.m

ࡹ ࢚࢛
࢓ ࡹ>࢞ࢇ ૙ Donc l’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton tendu est

négligé, la section en T se calcule comme une section Rectangulaire de largeur (b=65cm) et

de hauteur (h=21cm).

T(x)[KN]

X[m]

14.15 ૚૝.૙૟

૚૛.ૢૠ

૚૛.૛૟

− .ૢૢ૛

−૚૜.૟૝

−૚૛.૞૟

−૚૞.૟૝
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=ߤ
ܯ ௠ ௔௫

ܾ݀ଶ ௕݂௨
=

11.56 × 10ହ

65 × 18ଶ × 14.2 × 10ଶ
= 0.0387

ߤ  ଵ= 0.392 →      Donc la section est simplement armée (S S A)ߤ��>0.0387=

-Du tableau (pierre Charon) on tire : ࢼ

ࣆ��������� =0.0387 ࢼ = ૙.ૢૡ૚

ௌ௧ܣ =
௧ܯ
௠ ௔௫

×݀.ߚ
௙೐

ఊೞ

=
11.56 × 10ହ

0.981 × 18 ×
ସ଴଴×ଵ଴మ

ଵ.ଵହ

1.88cm²=࢚ࡿ࡭

Soit : Aadp=5HA12= 5.65cm².

 Aux appuis

Puisque le béton tendu est négligeable, on fera nos calcul pout une section rectangulaire de

section (bxh) = (12 x20) cm.

=ߤ
ெೌ
೘ ೌೣ

௕బௗమ௙್೎
=

ૡ.ૠ૞૞×ଵ଴ఱ

ଵଶ×ଵ଼మ×ଵସ.ଶ×ଵ଴మ
=0.159

ࣆ  ૚= 0.392 → S S Aࣆ>0.159=

ߤ =0.159 ߚ = 0.914

௔ܣ =
ெೌ
೘ ೌೣ

ఉௗఙೞ
=

.଼଻ହହ×ଵ଴ఱ

଴.ଽଵସ×ଵ଼×ଷସ଼×ଵ଴మ
=1.53 cm²Asa= 1.53 cm²

Soit Aadp=2HA10= 1.57 cm².

-Conclusion

En travée : 5HA12= 3.14cm2.

Aux appuis : 2HA10= 1.57 cm².

a-2) Espacement des armatures (Art A.5.1.22/ BAEL91 modifié 99).

L’espacement des armatures transversales est au plus égale au plus bas des espacements

suivant :

St ≤min (0.9d ; 40 cm). 

21cm

65cm
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St ≤min (0.9×18 ; 40 cm)= 16.2cm

On prend :St = ૚૞࢓ࢉ�

On adopte un étrier de Ø=8mm et d’espacement de St = ૚૞࢓ࢉ� entre les cadres.

a-3) Vérifications à l’ELU

a-3-1) Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton : (Art. A.6.13/BAEL91)

On doit vérifier que : τu ≤ ࢛࣎ = ᴪ௦× ௧݂ଶ଼

Avec :      Ψ : Coefficient de scellement. =1.5 (pour les aciers H.A).

                ᴪ௦× ௧݂ଶ଼ = 1.5 × 2.1 = ܽ݌ܯ3.15

࢛࣎ =
࢓ࢀ ࢞ࢇ

૙.ૢ࢏࢛∑ࢊ

࢏࢛∑ Somme de périmètres utiles des barres

Avec∑࢏࢛=n π Ø.

n : Nombre e barres.

 En travée

௜=5×3.14×12=188.4mmݑ∑

௨߬ =
15.64 × 10ଷ

0.9 × 180 × 188.4
= ܽ݌ܯ0.51

௨߬ = >ܽ݌ܯ�0.51 ௨߬ =3.15 Mpa⇒ La condition est vérifié

Pas de risque d’entrainement des barres.

 Aux appuis

.௜=2×3.14×10=62.8mmݑ∑

௨߬ =
15.64 × 10ଷ

0.9 × 180 × 62.8
= ܽ݌ܯ�1.54

௨߬ = >ܽ݌ܯ1.54 ࢛࣎ =3.15Mpa ⇒ La condition est vérifié
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Donc : Pas de risque d’entrainement des barres.

a-3-2) Longueur de scellement droit : (Art .A.6.1.221.BAEL91 mod99).

࢙࢒ =
ࢋࢌ∅

૝࢛࣎
Telque : �����������������߬௨ = 0.6 ᴪs² ft 28

Ø=10mm ௨߬ =0.6×1.5²×2.1=2.835MPa.

௦݈ =
ଵ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
= 35.27�ܿ݉

Pour les aciers à haute adhérence FeE400, ls=40cm.

a-3-3) La longueur d’ancrage d’après l’article (Art A.6.1.253 BAEL91 mod99)

௖݈ = 0.4 ௦݈⇒ ௖݈=0.4×40=16cm.

Avec : :࢙࢒ longueur de scellement droit.

:ࢉ࢒ Longueur d’ancrage.

a-3-4) condition de non fragilité

 En travées

On doit vérifier que :

A ≥Amin = 0,23bd ft28 /fe.

Amin = 0,23×65×18×2,1/400 = 1,41cm²˂Aadop = 2.01cm². Condition vérifiée.

 Aux appuis

Amin = 0,2312182,1/400 = 0,26cm2 <A=1,57cm². Condition vérifiée.

a-3-5) Diamètre des armatures transversales

Les armatures transversales doivent répondre aux conditions suivantes

Øt ≤ min (h/35 ; Ø1 ; b0/10) (Art A.7.2.2/ BAEL91 modifié 99) :

h/35=21/35=0.6

Avec : Ø1= 1 cm soit : Ø=6 mm At =2Ø6 = 0.57 cm²

b0/10=12/10=1.2

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de Ø6
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a-3-6) Vérification au cisaillement :(Art A.5.1 ,1 BAEL91 mod99)

Les fissurations peu nuisibles :

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
≤ ௨߬ = ݉ ݅݊ �(

0.2 ௖݂ଶ଼

௕ߛ
; ݌ܯ5 )ܽ

௨߬ = ݉ ݅݊ (3.33; ݌ܯ5 )ܽ = ܽ݌ܯ3.33

Vu= ௨ܸ
௠ ௔௫=15.64 KN.

௨߬ =
ଵହ.଺ସ×ଵ଴య

ଵଶ଴×ଵ଼଴
= ܽ݌ܯ�0.724

࢛࣎ < ࢛࣎ ⇒ Pas de risque de cisaillement.

III-5-3-2-4 Calcul à l’ELS

a) Combinaison de charge

qs= G+Q=4.59KN/ml.

b) Les efforts internes

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées de la poutre, pour obtenir les

Résultats de calcule à l’ELS, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’ELU par le

coefficient ⧵௦ݍ ௨ݍ

⧵௦ݍ ௨ݍ = 4.59/ 6.34= 0.724

C) Calcul des moments fléchissant

 Aux appuis

M1=-5.253×0.724=-3.79KN.m

M2=-8.755×0.724=-6.34 KN.m

M3=-5.592×0.724=-4.05 KN.m

M4=-6.99×0.724=-5.06 KN.m

M5=-2.91×0.724=-2.11 KN.m

 En travée

MtAB=11.56×0.724 =8.369 KN.m

MtBC=7.645×0.724 =5.535KN.m

MtCD=8.528×0.724 =6.174 KN.m

MtDE=6.117×0.724 =4.429 KN.m

࢙ࢗ
࢛ࢗ

= ૙.ૠ૛૝
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D) Calcul des efforts tranchants

Avec : Vs=0.724Vu.

VA=14.15x0.724 =10.245 Kn

VB=-15.643x0.724 =-11.32Kn

஻ܸ
′ =14.06x0.724 =10.18 Kn

VC=-12.56x0.724 =-9.09Kn

஼ܸ
′ =12.97x0.724 =9.39 Kn

VD=-13.64x0.724 =-9.59Kn

஽ܸ
′ =12.26x0.724 =8.88Kn

VE=-9.92x0.724 =-7.18 Kn

Figure III-5-8 Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

6.34 5.06

+ +
+ +

- - --

8.369

4.429

5.535
6.174

2.11
3.79

4.05
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Figure III-5-9 Diagramme des efforts tranchants T [KN]

III-5-3-2-5 Vérification à l’ELS

a) Etat limite d’ouverture des fissures

Les fissurations dans les éléments situés dans les locaux couverts peu nuisibles, dans ce cas

y’a pas de vérification à effectuer, sauf que ࡿ࣌ ≤ ࡿ࣌ =
ࢋࢌ

࢙ࢽ

B) Vérification des contraintes : (Art A.4.5.2/BAEL 91):

 Aux appuis

Dans le béton

On doit vérifier : ࢉ࢈࣌ =
࢙࣌

૚࢑
≤ ࢉ࢈࣌ = ૙.૟ࢉࢌ૛ૡ = ૚૞ࡹ� ࢇ࢖

Avec :

:ࢉ࢈࣌ Contrainte de béton à la compression à l’ELS.

La section d’armature adoptée à l’ELU est :Aa=2HA10= 1.57 cm².

૚࣋ =
૚૙૙ࢇ࡭

ࢊ૙࢈
=

ଵ଴଴×ଵ.ହ଻

ଵଶ×ଵ଼
= 0.727 Donc ૚࣋ = �૙.ૠ૛ૠ→

૚ࢼ} = �૙.ૡૠૠ,ࡷ૚�= �૛૞.૟૞}

-

+
+

-

+ +

- -

10.245
10.18

9.39

8.88

11.32

9.09

7.18

9.59
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࢙࣌ =
ࡹ ࢇ࢙

૚ࢼ × ࢇ࢙࡭ × ࢊ
=

૟.૜૝× ૚૙૟

૙.ૡૠૠ× ૚.૞ૠ× ૚૙૛ × ૚ૡ× ૚૙
= ܽ݌ܯ255.81

ࢉ࢈࣌ =
࢙࣌

૚࢑
=

૛૞૞.ૡ૚

૛૞.૟૞
= .ૢૢૠࡹ ࢇ࢖ ≤ ࢉ࢈࣌ = ૚૞ Mpa  → Condition vérifiée. 

Dans les aciers

On doit vérifier ≥࢙࣌: ࢙࣌ =
ࢋࢌ

࢙ࢽ
=

૝૙૙

૚.૞
= ૜૝ૡࡹ ࢇ࢖

࢙࣌�������� = ૛૞૞.ૡ૚ࡹ ࢇ࢖ ≤ ࢙࣌ = ૜૝ૡࡹ�  .Condition vérifiée →ࢇ࢖

 En travées

Dans le béton

૚࣋ =
૚૙૙࢚࡭

ࢊ૙࢈
=

ଵ଴଴×ହ.଺ହ

ଵଶ×ଵ଼
= 2.616Donc ૚࣋ = �૛.૟૚૟→ ૚ࢼ} = �૙.ૡ૙ૡ�,ࡷ૚�= �૚૚.૙૝}

࢙࣌ =
ࡹ ࢚࢙

૚ࢼ × ×࢚࢙࡭ ࢊ
=

ૡ.૜૟ૢ× ૚૙૟

૙.ૡ૙ૡ× ૞.૟૞× ૚૙૛ × ૚ૡ× ૚૙
= ૚૙૚.ૡܽ݌ܯ

ࢉ࢈࣌ =
࢙࣌

૚࢑
=

૚૙૚.ૡ

૚૚.૙૝
= .ૢ૛૛≤ ࢉ࢈࣌ = ૚૞ Mpa  → Condition vérifiée. 

Dans les aciers

On doit vérifier ≥࢙࣌: ࢙࣌ =
ࢋࢌ

࢙ࢽ
=

૝૙૙

૚.૞
= ૜૝ૡࡹ ࢇ࢖

࢙࣌ = ૚૙૚.ૡࡹ ࢇ࢖ ≤ ࢙࣌ = ૜૝ૡࡹ  .Condition vérifiée →ࢇ࢖

C) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91)

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

ࢎ

ࡸ
≥

૚����������

૚૟
h : hauteur de la section est égale à 21cm.

ࢎ

ࡸ
≥

ࡹ ࢚࢙

૚૙ࡹ ૙
L : portée libre est égale à 470 cm.

࢚࢙࡭

ࢊ×࢈
≤

૝.૛

ࢋࢌ
A : section des armatures tendues.

Mst : moment fléchissant max en travée.

M0: moment max de la travée isostatique
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ଶଵ

ସ଻଴
= 0.045 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0.625                → Condition non vérifiée. 

ଶଵ

ସ଻଴
= 0.045 ≥

.଼ଷ଺ଽ

ଵ଴×ଵଶ.଺଻
= 0.066 → Condition  non vérifiée. 

ହ.଺ହ

଺ହ×ଵ଼
= 0.0048 ≤

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.011 → Condition vérifiée 

.

Les deux conditions sont pas vérifies, donc on doit calculer la flèche

D) Calcul de la flèche

On doit vérifier que : ≥ࢌ ࢌ

݂= ݈ 500⁄ =4700 500 = 9.4⁄ mm

݂=
௦௧݈ܯ

ଶ

௙௩ܫ௏ܧ10

Avec ܨ��:ࢌ: è݈ ℎܿ �݁ܽ݀݉ ݏ݅ݏ݅ ܾ݈ .݁

:ࢂࡱ Module de déformation différé.

ࢂࡱ = ૜ૠ૙૙ඥࢉࢌ૛ૡ
૜ = ૜ૠ૙૙√૛૞

૜
=10819 Mpa

:࢜ࢌࡵ Inertie fictive pour les charges de longue durée.

࢜ࢌࡵ =
૚.૚࢒૙

૚+ +ࣆ ࢜ࣅ

I0: Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité de la

section (n=ܧௌ ⁄௕ܧ = 15)

-Aire de la section homogénéisée b

଴ܤ = ܤ + ܣ݊ = ଴ܾℎ + (ܾ− ଴ܾ)ℎ଴ + ௧ܣ15 h0

=12× 21 + (65 − 12) × 5 + 15 × 5.65

B0=601.75cm

-Calcul de : Y1 et Y2

yଵ: position de lᇱaxe neutre

Moment statique de la section homogénéisée par

rapport à xx :

b

y1

y2

b0

h
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S/xx =b0×h×
௛

ଶ
+ (ܾ− ଴ܾ)ℎ଴ ×

௛బ

ଶ
+ ௧�݀ܣ�15

= b0×
௛మ

ଶ
+ (ܾ− ଴ܾ)

௛బ
మ

ଶ
+ ௧݀ܣ�15

=12×
ଶଵ

ଶ

ଶ
+ (65 − 12)

ହమ

ଶ
+ 15 × 5.65 × 18

S/xx =4834cm²

ଵݕ =
ݔݔܵ/

଴ܤ
=

4834

601.75
= 8.03�ܿ݉

ଶݕ� = ℎ − ଵݕ = 21 − 8.03 = 12.97ܿ݉

଴:Momentܫ d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité:

଴ܫ =
଴ܾ

3
ଵݕ)

ଷ + ଶݕ
ଷ) + (ܾ− ଴ܾ)ℎ଴ቈ

ℎ଴
ଶ

12
+ ൬ݕଵ−

ℎ଴
2
൰቉+ −ଶݕ)௧ܣ15 )ܿ²

=
12

3
(12.97ଷ + 8.03ଷ) + (65 − 12) × 5ቈ

5ଶ

12
+ (8.03 −

5

2
)²቉+ 15 × 5.65(12.97 − 3)²

=10798.4+8656+8424.2

૙ࡵ =27878.2cm4

-Calcul des coefficients ࢜ࢌࡵ;ࣆ;ࢂࣅ;࣋�:

࣋ =
࡭

ࢊ૙࢈
=

ହ.଺ହ

ଵଶ×ଵ଼
= ࢼ0.026 = ૙.ૢૠ૛

ࢂࣅ =
૙.૙૛࢚ࢌ૛ૡ

ቂ૛+ ૜
૙࢈

࢈
ቃ× ࣋

=
૙.૙૛× ૛.૚

ቂ૛+ ૜×
૚૛

૟૞
ቃ× ૙.૙૛૟

= ૙.૟૜

࢙࣌ =
ࡹ ࢚

࢘ࢋ࢙

࢚࡭.ࢊ.ࢼ
=

ૡ.૜૟ૢ× ૚૙૟

૙.ૢૠ૛× ૚ૡ૙× ૞૟૞
= ૡ૝.૟ૠࡹ ࢇ࢖

ࣆ = ൜1ݔܽ݉ −
1.75 ௧݂ଶ଼

+௦ߪߩ4 ௧݂ଶ଼
; 0ൠ= ൜1ݔܽ݉ −

1.75 × 2.1

4 × 0.026 × 84.67 + 2.1
; 0ൠ= 0.663

࢜ࢌࡵ =
૚.૚ࡵ૙

૚ା࢜ࣅ×ࣆ
=

૚.૚×૛ૠૡૠૡ.૛

૚ା૙.૟૟૜×૙.૟૜
=21631cm4
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D’ou la flèche

=ࢌ
ࡹ ࢒࢚࢙

૛

૚૙࢜ࢌࡵ�ࢂࡱ�
=

ૡ.૜૟ૢ× ૝.ૠ૙²

૚૙× ૚૙ૡ૚ૡ.ૡૠ× ૚૙૜ × ૛૚૟૜૚× ૚૙ିૡ
= 0.0079݉ = ૠ.ૢ࢓ ࢓ < ࢌ

= .ૢ૝࢓ ࢓

≥ࢌ ࢌ Condition vérifiée

Figure III-5-10 Schéma de ferraillage du plancher

2HA10
5 T4 (15 x 15)

4HA10

5c

16
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III- 6 étude de la Salle Machine

III-6-1 Introduction

Notre bâtiment comporte une cage d’ascenseur en béton armé réalisée en dalle pleine

de dimensions (1,40× 1,50) m² appuyée sur ses 4 cotés. En plus de son poids propre, la dalle est

soumise à un chargement localisé au centre du panneau estimée à 9 tonnes, transmise par le

système de levage de l’ascenseur, avec une vitesse d’entrainement qui égale à 1 m/s. L’étude

du panneau de dalle se fera à l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des coefficients

permettant de calculer les moments engendrés par les charges localisées, suivant la petite et la

grande portée. Les moments de flexion du panneau de dalle dans les deux sens sont donnés par

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

III-6-2 calcul de la dalle pleine de la salle machine

En plus de son poids propre ; la dalle est soumise à une charge localisées. Son calcul se

fera à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en

plaçant la charge concentrée au milieu du panneau.

a) Calcul des sollicitations

ρ୶ =
L୶
L୷

=
1.40

1.50
= 0.9 > 0.4

0.4 ≤ ρ୶ =
L୶
L୷

≤ 1 

b) épaisseur de la dalle

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

h୲=
L୶
30

=
1.40

30
= 0.047m = 4.7cm

NB : le RPA 2003 exige une hauteur de: ht ≥ 12cm; on adopte une hauteur ht=15cm

La dalle travaille dans les deux sens
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c) Dimensionnement

P

U U0

V Lx=1.40 m e

45° 45°

Feuillet feuillet

Moyen

Figure III-6-1 schéma statique de la salle machine.

La dalle repose sur 04 appuis et elle est soumise à la charge permanente localisée

Concentrique agissant sur un rectangle (U×V), (surface d’impact) au niveau du feuillet moyen de

la dalle.

D’où le calcul se fera à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent de déterminer les

moments

Dans les deux sens en plaçant la charge au milieu du panneau.

On a :

U = U0 +2.ξ. e + h0 avec : ht = 15cm ; e : revêtement de la dalle (e = 5cm)

V = V0 +2. ξ. e + h0                   U0 = 80cm ; V0 = 80cm

=>U = u0 +2. ξ .e + h0 = 80+2× 1 ×5+ 15= 105 cm

=>V = v0 +2. ξ. e + h0 =   80+2× 1 ×5+ 15= 105 cm

ξ =1     pour le béton. 

 (U x V): surface d’impact au niveau du feuillet moyen

 (U0 x V0): coté du rectangle dans le quel la charge q est centrée (U0= V0 = 80 cm)

d) Les moments Mx1, My1 du système de levage

Mx1 = (M1 + ν M2) q

My1 = (M+ ν M1) q

U

LY=1.55m

V

U0

V0

h/2

h/2
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Avec : ν : Coefficient de poisson ν    = 0 à l’ELU

ν = 0,2 à l’ELS

M1 et M2 coefficients donnés en fonction de  (ρ ;
୙

୐୶
;
୚

୐୷
) à partir des abaques de PIGEAUD

ρx=
୐୶�

୐୷
= 1

୙

୐୶
=
�ଵ଴ହ

��ଵସ଴
= 0.75

୚

୐୷
=

ଵ଴ହ

ଵହ଴
=0.7

e) Calcul des moments au centre du panneau

Ils sont donnés par la formule :

Mx = qu (M1 + νM2)

My = qu (νM1 + M2)

ν : coefficient de poisson ; à l’ELU,    ν = 0

Mx1 = 1.35P×M1 = 1.35×90×0.0713 = 8.67KN.m

My1 = 1.35P×M2 = 1.35×90×0.0545 = 6.62KN.m

f) Les moments dus aux poids propre de la dalle pleine (Mx2;My2)

ρ = 0.9 > 0,4 La dalle travail dans les deux sens.

 ρ = 0.9 μ୶= 0.0458 ; μଢ଼= 0.778

MX2= μଡ଼ × q × l୶
ଶ

My2 = μଢ଼ × M୶ଶ

g) Poids propre de la dalle

G = 0.15×1×25 = 3.75 KN/ml

q = 1,35G + 1,5Q = 1,35 x 3.75+ 1,5x1 = 6.56 KN/ml

Mx2 =0.0458×6.56 × (1.4)² = 0.58KN.m

My2 = 0.778×0.58= 0.45KN.m

 Superposition des moments agissant au centre du panneau

Mx = Mx1 + Mx2 = 9.25KN.m

My = My1 +My2 = 7.07KN.m

Après interpellation

M1 = 0.0713

M 2= 0.0545
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A fin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments

calculés seront minorés de 15% en travée et 70% aux appuis.

III-6-3 Ferraillage de la dalle

III-6-3-1 Dans le sens de la petite portée : x-x

 Aux appuis

Ma = 0,3×9.25 = 2.78KN.m

μ =
Mu

bdଶfୠୡ
=

2.78 × 10ହ

100 × 12ଶ × 1420

=> La section est simplement armée

μ =0.014                            β  = 0.993 

Aa=
୑ ୳

ஒୢ
౜౛

ಋ౩

=
ଶ.଻଼×ଵ଴య

�ଵଶ×଴.ଽଽଷ×ଷସ଼
= 0.67cmଶ

Soit : 4HA8= 2.01cm² ; Avec : St = 25 cm

 En travée

Mu = 0.85×9.25= 7.86KN.m

μ =
Mu

bdଶfୠୡ
=

7.86 × 10ହ

100 × 12ଶ × 1420

μ =0.038                      β   = 0.981 

=> La section est simplement armée

Aa=
୑ ୳

ஒୢ
౜౛

ಋ౩

=
଻.଼଺×ଵ଴య

�ଵଶ×଴.ଽ଼ ଵ×ଷସ଼
= 1.92cmଶ

Soit : 4HA8 = 2,01 cm² Avec : St = 25 cm

III-6-3-2 Dans le sens de la petite portée : Y-Y

 Aux appuis

Ma = 0,3×7.07 = 2.12KN.m

μ =
Ma

bdଶfୠୡ
=

2.12 × 10ହ

100 × 12ଶ × 1420
= 0.0010

μ =0.010                  β    = 0.985=> La section est simplement armée      

Aa=
୑ ୟ

ஒୢ
౜౛

ಋ౩

=
ଶ.ଵଶ×ଵ଴య

�ଵଶ×଴.ଽଽହ×ଷସ଼
= 0.51cmଶ

Soit : 4HA8 = 2.01cm Avec : St = 20 cm

 En travée

Mt = 0.85×7.07 = 6.01KN.m

μ =
Mt

bdଶfୠୡ
=

6.01 × 10ହ

100 × 12ଶ × 1420
= 0.030

μ =0.030                β  = 0.985 

=> La section est simplement armée

Aa=
୑ ୲

ஒୢ
౜౛

ಋ౩

=
଺.଴ଵ×ଵ଴య

�ଵଶ×଴.ଽ଼ ହ×ଷସ଼
= 1.46cmଶ

Soit : 4HA8 = 2,01 cm² Avec : St = 20 cm
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III-6-4 Vérification à l'ELU

III-6-4-1 Condition de non fragilité

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

section minimale correspondent au taux d’armature suivant:

 sens x-x



W0 = 0.8‰ (HA de classe FeE400)

W୲≥ W଴(
ଷି஡౮

ଶ
) Avec : W୶ =

୅౩

ୠ୦
ܛۯ

ܐ܊
≥ W଴(

ଷି஡౮

ଶ
)Aୱ ≥ bhW଴(

ଷି஡౮

ଶ
) = 100 × 15 × 0.8 × 10ିଷ(

ଷି଴.ଽ

ଶ
)=1.26

A୶
୫ ୧୬ = 1.26cmଶ

A୶
ୟ = 2.01cm² A୶ > A୶

୫ ୧୬ Condition vérifiée.

A୶
୲ = 2.01cm²

 sens y-y

A୷
୫ ୧୬ = W଴bh = 0.8 × 10ିଷ × 15 × 100 = 1.2cm²

A୷
୫ ୧୬ = 1.20cmଶ

A୷
ୟ = 2.01cm² A୷ > A୷

୫ ୧୬ Condition vérifié

Les conditions de non fragilité sont vérifiées dans les deux sens

III-6-4-2 Diamètre minimal des barres : (art A-7.21 BAEL91)

On doit vérifier que :

Øܕ ܠ܉ ≤
ܐ

૚૙
=
૚૞૙

૚૙
∅ = ૚૙ܕ ܕ < ∅max = ܕ15 ܕ Condition vérifiée

III-6-4-3 Écartement des barres : ……………………… .(Art A.8.2.42 BAEL 91)

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

(Charges concentrées)

Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm).

Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm).

 Sens x-x

Armatures supérieures : St = 20cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm

Armatures inférieures : St = 20cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm.

 Sens y-y

Armatures supérieures : St = 20 cm < min (3h, 33 cm) = 33cm

Armatures inférieures : St = 20 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm.

III-6-4-4 Condition de non poinçonnement (Art A-5-2-42)

qu≤ ૙.૙૝૞× ×܋ૄ ×ܜܐ
૛ૡ܋܎

઻܊

qu : charge de calcul à L’ELU



CHAPITRE III CALCULES DES ELEMENTS

Page 94

ht : épaisseur totale de la dalle

μc : périmètre du contour de l’aire sur laquelle agit la charge au niveau du feuillet moyen

μc= 2(U+V) = 2(1,4+1,50) = 5.8cm  

qu= ૟.૞૟ ≤ ૙.૙૝૞× ૞ૡ× ૙.૚૞×
૛૞

૚.૚૞
= ૡ.૞૚۹ܕ/ۼ �� condition vérifier

III-6-4-5 Contrainte tangentielle

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge : on a U < V, alors :

 Sens x-x : Tmax= Vu =
୔

ଶ୚ା୙
=

ଽ଴

ଶ×ଵ.ହ଴ାଵ.ସ଴
= 20.45KN

 Sens y-y : Tmax= Vu =
୔

ଷ୚
=

ଽ଴

ଷ×ଵ.ହ଴
= 20KN

Ainsi on aura :   τ = 
୚ౣ ౗౮

ୠ×ୢ
=
ଶ଴.ସହ×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×ଵଶ଴
= 0.17MPa

τത= min (
଴.ଶ

ஓౘ
×ƒc28 ;5MPa) = min(3.33 ;5) = 3.33MPa

On remarque que τ <τത; la condition est vérifiée.

III-6-5 Vérification de l'E.L.S

III-6-5-1 Moments engendrés par le système de levage

à  L’ELS  ν = 0.2     ;         M1 = 0.0713 ; M2 = 0.0545

Mx1 = 90(0.0713+0.2×0.0545) = 7.39KN.m

My1 = 90(0.2×0.0713+0.0545) = 6.19KN.m

III-6-5-2 Moments engendrés par le poids propre de la dalle

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

Ils sont donnés par les formules :

Mx2 = µx qsL୶
ଶ

My2 = µy Mx2

 ρ = 0.9 ࢞ࣆ = 0.0529 ; =࢟ࣆ 0.846

qs = 3.75+1 = 4.75KN/ml

Mx2 = 0.0529×4.75×1.4² = 0.49KN.m

My2 = 0.846×0.49 = 0.41KN.m

a) Superposition des moments

Mx = 7.39+0.49 = 7.88 KN.m

My = 6.19+0.41 = 6.6 KN.

b) Ferraillage de la dalle

b-1) Dans le sens de la petite portée

 En travée

Ms = 0.85×7.88 = 6.698KN.m

µs =
ெ ೞ

௕×ௗమ×ఙೞ೟തതതത
=

଺.଺ଽ଼ ×ଵ଴ఱ

ଵ଴଴×ଵଶమ×ସ଴଴଴଴
 = 0.01397                  βs = 0.951

As =
଺.଺ଽ଼ ×ଵ଴ఱ

଴.଼ଷଷ×ଵଶ×ସ଴଴଴଴
= 1.68cm²
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 Aux appuis

Ms = 0.3×7.88 = -2.36KN.m

µs =
ெ ೞ

௕×ௗమ×ఙೞ೟തതതത
=

2.36×105

100×122×40000
 = 0.00040                   βs = 0.965

As =
ଶ.ଷ଺×ଵ଴ఱ

଴.ଽ଺ହ×ଵଶ×ସ଴଴଴଴
= 0.51cm²

b-2) Dans le sens de la grande portée

 En travée

Ms = 0.85×6.6 = 5.61KN.m

µs =
ெ ೞ

௕×ௗమ×ఙೞ೟തതതത
=

ହ.଺ଵ×ଵ଴ఱ

ଵ଴଴×ଵଶమ×ସ଴଴଴଴
 = 0.00095               βs = 0.947

As =
ହ.଺ଵ×ଵ଴ఱ

଴.ଽସ଻×ଵଶ×ସ଴଴଴଴
= 1.23cm²

 Aux appuis

Ms = 0.3×6.6= 1.98KN.m

µs =
ெ ೞ

௕×ௗమ×ఙೞ೟തതതത
=

ଵ.ଽ଼ ×ଵ଴ఱ

ଵ଴଴×ଵଶమ×ସ଴଴଴଴
 = 0.00035           βs = 0.967

As =
ଵ.ଽ଼ ×ଵ଴ఱ

଴.ଽ଺଻×ଵଶ×ସ଴଴଴଴
= 0.43cm²

Conclusion
les armatures calculées à l’ELU sont justifiées.

III-6-5-3 Vérification de la contrainte de compression dans le béton

a) Sens x-x

 En travée

Ms = 6.698 KN.m ; As = 2.01cm²

1ߩ =
ଵ଴଴×ଶ.଴ଵ

ଵ଴଴×ଵଶ
 = 0.169 → k1 = 59.63

stߪ =
ெ ೞ

ఉభ×ௗ×஺ೞ
=

଺.଺ଽ଼ ×ଵ଴ల

଴.ଽଷଷ×ଵଶ଴×ଶ.଴ଵ×ଵ଴଴
= 298MPa

bcߪ =
ఙೞ೟

௞భ
=

ଶଽ଼

ହଽ.଺ଷ
= 5MPa<ߪbc= 0.6ƒc28 = 0.6×25 = 15MPa ---------- condition vérifiée.

 Aux appuis

Ms = -2.36KN.m ; As = 2.01cm²

1ߩ =
ଵ଴଴×ଶ.଴ଵ

ଵ଴଴×ଵଶ
=0.169

k1 → 0.169 = 1ߩ = 59.63

stߪ =
ெೞ

ఉభ×ௗ×஺ೞ
=

ଶ.ଷ଺×ଵ଴ల

଴.ଽଷଷ×ଵଶ଴×ଶ.଴ଵ×ଵ଴଴
= 105MPa

bcߪ =
ఙೞ೟

௞భ
=

ଵ଴ହ

ହଽ.଺ଷ
= 1.76MPa<ߪbc= 0.6ƒc28 = 0.6×25 = 15MPa ---------- condition vérifiée.
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b) Sens y-y

 En travée

Ms = 5.61KN.m ; As = 2.01cm²

1ߩ =
ଵ଴଴஺ೞ

௕×ௗ
=
ଵ଴଴×ଶ.଴ଵ

ଵ଴଴×ଵଶ
 = 0.169 → k1 = 59.63

stߪ =
ெೞ

ఉభ×ௗ×஺ೞ
=

ହ.଺ଵ×ଵ଴ల

଴.ଽଷଷ×ଵଶ଴×ଶ.଴ଵ×ଵ଴଴
= 249.3MPa

bcߪ =
ఙೞ೟

௞భ
=
ଶସଽ.ଷ

଺ଽ.଺ଷ
= 3.6MPa =bcߪ> 0.6ƒc28 = 0.6×25 = 15MPa ---------- condition vérifiée.

 Aux appuis

Ms = -1.98KN.m ; As = 2.01cm²

k1 →0.169 = 1ߩ = 59.63

stߪ =
ெೞ

ఉభ×ௗ×஺ೞ
=

ଵ.ଽ଼ ×ଵ଴ల

଴.ଽଷଷ×ଵଶ଴×ଶ.଴ଵ×ଵ଴଴
= 87.98MPa

bcߪ =
ఙೞ೟

௞భ
=
଼଻.ଽ଼

ହଽ.଺ଷ
= 1.48MPa<ߪbc= 0.6ƒc28 = 0.6×25 = 15MPa ---------- condition vérifiée.

III-6-5-4 Diamètre maximal des barres

Φmax =
௛೟

ଵ଴
=
ଵହ଴

ଵ଴
 = 15mm ;  nous avons ferraillé avec des HA8 →  condition vérifiée. 

III-6-5-5 Etat limite de fissuration

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire.

III-6-5-6 Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91)

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

௛

௅
≥

ଵ

ଵ଺
Avec h : hauteur de la section est égale à 15 cm.

௛

௅
≥

ெೞ

ଵ଴ெబ
L : portée de la dalle égale à 150 cm.

࢞࡭

ࢊ.࢈
≤

૛

ࢋࢌ
A : section des armatures tendues.

 Ms : le moment max en travée.

 M0 : le moment isostatique = qs l²/8

Telque : M0= 5.88KNm
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௛

௅
=

ଵହ

ଵହ଴
= 0.1����������������������������૙.૚ > ૙.૙૟૛૞��Condition vérifiée

1

16
= 0.0625

௛

௅
=

ଵହ

ଵହହ
= 0.1

௦ܯ

଴ܯ10
=

7.88

10 × 6.698
= 0.12

஺

௕ௗ
=

ଶ.଴ଵ

ଵ଴଴×ଵଶ
= 0.0016

4.2

݂݁
=

4.2

400
= 0.0105

Les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

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

Sens x-x Sens y-y

Figure III-6-2 Plan de ferraillage de la dalle pleine de la salle machine.

૙.૚ > ૙.૚૛ Condition vérifiée

૙.૙105> ૙.૙૙૚૟ Condition vérifiée
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III-7 La poutre de chainage
La poutre de chainage est considérée comme une poutre continue avec une inertie

constante et qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des cloisons

extérieures.

III-7-1 Pré dimensionnement

a) Hauteur

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

ܕۺ ܠ܉
૚૞

�൑ ≥ ܜܐ�  
ܕۺ ܠ܉
૚૙

Avec :

 :ܜܐ hauteur de la poutre.

 ܕۺ :ܠ܉ longueur libre de la poutre entre nus d’appuis

ܕۺ ܠ܉ ൌ ૞૙૙െ ૜૙ ൌ ૝ૠ૙ܕ܋�

Donc :

470

15
 ≤  h୲ ≤  

470

10

31.33cm ≤  h୲ ≤  47 cm

On opte pour ht = 35cm

b) Largeur

La largeur de la poutre de chainage est donnée par :

0.4 ht≤ b ≤  0.7ht

D’où :    0.4x35m ≤ b ≤ 0.7x35 cm:    14 cm ≤ b ≤ 24.5cm 

Selon le RPA : b≥  20cm               on opte pour b= 25 cm.

III-7-2 Vérification relative aux exigences du RPA (Art 7.5.1 du RPA99/version 2003).

 b ≥20cm ………………….25 ≥ 20cm              condition vérifiée

 ht ≥30cm…………………35 ≥ 30cm                   condition vérifiée

 ht / b≤ 4……………….    35/25 =1.4<4             condition vérifiée

-Conclusion

Donc la poutre palière a pour dimensions :(b×h) = (25×35) cm2.
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III-7-2 détermination des charges et surcharges

 Les charges permanentes

-Poids propre de la poutre :

25×0.25×0.35 =2.19kN/ml

-Poids du mur :

(G= 2.36 KN/m² pour le mur double cloison)

(3.06 – 0.30) ×2.36 =6.51 kN/ml.

-Poids de plancher :( G = 5.50 KN/m²)
૞.૞૙

૛
૙.૟૞ܠ =1.79KN/ml

G=2.19 +6.51+1.79 = 10.49KN/ml

 Surcharge d’exploitation : (étage courant Q = 1.5)

Q= 1.5 x
૙.૟૞

૛
= 0.49KN/ml

III-7-4 Combinaison de charges

 ELU :qu=1,35G+ 1.5 Q

qu = (1.35×10.49) + (1.5x 0.49)

qu=14.89KN/ml

 ELS :qs=G+Q

qs =10.49+0.49

qs=10.98kN/ml

III-7-5 Calcul des efforts internes à L’ELU

4.7m
A B

Figure III-7-1: Schéma statique de la poutre de chainage a l’ELU.

14.89kN
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 Effort tranchant

܂ =
ܔܝܙ

૛
=
૚૝.ૡૢܠ૝.ૠ૙

૛
= 34.99 KN

 Moment isostatique

ۻ ૙ =
²ܔܝܙ

ૡ
=
૚૝.ૡૢܠ૝.ૠ૙²

ૡ
= 41.12 KN

 Moment corrigé

En travée : Mt = 0,85 ۻ ૙= 0,85× 41.12= 34.95kN.m

Aux appuis : Ma = -0,3 ۻ ૙= - 0,3× 41.12= -12.34kN.

Les résulta trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous

14.89

4.7m

T(KN)

34.99

+ x(m)

-

34.99

x(m)

+

41.12

M(KN.m)

12.34 - - 12.34 x(m)

+

M(KN.m) 34.95

Figure III-7-2: Diagramme des efforts internes à l’ELU
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III-7-6 Calcul des efforts internes à L’ELS

 Effort tranchant

܂ =
ܔܛܙ

૛
=
૚૙.ૢૡܠ�૝.ૠ૙

૛
= 25.80KN

 Moment isostatique

ۻ ૙ =
²ܔܝܙ

ૡ
=
૚૙.ૢૡܠ૝.ૠ૙²

ૡ
= 30.32 KN

 Moment corrigé

En travée : Mt = 0,85 ۻ ૙= 0,85× 30.32= 25.77kN.m

Aux appuis : Ma = -0,3 ۻ ૙= - 0,3×30.32= - 9.09kN.m

4.70m
A B

Figure III-7-3 : Schéma statique de la poutre de chainage a l’ELS.

10.98 KN
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Les résulta trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous

10.98

4.7m

T(KN)

25.80

+ x(m)

-

25.80

x(m)

+

30.32

M(KN.m)

9.09 - - 9.09 x(m)

+

M(KN.m) 25.77

Figure III-7-4 : Diagramme des efforts internes à l’ELU
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III-7-7 ferraillage à ELU

a) En travée

μ =
ۻ ܜ

܋܊܎૛܌܊

Avec:

 fୠୡ =
଴.଼ହ୤ౙమఴ

஘ஓౘ
=
଴.଼ହ�୶ଶହ

ଵ୶ଵ.ହ
= 14.2 MPa

 M୲= 34.95 KN.m

 b = 25cm

 d = h – c = 35 - 3= 32cm

μ =
૜૝.ૢ૞ܠ૚૙૟

૛૞૙ܠ��૜૛૙૛�૚૝.૛
= 0.096

ૄ = ૙.૙ૢ૟ < �૙.૜ૢ૛ܔૄ La section est simplement armée.

     À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant.

ૄ = ૙.૙ૢ૟���������������� = 0.949

=ܜۯ
ۻ ܜ

઺�.܌�.��ોܜܛ

Avec : ોܜܛ=
܍܎

Ɣܛ
=

૝૙૙

૚.૚૞
= 348 MPa

=ܜۯ
૜૝.ૢ૞ܠ��૚૙૟

૙.ૢ૝ૢܠ��૜૛૙ܠ���૜૝ૡ
= 330.71mm2= 3.31cm²

Soit : =ܜۯ ૜۶ۯ૚૝ = ૝.૟૛ܕ܋ ².

b) aux appuis

μ =
ۻ ܉

܋܊܎૛܌܊

Avec:

 fୠୡ =
଴.଼ହ୤ౙమఴ

஘ஓౘ
=
଴.଼ହ�୶ଶହ

ଵ୶ଵ.ହ
= 14.2 MPa

 Mୟ = 12.34 KN.m

 b = 25cm

 d = h – c = 35-3= 32cm

μ =
૚૛.૜૝ܠ૚૙૟

૛૞૙ܠ��૜૛૙૛�૚૝.૛
= 0.034

ૄ = ૙.૙૜૝ < �૙.૜ૢ૛ܔૄ La section est simplement armée.

     À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant.
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ૄ = ૙.૙૜૝���������� = 0.983

܉ۯ =
ۻ ܉

઺�.܌�.��ોܜܛ

Avec : ોܜܛ=
܍܎

Ɣܛ
=

૝૙૙

૚.૚૞
= 348 MPa

=܉ۯ
૚૛.૜૝ܠ��૚૙૟

૙.ૢૡ૜ܠ�૜૛૙ܠ���૜૝ૡ
= 112.73mm2 =1.13 cm

Soit ܉ۯ: = ૜۶ۯ૚૛ = ૜.૜ૢܕ܋� ².

III-7-8 Vérification à ELU

a) Condition de non fragilité (A.4.2.1/BAEL 91 modifier 99)

éܜܘܗ܌܉ۯ > ܕۯ ܖܑ

ܕۯ =ܖܑ
૙.૛૜�.ܜ܎��.��܌��.�܊��૛ૡ

܍܎

Avec :

 f୲ଶ଼ = 0.6 + 0.06 fୡଶ଼ = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa.

 fୣ = 400 MPa.

ܕۯ ܖܑ =
૙.૛૜ܠ���૛૞ܠ���૜૛ܠ���૛.૚�

�૝૙૙
= 0.966cm²

 En travée

A୲= 4.62 cmଶ > A୫ ୧୬ = 0.966cmଶ Condition vérifiée.

 Aux appuis

Aୟ = 3.39 cm² > A୫ ୧୬ = 0.966cmଶ Condition vérifiée.

b) Vérification de l’effort tranchant (la contrainte de cisaillement)

(Art A.5.1.211/BAEL91 / modifiée 99)

ૌܝ<ૌതܝ

 ૌܝ =
ܕ܂ ܠ܉

܌�܊

Avec : ܕ܂� ܠ܉ : effort tranchant.

T୫ ୟ୶ = 34.99 KN

ૌܝ =
૜૝.ૢૢܠ�૚૙૜

૛૞૙ܠ�૜૛૙
= 0.45MPa

 ૌതܝ= minቄ૙.૛૙×
૛ૡ܋܎

Ɣ܊
;૞ۻ� ቅ�fissurations܉۾ peu nuisibles.
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Avec :

 ૛ૡ܋܎ = 25 MPa

 Ɣ܊ = 1.5

τത୳= minቄ0.20 ×
ଶହ

ଵ.ହ
; 5 MPaቅ=τത୳= min{3.33 MPa ; 5 MPa} = 3.33MPa

τ୳ = 0.45MPa<τത୳= 3.33 MPa Condition vérifiée

c) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art A.5.1.3/BAEL91 / modifiée

99)

 Influence sur le béton

ܕ܂ ܠ܉ ≤ ૙.૝×
૛ૡ܋܎
઻܊

× ×܉ ܊

Avec :

 ܕ܂ ܠ܉ : effort tranchant.

ܕ܂ ܠ܉ = 34.99 KN

 :܉ longueur d’appuis de la bielle. ܉) = ૙,ૢ× (܌

 ૛ૡ܋܎ = 25 MPa

 Ɣ܊ = 1.5

T୫ ୟ୶ ≤ 0,4 ×
25

1.5
× 0,9 × 32 × 25 × 10ିଵ = 480KN

T୫ ୟ୶ = 34.99KN ≤ 480 KN Condition vérifiée.

 Influence sur les armatures

ܕ܂) ܠ܉ +
ۻ ܕ ܠ܉

૙.ૢ܌
)

Ɣܛ

܍܎
< ܣ

Avec :

Ɣୱ= 1.15 ; fୣ = 400MPa ; Mୟ= 12.34KN.m ; T୫ ୟ୶= 34.99KN

(34.99 −
ଵଶ.ଷସ

଴.ଽ୶଴.ଷଶ
)

ଵ.ଵହ

ସ଴଴୶ଵ଴షభ
= - 0.31cm²< Aୟ = 4.62cmଶ condition verifiée.

d) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (ART A.6.1,3 BAEL 91

modifiées99)

ૌܝ ≤ ૌത܍ܛ

 ૌത܍ܛ = ૐ ܛ . ૛ૡܜ܎
Avec : ψୱ ∶Coefficient de scellement,ψୱ = 1.5 (Pour les Aciers HA).

τതୱୣ = 1.5 x2.1 = 3.15 MPa



CHAPITRE III CALCULES DES ELEMENTS

Page 106

 ૌܝ =
ܕ܂ ܠ܉

૙.ૢܠ��܌��ܠ����઱ૄܑ

Avec :

ui : somme des périmètres utiles des barres

ui = n = 3 1.4 =13.19cm, n : nombre de barres.

τ୳ =
ଷସ.ଽଽ

଴.ଽ��୶��ଷଶ�୶��ଵଷ.ଵଽ
x 10 = 0.921MPa

τ୳ = 0.921 MPa ≤ τതୱୣ = 3 .15 MPa condition vérifiée.

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.

e) Calcul des armatures transversal

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (Art A.7.2.12 BAEL91) :

Ø୲ ≤ ܕ ൜ܖܑ
ܐ

૜૞
, Ø୪,

܊

૚૙
ൠ

Avec :

 Ø୲ : diamètre des armatures transversal.

 Ø୪: diamètre des armatures longitudinal.

Ø୲ ≤ min൜
35

35
, 1.4,

25

10
ൠ= min{1, 1.4 , 2.5} = 1 cm

Soit :Ø୲ = 8 mm

En prend un cadre et un étrier de HA8.

e-1) Espacement des armatures transversal

Selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2) :

 Zone nodal

S୲ ≤ min൜
h

4
, 12 Ø୪, 30 cmൠ

S୲ ≤ minቄ
ଷହ

ସ
, 12 x 1.4 ,30 cmቅ= min{8.75 , 16.8 ,30 cm}= 8.75 cm

Soit : S୲= 7 cm

 Zone courante

 S୲  ≤
୦

ଶ

 S୲ ≤
୦

ଶ
=
ଷହ

ଶ
= 17.5 cm

Soit : S୲= 15 cm
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III-7-9 vérification à ELS

a) Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) :

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

nécessaire.

b) Etat limite de compression du béton (ArtA.4.5.2 / BAEL91 modifiées 99) :

ો܋܊ ≤ ોഥ܋܊

 σഥୠୡ = 0.6 x fୡଶ଼
σഥୠୡ = 0.6 x 25 = 15 MPa

 En travée

σୠୡ =
ଵ

୏భ
x σୱ୲

σୱ୲=
୑ ౩

ஒ�.ୢ�.��୅౩౪

Avec :

 Mୱ = 25.77 KN. m

 As = 4.62 cm²

 ρଵ=
ଵ଴଴�.��୅౩

ୠ�.ୢ
=
ଵ଴଴୶ସ.଺ଶ

ଶହ�୶�ଷଶ
= 0.578

ρଵ = 0.578 → βଵ = 0.887 → Kଵ = 29.25

σୱ୲=
ଶହ.଻଻୶�ଵ଴³

଴.଼଼଻୶�ଷଶ�୶��ସ.଺ଶ
= 196.52 MPa

σୠୡ =
ଵ

ଶଽ.ଶହ
x 196.52= 6.72MPa

ો܋܊ = ૟.ૠ૛ۻ ≥܉۾ ોഥ܋܊ = ૚૞ۻ� ܉۾ Condition vérifiée.

 Aux appuis

σୠୡ =
ଵ

୏భ
x σୱ୲

σୱ୲=
୑ ౩

ஒ�.ୢ�.��୅౩౪

Avec :

 Mୟ = 9.09 KN. m

 As = 3.39cm²

 ρଵ=
ଵ଴଴�.��୅౩

ୠ�.ୢ
=
ଵ଴଴�୶�ଷ.ଷଽ

ଶହ୶ଷଶ
= 0.42

ρଵ = 0.42 → βଵ = 0.900 → Kଵ = 35

σୱ୲=
ଽ.଴ଽ�୶�ଵ଴³

଴.ଽ�୶�ଷଶ�୶��ଷ.ଷଽ
= 93.10MPa

σୠୡ =
ଵ

ଷହ
x 93.10= 2.66Mpa



CHAPITRE III CALCULES DES ELEMENTS

Page 108

ો܋܊ = ૛.૟૟ࡹ� ࢇࡼ ≤ ࢉ࢈ഥ࣌ = ૚૞ࡹ� ࡼ Condition vérifiée.

c) Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99)

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois

conditions suivantes sont vérifiées :

1)
ࢎ

࢒
≥

૚

૚૟

2)
ࢎ

࢒
≥

ࡹ ࢚

૚૙×ࡹ ૙

3)
࢚࡭

ࢊ࢈
≤

૝.૛

ࢋࢌ

Avec :

 h : hauteur totale. (h =35 cm)

 l : porté entre nue d’appuis.(l=500 cm)

 ࡹ ࢚ : moment max en travée. =௧ܯ) 25.77)

 ࡹ ૙ : moment max de la travée isostatique.(ܯ଴ =30.32KN)

 ࢚࡭ : section des armatures.(ܣ௧ = 4.62ܿ݉ ²)

 b : largeur de la nervure. b= 25 cm

 d : hauteur utile de la section droite. (d= h – c = 35- 3 = 32cm )

૚)
ࢎ

࢒
=

૜૞

૞૙૙
= ૙.૙ૠ ≥

૚

૚૟
= ૙.૙૟૛૞ Condition vérifiée.

૛)
ࢎ

࢒
=

૜૞

૞૙૙
= ૙.૙ૠ ≥

ࡹ ࢚

૚૙ࡹ� ૙
=

૛૞.ૠૠ

૚૙×૜૙.૜૛
= ૙.૙ૡ૞��� Condition n’est pas vérifiée.

૜)
࢚࡭

ࢊ࢈
=

૝.૟૛

૛૞࢞�૜૛
= ૙.૙૙૞ૡ ≤

૝.૛

ࢋࢌ
=

૝.૛

૝૙૙
= ૙.૙૚૙૞ Condition vérifiée.

-Remarque : une des 3 conditions n’est pas vérifiées, donc il est nécessaire de calcul la

flèche.

- Calcul de la flèche

Avec Ev: Module de la déformation diffère

௩ܧ = 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య

= ૚૙ૡ૚ૡ.ૡ૟ࡹ ࢇ࢖

qS = 10.98 KN/ml.

I : Moment d’inertie de la section homogénéisée :

I =
b

3
(Vଵ

ଷ + Vଶ
ଷ) + 15A୲(Vଶ − C)²

=ࢌ
૞ࡸࢗ૝

૜ૡ૝࢜ࢌࡵ.࢜ࡱ
< =ࢌ

ࡸ

૞૙૙
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Sxx: Moment statique ;S୶୶ =
ୠ୦మ

ଶ
+ 15A୲. d

B0 : Aire de la section homogénéisée ; B0 = b.h + 15At

Vଵ =

ୠ୦మ

ଶ
+ 15A୲d

bh + 15A୲
=

ଶହ×ଷହమ

ଶ
+ 15 × 4.62 × 32

25 × 35 + 15 × 4.62
= ૚ૡ.૞૟ܕ܋

V2 = h – V1= 35 – 18.56 = 16.44cm

D’où:I =
ଶହ

ଷ
(18.56ଷ + 16.44ଷ) + 15 × 4.62(16.44 − 3)²

=܎
૞×૚૙.ૢૡ×૝.ૠ૝

૜ૡ૝×૚૙ૡ૚ૡ.ૡ૟×૚૙૜×૚૙૛ૡ૛૜.ૢૠ૞×૚૙షૡ
= ૙.૙૙૟૜ܕ < =܎

૝.ૠ

૞૙૙
= ૙.૙૙ૢ૝ܕ

f La܎> Condition est vérifiée.

Conclusion : le ferraillage de la poutre chinage sera comme suit :

 Armatures longitudinales :

 3HA14 filantes pour le lit inférieur.

 3HA12 filantes pour le lit supérieur.

 Armatures transversales.

 1cadre et 1 étrier en ૡۯ۶ .

=ࡵ ૚૙૛ૡ૛૜.ૢૠ૞cm4
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Son schéma de ferraillage est donné par la figure suivante :

Figure III-7-5 Schéma de ferraillage du poutre chainage





CHAPITRE IV CONTREVENTEMENT

Page 111

IV- CONTREVENTMENT
IV-1 Introduction

Dans ce chapitre l’étude consiste la détermination des éléments de contreventement et

leurs caractéristiques géométriques pour assurer une sécurité suffisant sous l’action des

charges horizontales (vent et séisme).

Il est indispensable de comparer l’inertie des refends par rapport à celle des portiques pour

choisir un système de contreventement et connaitre la répartition des sollicitations entre les

refends et les portiques.

IV-2 Caractéristiques géométriques de refends

Inerties des refends pleins
 Les refends longitudinaux

I୶ =
L݁ଷ

12

Iଢ଼ =
݁Lଷ

12

Ix << Iy (e<< L) Ix = 0 Figure IV-1 : refend longitudinal.

 Les refends transversaux

I୶ =
݁Lଷ

12

I୷ =
L݁ଷ

12

Iy << Ix (e<< L) Iy = 0 Figure IV-2 : refend transversal.

Avec:
L: langueur de voile.
e: épaisseur de voile.

Les inerties des voiles sont données dans les tableaux ci-dessous:

e

Y

X

L

e

L

X

Y
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-Sens longitudinal

Tableau IV-1: Les inerties des refends dans le sens longitudinal (pour2eme niveau, 1er

niveau, le RDC et le sous sol.)

Niveau Voile L ( m) e(m) I(m4)

De 8 au
sous sol

VL1 3.80 0.2 0.91
VL1 3.80 0.2 0.91
VL2 2.67 0.2 0.32
VL3 1.60 0.2 0.07
VL4 4.50 0.2 1.52

SOMME 3.73

Sens transversal

Tableau IV-2: Les inerties des refends dans le sens transversal.

Niveau Voile L ( m) e(m) I(m4)
De 8 au
sous sol

VT1 1.4 0.2 0.05
VT2 2.18 0.2 0.17
VT3 1.59 0.2 0.07
VT4 3.4 0.2 0.67

SOMME 0.96

Inertie moyen du refend dans le sens horizontal : Imoy = 3.73m4

Inertie moyen du refend dans le sens transversal : Imoy = 0.96m4

IV-3 Inertie fictive des portiques

Inertie fictive des portiques est évaluée, en calculant le déplacement de chaque portique

au droit de chaque de chaque plancher sous l’effet d’une force horizontale égale à 1 tonne,

ensuite en compare les déplacements aux flèches que produira un refends sous l’effet de

même système de forces horizontales (1tonne pour chaque niveau) et pour une inertie égale à

l’unité (I=1m4).

L’inertie fictive des portiques est donnée par :

n

n
en

D

F
I  avec Dn =∑ Δ 

୬

Avec :

Ien : inertie équivalente du portique au niveau « i ».

Δn : Déplacement du portique au niveau « i ».

Fn: Flèche du refond au niveau « i ».

Dn : Déplacement du niveau n (somme des déplacements des portiques du niveau n)
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IV-3-1 Calcul des flèches du refend :

Le calcul des flèches du refend dont l’inertie est I = 1 m4, soumis au même système de

forces que le portique (une force égale à une tonne à chaque niveau), sera obtenu par la

méthode des

« Moments des aires ».

Le diagramme des moments fléchissant engendrés par la série de forces horizontales égales à

(1 tonne), est une série de sections de trapèzes superposés et délimités par les niveaux, comme

le montre la figure suivante :

Figure IV-3 : Diagramme des moments des aires

La flèche est donnée par la relation suivante :

EI

dS
f

ii

i

 


Avec :

6
.1

2

6
.1

2

3
.0

6

1t

1t

1t

1t

1t

1t

1t

1t

1t

1t
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fi : flèche de refend choisit au niveau « i ».

iS : Surface du trapèze.

2

h
)b(bS i

1iii   .

id : Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré.

i
1ii

1ii

i h
)b3(b

)b(2b
d 










Figure IV-4 : La notation adopte pour calculer la surface de trapèze.

Le tableau suivant donne les aires « Si » et la position du centre de gravité « Xi » par

diagramme des moments :

Tableau IV-3 : Valeurs des flèches des refends à chaque niveau.

Niveau h (m) bi(m) bi+1 (m) Si (m²) di (m)
8 3.06 45 30 4.68 2.04
7 3.06 63 45 18.73 1.79
6 3.06 84 63 42.14 1.7
5 3.06 108 84 74.91 1.66
4 3.06 135 108 117.05 1.63
3 3.06 165 135 168.54 1.62
2 3.06 198 165 229.41 1.60
1 3.06 234 198 299.64 1.59

RDC 3.06 285 234 379.23 1.59
Sous sol 3.93 328 285 618.39 2.05

Nous aurons :

fୱୱ =
618.39 x 2.05

EI

fୖୈେ =
618.39x 5.98 + 379.23 x 1.59

EI
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fଵ =
618.39 x 9.04 + 379.2 x 4.65 + 299.64x 1.59

EI

fଶ =
618.39 x 12.1 + 379.2x 7.71 + 299.64x 4.65 + 229.64 x 1.6

EI

Ainsi de suite jusqu’au dernier niveau .On obtient alors les résultats suivants :

fୱୱ =
ଵଶ଺଻.଻଴

୉୍
fୖୈେ =

ସଷ଴଴.ଽହ

୉୍
fଵ =

଻଼ଶଽ.ଽହ

୉୍
fଶ =

ଵଶଵ଺଺.ହଷ

୉୍
fଷ =

ଵ଻ଵଵଵ.଴ଽ

୉୍

fସ =
ଶଶସ଼ .଼ସ଴

୉୍
fହ =

ଶ଼ଵହ .଼଴ହ

୉୍
f଺ =

ଷସ଴଴ସ.ଶଶ

୉୍
f଻ =

ଷଽଽସଵ.ଶଶ

୉୍
f଼ =

ସହଽଵଵ.ହହ

୉୍

IV.3.2. Calcul des déplacements des portiques

La rotation d’étage est donnée :

 Niveau étage courant







nt

1nn

n
K24

MM
E

 Niveau RDC

Poteau encastré a la base :

11

21
1

Kp2Kt24

MM
 Eθ






Poteau articulé a la base :

Kt24

M2M
Eθ

1

21
1






Avec :

Mn = Tn x hn

Tn : effort tranchant de niveau « n ».

Ktn : raideur des poutres . K୲୬ = ౪୍౤

୐

Kpn : raideur des poteaux . K୮୬ =
౦୍౤

୦

h : hauteur d’étage.

L : langueur libre de la poutre.

Les déplacements sont donnée par :

hnn 

Avec :
2

EE

K12

M
E 1nn

pn

n
n








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Les étapes de calcul des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveaux sont

résumées dans les tableaux qui suivent

-Sens longitudinal
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niveau Portique h (m) ∑Kpn

10-4

(m)

∑Ktn

10-4 (m)
Mn

(t.m)
Mn+1

(t.m)
Eϴn

(t /m²)
EΨn

(t/m²)
EΔn

(mm)
Dn=∑Δn Fi Ie ∑ Ie

8

1F - 1G 3.06 20.43 23.00 3,06 0 55,42 235,64 721,08 27616,65

45911,55

1,66

5,65

2E - 2F 3.06 24.5 27.64 3,06 0 46,12 196,25 600,52 23033,13 1,99
3E - 3G 3.06 20.43 23.00 3,06 0 55,42 235,64 721,08 27616,65 1,66
4A - 4F 3.06 8.17 3.44 3,06 0 370,54 1053,08 3222,43 135589,65 0,338

7

1F - 1G 3.06 20.43 23.00 6,12 3,06 166,27 471,29 1442,16 26895,56

39941,22

1,48

5,05

2E - 2F 3.06 24.5 27.64 6,12 3,06 138,38 392,50 1201,05 22432,60 1,78
3E - 3G 3.06 20.43 23.00 6,12 3,06 166,27 471,29 1442,16 26895,56 1,48
4A - 4F 3.06 8.17 3.44 6,12 3,06 1111,64 2106,16 6444,87 132367,22 0,30

6

1F - 1G 3.06 20.43 23.00 9,18 6,12 277,13 702,11 2148,47 25453,3982

34004,22

1,33

4,54

2E - 2F 3.06 24.5 27.64 9,18 6,12 230,63 585,01 1790,13 21231,5583 1,60
3E - 3G 3.06 20.43 23.00 9,18 6,12 277,13 702,11 2148,47 25453,3982 1,33
4A - 4F 3.06 8.17 3.44 9,18 6,12 1852,73 3145,30 9624,63 125922,349 0,27

5

1F - 1G 3.06 34.85 23.59 12,24 9,18 378,32 724,98 2218,45 23304,92

28158,05

1,20

4,10

2E - 2F 3.06 41.83 28.29 12,24 9,18 315,40 604,30 1849,18 19441,42 1,44
3E - 3G 3.06 34.85 23.59 12,24 9,18 378,32 724,98 2218,45 23304,92 1,20
4A - 4F 3.06 13.94 3.47 12,24 9,18 2565,93 3664,031 11211,93 116297,71 0,24

4

1F - 1G 3.06 34.85 23.59 15,3 12,24 486,41 906,22 2773,06 21086,47

22488,4

1,06

3,62

2E - 2F 3.06 41.83 28.29 15,3 12,24 405,52 755,38 2311,48 17592,23 1,27
3E - 3G 3.06 34.85 23.59 15,3 12,24 486,41 906,22 2773,06 21086,47 1,06
4A - 4F 3.06 13.94 3.47 15,3 12,24 3299,06 4580,039 14014,91 105085,77 0,21

3

1F - 1G 3.06 34.85 23.59 18,36 15,3 594,5 1078,38 3299,84 18313,40

17111,09

0,93

3,17

2E - 2F 3.06 41.83 28.29 18,36 15,3 495,64 899,42 2752,23 15280,75 1,11
3E - 3G 3.06 34.85 23.59 18,36 15,3 594,51 1078,38 3299,84 18313,40 0,93
4A - 4F 3.06 13.94 3.47 18,36 15,3 4032,18 5470,148 16738,65 91070,85

0,187
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niveau
Portique h (m) ∑Kpn

10-4

(m)

∑Ktn

10-4 (m)
Mn

(t.m)
Mn+1

(t.m)
Eϴn

(t /m²)
EΨn

(t/m²)
EΔn

(mm)
Dn=∑Δn Fi Ie ∑ Ie

2

1F - 1G 3.06 55.83 24.21 21,42 18,36 684,41 1056,74 3233,64 15013,55

12166.53

0,81

2,75

2E - 2F 3.06 67.00 28.99 21,42 18,36 571,67 882,05 2699,07 12528,52 0,97
3E - 3G 3.06 55.83 24.21 21,42 18,36 684,41 1056,74 3233,64 15013,55 0,81
4A - 4F 3.06 22.33 3.51 21,42 18,36 4713,51 5875,30 17978,42 74332,20 0,16

1

1F - 1G 3.06 55.83 24.21 24,48 21,42 789,71 1207,71 3695,59 11779,91

7829.95

0,66

2,26

2E - 2F 3.06 67.00 28.99 24,48 21,42 659,62 1008,05 3084,65 9829,44 0,79
3E - 3G 3.06 55.83 24.21 24,48 21,42 789,71 1207,71 3695,59 11779,91 0,66
4A - 4F 3.06 22.33 3.51 24,48 21,42 5438,67 6714,63 20546,77 56353,77 0,13

RDC

1F - 1G 3.06 55.83 24.21 27,54 24,48 895,00 1300,10 3978,30 8084,31

4300.95

0,53

1,82

2E - 2F 3.06 67.00 28.99 27,54 24,48 747,57 1085,02 3320,18 6744,78 0,63
3E - 3G 3.06 55.83 24.21 27,54 24,48 895,00 1300,10 3978,30 8084,31 0,53
4A - 4F 3.06 22.33 3.51 27,54 24,48 6163,82 6585,21 20150,76 35806,99 0,12

SSOL

1F - 1G 3.93 43.47 24.21 31,47 27,54 883,14 1044,78 4106,00 4106,00

1267,7

0,30

1,06

2E - 2F 3.93 52.17 28.99 31,47 27,54 737,44 871,39 3424,59 3424,59 0,37
3E - 3G 3.93 43.47 24.21 31,47 27,54 883,14 1044,78 4106,00 4106,00 0,30
4A - 4F 3.93 17.39 3.51 31,47 27,54 4951,49 3983,77 15656,23 15656,23 0,08
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Sens transversal

niveau Portique h
(m)

∑Kpn

10-4 (m)
∑Ktn

10-4 (m)
Mn

(t.m)
Mn+1

(t.m)
Eϴn

(t /m²)
EΨn

(t/m²)
EΔn

(mm)
Dn=∑Δn Fi Ie ∑ Ie

8

1A-3A 3.06 12.26 6.88 3,06 0 185,27 578,54 1770,33 100783,36

45911,55

0,45

4,38

1B- 4B 3.06 16.34 17.91 3,06 0 71,16 298,32 912,87 45641,51 1,00

1C - 4C 3.06 16.34 17.91 3,06 0 71,16 298,32 912,87 45641,51 1,00

1D - 4D 3.06 16.34 17.91 3,06 0 71,16 298,32 912,87 45641,51 1,00

1E - 3E 3.06 12.26 6.88 3,06 0 185,27 578,54 1770,33 100783,36 0,45
1F - 3F 3.06 12.26 6.88 3,06 0 185,27 578,54 1770,33 100783,36 0,45

7

1A-3A 3.06 12.26 6.88 6,12 3,06 555,82 1434,99 4391,07 99013,03

39941,22

0,40

3,88

1B- 4B 3.06 16.34 17.91 6,12 3,06 213,49 703,39 2152,39 44728,64 0,89

1C - 4C 3.06 16.34 17.91 6,12 3,06 213,49 703,39 2152,39 44728,64 0,89

1D - 4D 3.06 16.34 17.91 6,12 3,06 213,49 703,39 2152,39 44728,64 0,89

1E - 3E 3.06 12.26 6.88 6,12 3,06 555,82 1434,99 4391,07 99013,03 0,40
1F - 3F 3.06 12.26 6.88 6,12 3,06 555,82 1434,99 4391,07 99013,03 0,40

6

1A-3A 3.06 12.26 6.88 9,18 6,12 926,36 2191,83 6707,00 94621,95

34004.22

0,35

3,47

1B- 4B 3.06 16.34 17.91 9,18 6,12 355,82 1066,53 3263,58 42576,25 0,79

1C - 4C 3.06 16.34 17.91 9,18 6,12 355,82 1066,53 3263,58 42576,25 0,79

1D - 4D 3.06 16.34 17.91 9,18 6,12 355,82 1066,53 3263,58 42576,25 0,79

1E - 3E 3.06 12.26 6.88 9,18 6,12 926,36 2191,83 6707,00 94621,95 0,35
1F - 3F 3.06 12.26 6.88 9,18 6,12 926,36 2191,83 6707,00 94621,95 0,35

5

1A-3A 3.06 20.91 6.95 12,24 9,18 1282,96 2595,42 7941,99 87914,95

28158.05

0,32

3.10

1B- 4B 3.06 27.88 18.38 12,24 9,18 485,44 1163,28 3559,65 39312,66 0,71

1C - 4C 3.06 27.88 18.38 12,24 9,18 485,44 1163,28 3559,65 39312,66 0,71

1D - 4D 3.06 27.88 18.38 12,24 9,18 485,44 1163,28 3559,65 39312,66 0,71

1E - 3E 3.06 20.91 6.95 12,24 9,18 1282,96 2595,42 7941,99 87914,95 0,32
1F - 3F 3.06 20.91 6.95 12,24 9,18 1282,96 2595,42 7941,99 87914,95 0,32
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niveau Portique h
(m)

∑Kpn

10-4

(m)

∑Ktn

10-4 (m)
Mn

(t.m)
Mn+1

(t.m)
Eϴn

(t /m²)
EΨn

(t/m²)
EΔn

(mm)
Dn=∑Δn Fi Ie ∑ Ie

4

1A-3A 3.06 20.91 6.95 15,3 12,24 1649,53 3267,18 9997,59 79972,96

22488.40

0,28

2.73

1B- 4B 3.06 27.88 18.38 15,3 12,24 624,14 1462,77 4476,09 35753,00 0,62

1C - 4C 3.06 27.88 18.38 15,3 12,24 624,14 1462,77 4476,09 35753,00 0,62

1D - 4D 3.06 27.88 18.38 15,3 12,24 624,14 1462,77 4476,09 35753,00 0,62

1E - 3E 3.06 20.91 6.95 15,3 12,24 1649,53 3267,18 9997,59 79972,96 0,28
1F - 3F 3.06 20.91 6.95 15,3 12,24 1649,53 3267,18 9997,59 79972,96 0,28

3

1A-3A 3.06 20.91 6.95 18,36 15,3 2016,09 3926,00 12013,57 69975,37

17111.09

0,02

0.23

1B- 4B 3.06 27.88 18.38 18,36 15,3 762,84 1750,33 5356,03 31276,90 0,05

1C - 4C 3.06 27.88 18.38 18,36 15,3 762,84 1750,33 5356,03 31276,90 0,05

1D - 4D 3.06 27.88 18.38 18,36 15,3 762,84 1750,33 5356,03 31276,90 0,05

1E - 3E 3.06 20.91 6.95 18,36 15,3 2016,09 3926,00 12013,57 69975,37 0,02
1F - 3F 3.06

20.91
6.95

18,36 15,3 2016,09 3926,00 12013,57 69975,37 0,02

2

1A-3A 3.06 33.50 70.33 21,42 18,36 2356,75 4249,23 13002,65 57961,79

12166.53

0,20

2.03

1B- 4B 3.06 44.66 18.88 21,42 18,36 877,68 1783,65 5457,97 25920,87 0,46

1C - 4C 3.06 44.66 18.88 21,42 18,36 877,68 1783,65 5457,97 25920,87 0,46

1D - 4D 3.06 44.66 18.88 21,42 18,36 877,68 1783,65 5457,97 25920,87 0,46

1E - 3E 3.06 33.50 70.33 21,42 18,36 2356,75 4249,23 13002,65 57961,79 0,20
1F - 3F 3.06 33.50 70.33 21,42 18,36 2356,75 4249,23 13002,65 57961,79 0,20

1

1A-3A 3.06 33.50 70.33 24,48 21,42 2719,33 4869,21 14899,79 44959,14

7829.95

0,17

1.67

1B- 4B 3.06 44.66 18.88 24,48 21,42 1012,71 2043,28 6252,44 20462,89 0,38

1C - 4C 3.06 44.66 18.88 24,48 21,42 1012,71 2043,28 6252,44 20462,89 0,38

1D - 4D 3.06 44.66 18.88 24,48 21,42 1012,71 2043,28 6252,44 20462,89 0,38

1E - 3E 3.06 33.50 70.33 24,48 21,42 2719,33 4869,21 14899,79 44959,14 0,17
1F - 3F 3.06 33.50 70.33 24,48 21,42 2719,33 4869,21 14899,79 44959,14 0,17
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niveau Portique h
(m)

∑Kpn

10-4

(m)

∑Ktn

10-4

(m)

Mn

(t.m)
Mn+1

(t.m)
Eϴn

(t /m²)
EΨn

(t/m²)
EΔn

(mm)
Dn=∑Δn Fi Ie ∑ Ie

RDC

1A-3A 3.06 33.50 70.33 27,54 24,48 5102,24 15612,88 30059,35 3081,91

4300.95

0,14

1.33

1B- 4B 3.06 44.66 18.88 27,54 24,48 2225,89 6811,23 14210,44 1147,74 0,30

1C - 4C 3.06 44.66 18.88 27,54 24,48 2225,89 6811,23 14210,44 1147,74 0,30

1D - 4D 3.06 44.66 18.88 27,54 24,48 2225,89 6811,23 14210,44 1147,74 0,30

1E - 3E 3.06 33.50 70.33 27,54 24,48 5102,24 15612,88 30059,35 3081,91 0,14
1F - 3F 3.06 33.50 70.33 27,54 24,48 5102,24 15612,88 30059,35 3081,91 0,14

SSOL

1A-3A 3.93 26.08 70.33 31,47 27,54 3675,94 14446,46 14446,46 2670,59

1267.70

0,08

0.77

1B- 4B 3.93 34.78 18.88 31,47 27,54 1882,75 7399,21 7399,21 1128,73 0,17

1C - 4C 3.93 34.78 18.88 31,47 27,54 1882,75 7399,21 7399,21 1128,73 0,17

1D - 4D 3.93 34.78 18.88 31,47 27,54 1882,75 7399,21 7399,21 1128,73 0,17

1E - 3E 3.93 26.08 70.33 31,47 27,54 3675,94 14446,46 14446,46 2670,59 0,08
1F - 3F 3.93 26.08 70.33 31,47 27,54 3675,94 14446,46 14446,46 2670,59 0,08
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Résumé

Pourcentage pour chaque système de contreventement, sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IV-4 : Pourcentage pour chaque système de contreventement

Sens Imoy voile Imoy portique Itotal Voile % Portique %
longitudinal 3.73 3.41 7.14 52.24 47.76
Transversal 0.96 2.36 3.32 28.92 71.08

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement «système de contreventement mixte

assuré par des voiles et des portiques », les recommandations suivantes :

1. Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues

aux charges verticales.

2. Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de

leurs interactions à tous les niveaux.

3. Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales au

moins 25% de l’effort tranchant d’étage.

-D’où le coefficient de comportement R=5 (tableau 4.3.RPA99 révisé2003)

Conclusion

En comparant les résultats, on voit dans les deux sens l’inertie des portiques est plus

grandes que celles des voiles.

D’où le contreventement est assure conjointement par les voiles et les portiques.
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V- Vérification RPA et Modélisation avec l’etabas
V-1- Modélisation :

V-1-1 Introduction :

L’étude dynamique d’une structure est très complexe en particulier le calcul sismique qui

demande des méthodes très fastidieuses dont le calcul manuel est pénible. Pour cette raison,

on fait appel à l’outil informatique basé sur la méthode des éléments finis (MEF) afin d’avoir

les résultats les plus approchés dans des délais raisonnables.

On dispose de nombreux programmes permettant l’étude statique et dynamique des structures

dont on site : ETABS, ROBOT, SAP. .etc.

Pour notre étude nous avons utilisé ETABS Version 9.6.0

V- 1- 2 Description du logiciel ETABS:

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

ouvrages de génie civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la

fois facile et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme; il

permet aussi:

> La modélisation de tous types de structure.

> La prise en compte des propriétés des matériaux.

> Le calcul des éléments.

> L’analyse des effets dynamiques et statiques.

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

vibration… etc.

> Le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et SAFE).

V-1-3 Etapes de modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit:

1. Introduction de la géométrie du modèle;

2. Définition des propriétés mécaniques des matériaux à utilisée ;

3. Spécification des propriétés géométriques des éléments ;

4. Définition des charges statiques (G, Q) ;

5. Introduction du spectre de réponse (E) donné par le RPA99/version2003

qui dépend de :

6. Chargement des éléments ;

7. Introduction des combinaisons d’actions ;

Combinaisons aux états limites:

ELU: 1.35G+1.5Q

ELS : G+Q
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Combinaisons accidentelle du RPA

GQE: G+Q+E

08GE: 0.8G+E

8. Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats

V-1-4 Spectre de réponse

Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui est

applicable sur tous les cas d’ après les règles du RPA99 version 2003(article 4.1.3).

V-1-5 Principe de la méthode

Pour cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des

effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de

réponse de calcul .Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

V-1-6 Caractéristiques du spectre de réponse

Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes :

Caractéristiques Désignation Article du RPA

Le site S3 Tableau 4.7

La zone IIa ANNEXE 1

Le groupe d’usage 2 Article 3.2

Remplissage Dense Tableau 4.2

Facteur de qualité Q 1.15 Tableau 4.2.3

coefficient de

comportement R

5 Tableau 4.3

V.2. Vérification des conditions du RPA :

Le séisme est un phénomène naturel qui produit des dégâts destructifs au niveau des

constructions et par conséquent des vies humaines.

Pour cela, le règlement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à la conception

et à la réalisation de la construction de manière à assurer un degré de protection acceptable.
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V.2.1. Choix de la méthode de calcul :

Le règlement parasismique algérien « RPA99 version 2003 » propose trois méthodes de

calcul des forces sismique dont les conditions d’application différent et cela selon le type de

structure à étudier, ces méthodes sont les suivantes :

1. La méthode statique équivalente.

2. La méthode d’analyse modale spectrale.

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

V-2-2 La méthode modale spectrale :

La méthode consiste à déterminer les caractéristiques vibratoires de la structure telles que les

périodes propres de vibrations et les formes modales.

V-2-3 La période : (Art4.2.4 /RPA99 version 2003) :

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des

formules

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante :

3

4
T NT C h (Article 4-6 /RPA99, version 2003)

Avec : hN : hauteur totale du bâtiment mesurée à partir de la base jusqu’au dernier

niveau(N). hN= 33.77

CT: Coefficient, fonction du système de contreventement et du type de remplissage, est donné

par le tableau 4.6.Art 4.2.4 RPA 99/ version 2003: CT = 0,05
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Mode Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ

1 0.899553 0.1733 67.9796 0 0.1733 67.9796 0

2 0.70435 61.1085 1.1959 0 61.2817 69.1755 0

3 0.657718 8.0406 3.7361 0 69.3224 72.9115 0

4 0.247369 0.046 15.5505 0 69.3683 88.462 0

5 0.182452 5.3562 0.4382 0 74.7245 88.9002 0

6 0.159585 12.7487 0.0024 0 87.4733 88.9026 0

7 0.122239 0.0076 3.2836 0 87.4808 88.982 0

8 0.110859 0.7071 0.0187 0 88.1879 89.008 0

9 0.106476 0.1755 0 0 88.3634 89.528 0

10 0.105289 0.032 2.7255 0 88.3955 89.933 0

11 0.07995 1.0621 0.0911 0 89.4576 92.1863 0

12 0.067657 5.0398 0.0795 0 94.4974 95.1011 0

13 0.066724 0.2249 2.4777 0 94.7223 97.5788 0

14 0.047534 0.5754 0.0072 0 95.2978 97.586 0

15 0.045786 0.0016 1.2699 0 95.2993 98.8558 0

Tableau V-2- Période et participation massique

La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel ETABS :

T analytique = 0.89sec

Tempirique = 0 .05 x (33.77)3/4 = 0.70 sec

La valeur de T doit être majorée de 1.3TEmpirique =0.91sec

Tanalytique=0.89sec  ˂1.3 T empirique=0.91sec ………Condition vérifiée.

V-2-4 Pourcentage de participation de la masse modale

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales,

le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit

être tel que la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90%

au moins de la masse totale de la structure. (Article 4.3.4 RPA99 version 2003).
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Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ

1 0.899553 0.1733 67.9796 0 0.1733 67.9796 0

2 0.70435 61.1085 1.1959 0 61.2817 69.1755 0

3 0.657718 8.0406 3.7361 0 69.3224 72.9115 0

4 0.247369 0.046 15.5505 0 69.3683 88.462 0

5 0.182452 5.3562 0.4382 0 74.7245 88.9002 0

6 0.159585 12.7487 0.0024 0 87.4733 88.9026 0

7 0.122239 0.0076 3.2836 0 87.4808 88.982 0

8 0.110859 0.7071 0.0187 0 88.1879 89.008 0

9 0.106476 0.1755 0 0 88.3634 89.528 0

10 0.105289 0.032 2.7255 0 88.3955 89.933 0

11 0.07995 1.0621 0.0911 0 89.4576 92.1863 0

12 0.067657 5.0398 0.0795 0 94.4974 95.1011 0

13 0.066724 0.2249 2.4777 0 94.7223 97.5788 0

14 0.047534 0.5754 0.0072 0 95.2978 97.586 0

15 0.045786 0.0016 1.2699 0 95.2993 98.8558 0

Dans la direction (x-x), on a atteint la masse participante au mode 12 (94.4974 ≥ 90%).

Dans la direction (y-y), on a atteint la masse participante au mode 11 (92.1863≥ 90%).

V-2-5 Déplacements relatifs

D’après le RPA 99 (art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.

D’après le RPA 99 (art 4-43) :

 R ek

Avec

: déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion).

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif du niveau ‟ k” par rapport au niveau‟ k-1”est égal à :

           Δk=˂1% hk
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 Suivant Ex

Tableau V-1 : Déplacements relatifs

Story cm)   1%hk condition

TERRASSE-1 1.26 0.12 3.06 vérifiée

TERRASSE 1.14 0.13 3.06 vérifiée

ET7 1.01 0.14 3.06 vérifiée

ET6 0.87 0.13 3.06 vérifiée

ET5 0.74 0.14 3.06 vérifiée

ET4 0.6 0.14 3.06 vérifiée

ET3 0.46 0.13 3.06 vérifiée

ET2 0.33 0.11 3.06 vérifiée

ET1 0.22 0.1 3.06 vérifiée

RDC 0.12 0.07 3.06 vérifiée

S-S 0.05 0.05 3.93 vérifiée
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 Suivant Ey

Tableau V-2 : Déplacements relatifs

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts

latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui égale à 1%

de la hauteur d'étage.

V-2-6 Déplacement maximal

O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

Suivante :

max  ≤   f =Ht/500

f : la flèche admissible.

Ht : la hauteur totale du bâtiment.

Story cm)   1%hk condition

salle 1.58 0.04 3.06 vérifiée

TERRASSE 1.54 0.14 3.06 vérifiée

ET7 1.4 0.16 3.06 vérifiée

ET6 1.24 0.18 3.06 vérifiée

ET5 1.06 0.17 3.06 vérifiée

ET4 0.89 0.18 3.06 vérifiée

ET3 0.71 0.18 3.06 vérifiée

ET2 0.53 0.17 3.06 vérifiée

ET1 0.36 0.15 3.06 vérifiée

RDC 0.21 0.13 3.06 vérifiée

S-S 0.08 0.08 3.93 vérifiée
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 Suivant Ex

Figure V-1 : Déplacement maximal dans le sens x-x

max=0.00m

0,00m ˂ f = ht/500 =33.77/500 =0.07m Condition vérifiée. 
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 Suivant Ey

Figure V-2 : Déplacement maximal dans le sens y-y

max=0.02m

0,02m ˂ f = ht/500 =33.77/500 =0.07m………..Condition vérifiée.

V-2-7 justification vis-à-vis de l'effet P- (Art 5.9. RPA 99/ version 2003)

Les effets du 2eme ordre (ou effet P-) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments

si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

                 θ K =
.�୼୩ܓ۾

ܓܐ��.ܓ܄
  ≤ 0,1 

Sinon si :

 0,10 <  θK < 0,20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un

facteur égale à 1/(1- θ K). 

 θ K >0,20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

Pk : poids total de la structure et des charges exploitation associées au dessus du niveau K.

k : le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1
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Tableau V-3: justification vis-à-vis de l'effet P-

Sens x Sens y Condition

NIVEAU Pk (KN)      Δk Vk hk θ k Δk Vk hk θ k

salle 255.52 0.12 111.078 0.003 0.04 109.7316 0.0009 Vérifiée

Terrasse 2922.58 0.13 925.1604 0.004 0.14 791.3466 0.0052 Vérifiée

ET7 5355.26 0.14 1532.295 0.005 0.16 1302.5196 0.0066 Vérifiée

ET6 7787.94 0.14 2018.8656 0.005 0.18 1718.0064 0.0082 Vérifiée

ET5 10280.87 0.13 2443.5936 0.005 0.17 2071.3446 0.0084 Vérifiée

ET4 12773.79 0.14 2810.1816 0.006 0.18 2375.784 0.0097 Vérifiée

ET3 15266.71 0.13 3107.6442 0.006 0.18 2639.9844 0.0104 Vérifiée

ET2 17827.91 0.11 3345.2532 0.006 0.17 2870.4942 0.0105 Vérifiée

ET1 20389.11 0.1 3533.6574 0.006 0.15 3060.9792 0.0099 Vérifiée

RDC 22950.31 0.07 3685.923 0.004 0.13 3206.574 0.0093 Vérifiée

S SOL 2 5641.09 0.05 4886.1297 0.003 0.08 4257.4083 0.0048 Vérifiée

V- 2-8 Vérification de l’effort tranchant à la base :( RPA Version 2003ART 4.3.6)

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs

modales ne doit pas être inferieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par

la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la

formule empirique appropriée.

   Si VD ≤ 0.8 Vt ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces ; 

déplacements moments…….) dans le rapport 0.8Vt /VD.



a) Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente

Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

܄ =
ۿ��۲ۯ

܀
܅���

a-1) Coefficient d’accélération de zone « A »

Le coefficient « A » est donné par le tableau (4.1. RPA 99/ version 2003) suivant la

zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment.
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Groupe d’usage : 2

⇒        A =0.15

Zone sismique II

a-2) Coefficient de comportement de la structure « R »

Est donné par le tableau 4.3 du RPA.

R=5 (Mixte portiques/voiles avec interaction).

a-3) Calcul du facteur de qualité « Q »

Est donné par la formule suivante :�ܳ = ∑ ௤ܲ
ଵ
଺ + 1

 Sens x-x

Tableau V-4: facteur de qualité de la structure suivant x-x

Critère q observé pq

1. condition minimal sur les files de contreventement. NON 0.5

2. redondance en plan. OUI 0

3. régularité en plan. OUI 0

4. régularité en élévation. OUI 0

5-contrôle de la qualité des matériaux OUI 0

6- contrôle de la qualité de l’exécution OUI 0

Q= 1.05
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 Sens y-y

Tableau V-5 : facteur de qualité de la structure suivant y-y

Critère q observé pq

1. condition minimal sur les files de contreventement. OUI 0

2. redondance en plan. OUI 0

3. régularité en plan. OUI 0

4. régularité en élévation. OUI 0

5-contrôle de la qualité des matériaux OUI 0

6- contrôle de la qualité de l’exécution OUI 0

Q= 1

a-4) Facteur d’amplification dynamique moyen D

Il dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (િ) et de la

période fondamentale de la structure (T).

૛.૞િ Avec : 0 ≤ T ≤ T2

D = ૛.૞િ�(
૛܂

܂
)
૛

૜ Avec : T2 ≤ T ≤ 3.0 s Avec D ≤ 2.5

૛.૞િቀࢀ૛
૜
ቁ

૛

૜
(
૜

ࢀ
)
૞

૜ Avec : T> 3.0 s
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T2 : Période caractéristique, associée du site, donné par le tableau (4.7 RPA/99).

La nature du sol : Site ferme (S2) ⇒ T2 = 0.5s.

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit :

િ = ඨ
ૠ

૛+ ૆
≥ ૙.ૠ

ξ (%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du

type de la structure et de l’importance des remplissages. (Tab 4.2. RPA99/ version 2003).

D’ou : ξ =10 % ⇒ િ = ට ૠ

૛ା૚૙
= ૙.ૠ૟ ≥ ૙.ૠ

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des

formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

܂ = ܕ ܖܐ��܂۱)�ܖܑ
૜/૝

,
૙.૙ૢܖܐ�

√۲
)

hn: hauteur de bâtiment. (hn = 33.77 m)

CT : coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage

CT = 0.05 (contreventement est assuré partiellement ou totalement par voiles,

RPA/ tableau 4.6).

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

 Sens x-x

LX =20.90m

܂ = ૙.૙૞ܠ��૜૜.ૠૠ૜/૝ = ૙.ૠ૙ܛ�

܂ =
૙.૙ૢܠ૜૜.ૠૠ

√૛૙.ૢ૙
= 0.66s

T= min (0.66, 0.70) = 0.66 s

On a: T2 ≤ T ≤ 3.0 s ⇒ Dx =૛.૞ܠ��૙.ૠ૟�(
૙.૞

૙.૟૟
)
૛

૜ = 1.57
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 Sens y-y

Ly =13.30m

܂ = ૙.૙૞ܠ��૜૜.ૠૠ૜/૝ = ૙.ૠܛ�

܂ =
૙.૙ૢܠ૜૜.ૠૠ

√૚૜.૜૙
= 0.83 s

T= min ( 0.83 , 0.70 ) = 0.70s

On a: T2 ≤ T ≤ 3.0 s ⇒ Dy =૛.૞ܠ��૙.ૠ૟�(
૙.૞

૙.ૠ૙
)
૛

૜ = 1.52

a-5) W : poids total de la structure, donné par ETABS.

W = 25641.09KN

a-6) Calcul de l’effort tranchant a la base

Sens x-x

ܠ܄ =
૙.૚૞ܠ���૚.૙૞ܠ�૚.૞ૠ

૞
���૛૞૟૝૚.૙ૢ = ૚૛૟ૡ.૙ૡKN

Sens y-y

ܡ܄ =
૙.૚૞ܠ��૚ܠ��૚.૞૛

૞
����૛૞૟૝૚.૙ૢ = ૚૚૟ .ૢ૛૜KN

Sens Vcalculé (KN) 0.8 x Vcalculé VETABS condition

x-x 1268.08 1014.46 1243.29 CV

y-y 1169.23 935.39 1083.31 CV

V- 2-9 Vérification de l’excentricité

D’ après le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une

analyse tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité

accidentelle (additionnelle) égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire

à la direction de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et

suivant chaque direction.

Soit :

CM : centre de masse

CR : centre de rigidité
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 Suivant le sens x-x

On doit vérifier que :

  |CM - CR|  ≤ 5%LX 

Tableau V-6 : Excentricité suivant x-x

Story Diaphragme CM CR CM-CR 5%LX condition

S SOL D1 9.812 9.107 0.705 1.045 vérifiée

RDC D2 9.707 9.011 0.696 1.045 vérifiée

ET1 D3 9.707 8.8 0.907 1.045 vérifiée

ET2 D4 9.72 8.643 1.01 1.045 vérifiée

ET3 D5 9.732 8.529 1.03 1.045 vérifiée

ET4 D6 9.732 8.441 1.02 1.045 vérifiée

ET5 D7 9.744 8.37 1.04 1.045 vérifiée

ET6 D8 9.754 8.31 1.044 1.045 vérifiée

ET7 D9 9.756 8.258 1.04 1.045 vérifiée

TERRASSE D10 9.708 8.228 1.045 1.045 vérifiée

Salle D11 8.95 8.816 0.134 1.045 vérifiée
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 Suivant Y-Y
On doit vérifier que :

|CM –CR |≤ 5%Ly

Tableau V-7 : Excentricité suivant y-y

Story Diaphragme CM CR CM- CR 5%LY condition

S SOL D13 7.153 7.831 0.658 0.665 vérifiée

RDC D14 7.086 7.918 0.632 0.665 vérifiée

ET1 D15 7.086 7.853 0.567 0.665 vérifiée

ET2 D16 7.081 7.752 0.661 0.665 vérifiée

ET3 D17 7.076 7.641 0.565 0.665 vérifiée

ET4 D18 7.076 7.528 0.452 0.665 vérifiée

ET5 D19 7.071 7.418 0.347 0.665 vérifiée

ET6 D20 7.067 7.314 0.247 0.665 vérifiée

ET7 D21 7.08 7.224 0.144 0.665 vérifiée

TERRASSE D22 6.972 7.162 0.19 0.665 vérifiée

Salle D23 4.089 4.559 0.47 0.665 vérifiée

Conclusion

D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

-Le pourcentage de participation massique est vérifié.

-Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.

-L’effort tranchant à la base est vérifié.

-L’excentricité est vérifiée.

Nous pouvons passer à la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure
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VII- Etude de l’infrastructure

VII-1 Introduction

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des charges de

la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sur

le sol ou cas des radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur

pieux).Dans le cas le plus générale un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa

fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs

extrêmes ;

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en grandeur

et en direction ;

 Un moment qui peut être exercé dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux

sollicitations extérieurs.

A) Fondations superficielles

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission

directe des efforts au sol.les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans

la pratique sont :

 Les semelles continues sous mur.

 Les semelles continues sous poteaux.

 Les semelles isolées.

 Les radiers.

b) Fondations profondes

Elles sont utilisés dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou le bon

sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes sont :

 Les pieux.

 Les puits.

VII-2 Etude du sol de fondation

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur étude de sol détaillée, qui nous

renseigne sur la capacité portante de ce dernier.

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte admissible du

Sol à une profondeur de 1m.

VII-3Choix du type de fondation

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

 La nature de l’ouvrage à fonder.

 La nature du terrain et sa résistance.

 Profondeur du bon sol.

 Le tassement du sol.
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a) Semelle isolé

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est

obtenue à la base de tous les poteaux du RDC.

sol

ser

σ

N
BA 

Homothétie des dimensions :

BA1K
B
A

b
a  (Poteau carré).

D’où
sol

sN
B




-Exemple 22 75.7²/200,43.1549 mBmKNKNN solser  

-Remarque

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements est

inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

Figure VII-1 : dimensionnement d’une fondation

B

A

a

b

Ns

A
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b) Semelles filantes

b-1 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles

LB

QG

S

N s
sol




sol : Capacité portante du sol ( sol

__

 = 200KN/m2 = 0,20MPa)

B : Largeur de la semelle

G et Q : charge et surcharge à la base du voile

L : longueur de la semelle sous voile

L

N
B

sol

s




Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous :

Tableau VII-1 :Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinale)

Voile Nser L (m) B (m) S = B x L (m2)

VL1 3152.01 1.6 9.85 15.76

St = 15.76

Tableau VII-2 :Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversale)

Voile Nser L (m) B (m) S = B x L (m2)

VT1 973.36 1.4 3.48 4.87

VT2 5181.81 2.18 11.88 25.89

VT3 1077.64 1.59 3.38 5.37

VT4 4940.54 3.4 7.27 24.72

St = 60.85

La surface des semelles filantes sous les voiles est : Sv = 76.61m2.
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b-2 Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux

 Hypothèse de calcul

Une semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.les

réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur centre de

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la semelle.

 Etape de calcul

-Détermination de la résultante des charges  iNR

-Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :
R

MeN
e

iii 


-Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :


6

L
e Répartition trapézoïdale.


6

L
e Répartition triangulaire








 


L

e6
1

L

N
qmin ; 







 


L

e6
1

L

N
q max ;   







 


L

e3
1

L

N
q 4/L

-Application

Tableau VII-3 : Surface des semelles filantes sous poteaux.

Poteaux Ns ei Ns x ei Mi

1 519.3 -9.75 -5063.3 -4.265

2 1034.13 -8.05 -8324.7 -5.211

3 926.12 -3.05 -2824.7 -5.283

4 1549.43 1.45 2246.7 -3.323

5 750.28 5.95 4464.2 -1.341

6 951.27 9.75 9274.9 -6.41

5730.26 ∑ =-226.9 ∑ =-25.83

On a

e =- 0.04m <
6

L
=

6

5.19
= 3.25m⇒ Répartition trapézoïdale
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²/mKN5.297
5.19

)040.(6
1

5.19

26.5730

L

e6
1

L

N
q

max








 











s

²/mKN24.290
5.19

)040.(6
1

5.19

26.5730

L

e6
1

L

N
q min 







 









 s

-Détermination de la largeur de la semelle

 
mBprendonm

q
B

SOL

L
46.146.1

200

05.2924/




On aura donc, 247.285.1946.1 mS 

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : BnSS p 

²28.9946.15.9347.28 mS p 

Vpt SSS 

²89.17561.7628.99 mSt 

La surface totale de la structure : 21.212 mS st 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

83.0
1.212

89.175


st

t

S

S
St> 50 Sst

La surface des semelles représente 83%

R

e

M1
M2

M3 M4

P P
P

P
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-Conclusion

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 % de la surface totale du bâtiment, pour cela nous

opterons pour un radier général.

VII-4Calcul du radier général

Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un plancher

renversé dont les appuis sont constituées par les poteaux de l’ossature, il est soumis à la réaction

du sol diminuée du poids propre du radier.

Le radier est :

 Rigide en son plan horizontal ;

 Permet une meilleur répartition de la charge sur le sol de la fondation ;

 Facilité de coffrage ;

 Rapidité d’exécution ;

VII-4-1 Pré dimensionnement du radier

 La hauteur du radier

a) selon la condition d’épaisseur minimale

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hmin 25cm).

b) selon les conditions forfaitaires

cmhcm
L

h
L

1005.62
58
maxmax 

c) selon la Condition de vérification de la longueur élastique

max
4

24
L

Kb

EI
Le 



Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol.

Le radier est rigide s’il vérifie la condition suivante :

eLL 
2

max


3

4

max

32

E

K
Lh 












Avec :

Le : Longueur élastique

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de la surface k=40 MPa pour un sol moyen

I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m)

E : Module de déformation longitudinale différée, MPafE c 8651081837003
28 .

Lmax : Distance maximal entre deux nervures successives.(Lmax= 5.00 m).
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D’où :

mh 05.1
865.10818

403
5

2
3

4















On prend: h = 105cm

 La dalle

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

20
maxL

hd 

Soit hd=30cm

 Nervure

Elle doit vérifier la condition suivante :

hn
୐ౣ ౗౮

ଵ଴
hn

ହ଴଴

ଵ଴
= 50cm Soit hn= 80cm.

- la largeur de la nervure

0.4hnbn 0.7hn 32cmbn56cm on prend :bn = 50cm

Conclusion

On optera une épaisseur constante sur toute l’étendue du radier :

hner = 80cm

hdalle = 30 cm

bner = 50cm

hr = 105cm

Avec un minimum de 25cm.

cmhd 25
20

500

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VII-4-2 Calcul de la surface nécessaire au radier

a) Détermination de charge et surcharge

Charge permanente de la structure : G = 24919.95 KN (Les résultats du SAP2000)

Charge d’exploitation de la structure : Q = 3605.67 KN

b)Combinaisons d’actions

L’ELU : KNQGNu 44.390505,135,1 

L’ELS : KNQGN s 62.28525

c) Détermination de la surface nécessaire du radier

L’ELU :
2

81.146
20033,1

44.39050

33,1
m

N
S

SOL

u
nrad 









L’ELS :
2

6.142
200

62.28525
m

N
S

SOL

s
nrad 



D’où :

  281.146;max mSSS radradnrad 

Srad>SnradCondition vérifiée.
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-Remarque

Le BAEL, nous impose un débord minimal qui sera calculé comme suite :

cmcmcm
h

Ldéb 5230;
2

105
max30;

2
max 


















On opte pour un débord de Ldéb= 55 cm

Donc : la surface totale du radier : Srad= Sbat +Sdeb = = (20.5x 11+ 10.5x2.3) = 249.65m2

VII-4-3 Calcul des sollicitations à la base du radier

a) Charge permanente

Poids rad = (Pds de la dalle) + (Pds de la nervure) + (Pds de la dalle flottante) + (Pds T.V.O)

-Poids du dalle :[(249.65) x 25 x 0,30] =1872.375 KN

-Pds de la nervure:[0,50x (1.05– 0.3) x25(19.5 x3 + 9.5 +11.8 x3+10 x3)]=1250.6KN

-Poids du remblai en TVO : [(249.65– 133.4) x (1.05– 0.30) x 17]= 1482.2 KN

-Poids de la dalle flottante : [(249.6 – 133.4) x0.10 x 25]= 290.5KN

Gr = 4895.7KN

b) Charge permanente apportée sur le radier GT

GT =24919.95+4895.7=29815.65KN

c)Charge d'exploitation apportée sur le radier QT

QT=3605.67+5x249.65 =4853.92KN

d) Combinaison d’actions

A l’ELU : 47532.01KN4853.921.529815.651.351.5Q1.35G
u

N 

A l’ELS : 34669.57KN4853.9229815.65QG
s

N 
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VII-4-4Vérifications

a) Vérification à la contrainte de cisaillement

Il faut vérifier que uu 















 MPa4;

f15,0
min

db

T

b

28c
max
u

u

MPaMPa

MPa

kNT

L

S

bNL
q

u

u

rad

u
u

5,24;
5,1

2515,0
min

8.1
2701000

475986

986.475
2

5

65.249

101.47532

2
.

2
T

m27,00.300,90,9.hd;1mb

max

maxmaxmax
u

d








 






















uu   Condition vérifiée

b) Vérification de la stabilité du radier

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est

sollicité par les efforts suivants :

 Efforts normaux (N) dus aux charges verticales.

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

hTMM  00
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Avec

)0K(jM  : Moment sismique à la base de la structure.

)0K(jT  : Effort tranchant à la base de la structure.

h : Profondeur de l’infrastructure.

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne

4

3 21
m




b-1) On doit vérifier que

 L’ELU

SOL
21

m 33,1
4

3





 L’ELS

SOL
21

m
4

3





Avec :

V
I

M

S

N

rad
2,1 

b-2) Calcul du centre de gravite du radier

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite :

m
S

YS
Ym

S

XS
X

i

ii

G

i

ii

G 99.5;99.9 












Avec :

Si : Aire du panneau considéré ;

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré.

b-3) Moment d’inertie du radier

4

4

35.32675

69.11776

mI

mI

yy

xx





Figure VII-2 : Diagramme des contraintes

2


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b-4) Calcul des moments

b-5) Sens longitudinal de sous-sol

 l’ELU

2
2

2
1

/6.18199.9
35.32675

6.28466

65.249

01.47532

/19999.9
35.32675

6.28466

65.249

01.47532

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

yy

x

rad

u

yy

x

rad

u









D’où :

2

2

/26620033.133.1

/65.194
4

6.1811993

mKN

mKN

sol

m











solm  33.1 ……………Condition vérifiée

 l’ELS

2
2

2
1

/2.13099.9
35.32675

6.28466

65.249

57.34669

/6.14799.9
35.32675

6.28466

65.249

57.34669

mKNV
I

M

S

Ns

mKNV
I

M

S

Ns

yy

x

rad

yy

x

rad









D’où :

2

2

/200

/25.143
4

2.1306.1473

mKN

mKN

sol

m











solm   ………………Condition vérifiée

b-6) Sens transversal du sous-sol

 l’ELU

2
2

2
1

/1.17899.5
69.11776

7.24270

65.249

01.47532

/.7.20299.5
69.11776

7.24270

65.249

01.47532

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

u

xx

y

rad

u









270.7KN.m241.0531.1083262.23133
yy

M

m28466.6KN.1.0529.1243159.27161
xx

M




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D’où :

22 /26620033.133.1;/55.196
4

1.1787.2023
mkNmKN SOLm 


 

SOLm  331. ………………Condition vérifiée.

 l’ELS

2
1

2
1

/6.12699.5
69.11776

9.24324

65.249

57.34669

/2.15199.5
69.11776

7.24270

65.249

57.34669

mKNV
I

M

S

N

mKNV
I

M

S

N

xx

y

rad

s

xx

y

rad

s









D’où :

22 /200;/05.145
4

6.1262.1513
mKNmKN SOLm 


 

solm   …………………………. Condition vérifiée.

VII-4-5 Ferraillage du radier

VII–4-5-1Ferraillage de la dalle

Le radier se ferraille comme une dalle pleine renversé s’appuyant sur les nervures qui sont à sa

partie supérieur et soumis à la réaction du sol.

On distingue deux cas :

a) 1er Cas

Si >ߩ 0,4 la flexion longitudinale est négligeable.

8

L
qM

2
x

uox  Et Moy = 0

b) 2eme Cas

Si 0,4 ߩ1 ; les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans

les deux bandes de largeur d’unité valent :

 Dans le sens de la petite portée Lx : 2
xuxox LqM 

 Dans le sens de la grande portée Ly : oxyoy MM 

Les coefficients x ,y sont données par les tables de PIGEAUD.

Avec :  yx

y

x LLavec
L

L

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-Remarque

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le

ferraillage et de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté la même section d’armatures,

en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

VI–4-5-1-1Identification du panneau

Lx= 5m ; Ly= 5 m

1
5
5

L

L
ρ

y

u 

sensdeux  les dans  travailledalle la1ρ0,4 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale max
M , la contrainte due au

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

 L’E.L.U

  2/177
65.249

7.4895
65.196 mkN

S

G
ELUq

rad

rad
mum 

 L’E.L.S

  2/4.125
65.249

7.4895
05.145 mkN

S

G
ELSq

rad

rad
msm 

a) Calcul a’ L ELU

qu=177 KN/m2










1U

0,0368U
1

y

x


a-1) Calcul des moments M0X et M0Y

 
KN84..16284.6211MuM

KN84.62151770,0368lquM

0Xy0Y

22

xxx0X





Ly=5

Lx=5m
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-Remarque

Afin de tenir compte du semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les moments

seront minorisés en leurs affectant un coefficient de (-0,5) aux appuis et (0,75) en travée dans le

sens y - y et(0,85) dans le sens x - x

a-2) Ferraillage dans le sens x - x

 Aux appuis

  KN.m42.81-84.1620,5M app 

l2

3

bc
2

app

u U0,3920,078
14,272100

1042.81
fdb

M
μ 





 

La section est simplement armée

0,9590,078μ u   (Tableau)

2
3

st

app

sa cm04.9
348720,959

1042.81
σdB

M
A 







Soit : 6HA14 =9.23 cm2/ml.

Avec : St = 17 cm < min (4h, 45 cm).

 En travée

KN.m4.13884.1620,85Mt 

0,392U0,134
14,272100

104.138
fdb

Mtμ l2

3

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,9280,134μ u   (Tableau)

2
3

st
st cm87.15

348720,928
104.138

σdB
MtA 







Soit : 8HA16 = 16.08 cm2/ml.

Avec : St = 13cm < min (4h, 45 cm).

a-3)Ferraillage dans le sens y - y

 Aux appuis

Mapp = -0,5Mx= KN42.8184.1620,50 
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0,392
l

u80,07
14,272100

1042.81

fdb

M
u

2

3

bc
2

a
u 









La section est simplement armée.

0,959β0,078u u  (Tableau)

2
3

stt
sa cm04.9

348720,959
1042.81

Bdσ
MA 




Soit : mlCmHA /23.9146 2 ;

Avec : St = 17cm < min (3h, 33 cm)

 En travée

KN13.12284.6210,75Mt 

0,392U0,118
14,227100

1013.122
fdb

Mtμ l2

3

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,9371180,μ u   (Tableau)

2
3

st
st cm87.13

348720,937
1013.122

σdB
MtA 







Soit : mlCmHA /08.14167 2

Avec : St = 15 cm < min (3h, 33 cm).

Tableau VII-4 : récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier

sens XX sens YY

Armatures aux appuis 8HA14/ml = 12.31 cm2/ml 7HA14/ml = 10.77 cm2/ml

Armatures en travées 8HA16/ml = 16.08 cm2/ml 7HA16/ml = 14.08cm2/ml
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VII-4-5-1-2 Vérification de la condition de non fragilité

2

3

0min

y

x

L
L

hbA



  Avec : ߱0 = 0,0008 pour HA Fe E400

 Sens x – x

mlcmA /472,2
2

94.03
301000008,0 2

min 




 Sens y – y

mlcmA /4,2301000008,0 2
min 

-Aux appuis
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y

ua

x
ua





/4,277.10

/472,231.12
2

min
2

2
min

2

-En travée
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y

ut

x
ut





/4,208.14

/472,208.16
2

min
2

2
min

2

VII-4-5-1-3 Vérification des espacements (BAEL91/A8.2, 42)

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous, dans

lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle.

 Dans le sens xx

St ≤ min {3h; 33cm} = min {330; 33cm} = 33cm

St = 17 cm  33cm……………………………………..Condition vérifiée.

 Dans le sens yy

St ≤ min {4h; 45cm} = min {430; 45cm} = 45cm

St = 17 cm  45cm……………………………………..Condition vérifiée.

VII-4-5-1-4 Vérification de la contrainte de cisaillement

 Sens x-x

Vu =
yl

p

3
=

53

4426


=295 Avec : p = 2/4426 mkNllq yxum 

 Sens y-y

Vu= KN
ll

p

xy

295
552

4426

2






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u
u

u
db

v
 




max

MPau 09.1
27.01

10295 3











u = min






 

MPa
f c 5

51

20 28 ;
.

.

u =min MPaMPa 5;33.3 = 3.33MPa

MPau 09.1 < u = 3.33MPa………………………… condition vérifiée.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

b) Calcul a LELS
2

s KN/m4.125q 










1μ

0,0442μ
1ρ

y

x

b-1) Calcul des moments Mu, My

 
KN.m57.13857.1381MμM

KN.m57.13854.1250.0442LqμM

uy0y

22

xsu0x





Calcul des moments Ma, Mt dans les sens.

Sens xx

KN.m72.1175.1380,850,85MM

KN.m25.695.1380,50,5MM

xt

xapp





Sens yy

KN.m88.1035.1380,750,75MM

KN.m25.695.1380,50,5MM

yt

yapp




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VII-4-5-1-5 Vérification de la contrainte de compression dans le béton

bcstbc k   =0,6 fc28 = 0,625 =15MPa

596,0
27100

08.16100100
1 











db

Ast

1 = 0,596  tableau
1 = 0,885 ; 1 = 0,345

K=
 1

1

115 




=

 
035,0

345,0115

345,0




4

3

1 1008.1627,0885,0

1072.117












st

ser
st

st
Ad

M


 = 306MP

MPaMPak stbc 1585.12306042,0   ……………….. Condition vérifiée.

VII-4-5-1-6Vérification de la contrainte dans les aciers

MPast 306 < MPast 348 ……………………………….... Condition vérifiée.

bcstbc k   =0,6 fc28 = 0,625 =15MPa

521,0
27100

08.14100100
1 











db

Ast

1 = 0,521  tableau
1 = 0,892 ; 1 = 0,324

K=
 1

1

115 




=

 
032,0

324,0115

324,0




4

3

1 1008.1427,0892,0

1088.103












st

ser
st

st
Ad

M


 = 306.34MPa

MPast 34.306

MPaMPak stbc 158.934.306032,0   ……………….. Condition vérifiée.
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Tableau VII-5 : Vérification des contraintes à l’ELS

Sens Zone Ms As

ELU

ρ1 K
1 σs 

(MPa)

σb

(MP

σb

(MP

Obs

X- X Appuis 69.25 12.31 0.4560.029 0.897 232.3 6.9 15 Vérifiée

Travée 117.72 16.08 0.5960.035 0.885 306 12.85 15 Vérifiée

Y- Y Appuis 69.25 10.77 0.3980.027 0.903 261.9 7.07 15 Vérifiée

Travée 103.88 14.08 0.5210.032 0.892 306.3 9.8 15 Vérifiée

VII–4-5-2Ferraillage du débord

Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie.

Figure VII-3: Schéma statique du débord

a) Sollicitation de calcul

 l’ELU

qu= 177.04KN/ml

mKN
lq

M u
u .8.26

2

55,004.177

2

22









 l’ELS

qs= 125.4KN /ml

mKN
lq

M s

S
.97.18

2

55,04.125

2

22









b) Calcul des armatures

b-1) Armatures principales

B=1m ;d=27cm ;fbc=14,2MPA ;s=348MPA

SSA
fdb

M

bc

u
u 







 392,0026,0

2,142701000

108.26
2

6

2


55 cm
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2
3

89.2
34827987,0

108.26
cm

d

M
A

su

u
s 











As = 2,89cm2/ml

Soit : As = 3HA12 = 3,39cm2 avec un espacement de 15cm/ml.

b-2) Armatures de répartition

272.0
4

89.2

4
cm

A
A s

r 

Soit : Ar = 2HA10 = 1.56 cm2 avec un espacement de 20 cm/ml.

c)Vérification à l’ELU

c-1) Vérification de la condition de non fragilité

228
min 26,3

400

1,22710023,023,0
cm

f

fdb
A

e

t 







As = 3.39cm2>3.26cm2

D) Vérification à l’ELS

d-1) Vérification de la contrainte de compression dans le béton

bcstbc k   =0,6 fc28 = 0,625 =15MPa

126,0
27100

39.3100100
1 











db

As

1 = 0,126  tableau
1 = 0,941 ; 1 = 0,177

K=
 1

1

115 




=

 
014,0

177,0115

177,0




4

3

1 1039.327,0941,0

1097.18












s

ser
s

st
Ad

M


  220.2MPa

MPaMPak stbc 1508.32.220014,0   ……………….. Condition vérifiée.

d-2) Vérification de la contrainte dans les aciers

MPast 2.220 < MPast 348 ……………………………….... Condition vérifiée

987,0026,0  uu 
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-Remarque

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord, afin

d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constituerons ainsi le

ferraillage du débord.

VII–4-5-3 Ferraillage des nervures

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est sera muni de

nervures (raidisseurs) dans les deux sens. Pour le calcul des sollicitations, la nervure sera

assimilée à une poutre continue sur plusieurs appuis et les charges revenant à chaque nervure

seront déterminées en fonction du mode de transmission des charges (triangulaires ou

trapézoïdales) vers celle-ci.

a) Chargement simplifié admis

Les nervures seront considérées comme des poutres doublement encastrées à leurs extrémités a

fin de ramener les charges appliquées sur les nervures à des charges uniformément reparties on

doit calculer le chargement simplifié et cela consiste à trouver la largeur de la dalle

correspondante a un diagramme rectangulaire qui donnerait le même moment (largeur lm) et le

même effort tranchant (largeur lt) que le diagramme trapézoïdal/triangulaire pour la

détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS.

-Remarque

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charge triangulaire et

trapézoïdale.

a-1) Charge trapézoïdale

Figure VII-4 : Répartition trapézoïdale

l t

l
/
2

x

l m
l x





















4
5,0

6
5,0

2

x
xt

x
xm

ll

ll




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a-2) Le Chargement simplifié

Figure VII-5 : Présentation du chargement simplifié

a-3) Charge triangulaire

xt

xm

ll

ll

25,0

333,0





Figure VII-6: Répartition triangulaire

b) Charges à considérer

՜ ܳ௨ ൌ ௨ݍ ൈ ௠݈

��������������՜ ܳ௦ ൌ ௦ൈݍ ௠݈

�������������՜ ࢛ࡽ ൌ ࢛ࢗ ൈ ࢚࢒ Pour les efforts tranchantes

��������������՜ ܳ௦ ൌ ௦ൈݍ ௧݈

c) Détermination des charges

 ELU

 ௨ݍ = (196.65 −
ସ଼ଽହǤ଻

ଶସଽǤ଺ହ
−

ଵଶହ଴Ǥ଺

ଵଷଷǤସ
) = 167.7KN/m2

௨ݍ = ௠ߪ) −
௥௔ௗܩ

௥ܵ௔ௗ
−
௡௘௥ܩ

௡ܵ௘௥
)

Pour les moments fléchissant
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 ELS

 ௌݍ = (145.05 −
ସ଼ଽହ.଻

ଶସଽ.଺ହ
−

ଵଶହ଴.଺

ଵଷଷ.ସ
) =116.06KN/m2

d) Calcul des charges

Pour tous les panneaux  0,4≤ρ≤1 => le chargement se répartit sur la nervure sous une forme 

trapézoïdale.

ௌݍ = ௠ߪ) −
௥௔ௗܩ

௥ܵ௔ௗ
−
௡௘௥ܩ

௡ܵ௘௥
)
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d-1) Sens longitudinal

Tableau VII-6 : charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens longitudinal).

Moment fléchissant Effort tranchant

travée panneau lx ly ρ chargement lm Lt qu qs Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs

1-2
1 1.7 5 0.34 triangulaire 0.57 0.42 167.7 116.06 94.93

189.7
65.70

131.40
71.27 142.4 49.33 98.65

2 1.7 5 0.34 triangulaire 0.57 0.42 167.7 116.06 94.93 65.70 71.27 49.33

2-3
1 5 5 1 triangulaire 1.67 1.25 167.7 116.06 279.22

558.4
193.24

386.48
209.62 419.5 145.08 290.15

2 5 5 1 triangulaire 1.67 1.25 167.7 116.06 279.22 193.24 209.62 145.08

3-4
1 4.5 5 0.9

triangulaire
1.49 1.13

167.7 116.06 251.29
502.9

173.92 347.83 188.66 377.3 130.57 261.14

2 4.5 5 0.9 triangulaire 1.49 1.13 167.7 116.06 251.29 173.92 188.66 130.57

4-5
1 4.5 5 0.9 triangulaire 1.49 1.13 167.7 116.06 251.29

502.9
173.92 347.83 188.66 377.3 130.57 261.14

2 4.5 5 0.9 triangulaire 1.49 1.13 167.7 116.06 251.29 173.92 188.66 130.57

5-6
1 3.8 5 0.76 triangulaire 1.27 0.95 167.7 116.06 212.21

424.2
146.86 293.72 159.32 318.3 110.26 220.51

2 3.8 5 0.76 triangulaire 1.27 0.95 167.7 116.06 212.21 146.86 159.32 110.6
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d-1-1) Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants

Les diagrammes des moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés ci-dessous :

1) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU

2) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU

3) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS

4) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS



Chapitre VII Etude de l’infrastructure

Page 199

d-1-2) Le ferraillage a’ L’ELU

 ௧ܯ
௠ ௔௫=750.82kN.m

 ௔ܯ
௠ ௔௫= 1063.31kN.m

bn = 50 cm,

hn = 105cm,

d = 102cm,

fbc = 14, 2 Mpa,

σst= 348 Mpa

 Aux appuis

Ma = 1063.3kN.m

௨ߤ =
ெೌ೛೛

௕×ௗ²×௙್೎
=

ଵ଴଺ଷ.ଷ×ଵ଴ల

ହ଴଴×ଵ଴ଶ଴²×ଵସ.ଶ
= 0,144 < 0.392 La section est simplement armée

௨ߤ = ߚ���������������0,144 = ௦௔ܣ0,922 =
ெೌ೛೛

ఉ×ௗ×ఙೞ೟
=

ଵ଴଺ଷ.ଷ×ଵ଴య

଴,ଽଶଶ×ଵ଴ଶ×ଷସ଼
= 18.2�ܿ݉ ²

On opte : 5HA20 filante+(5HA16) Chapeaux= ࢓ࢉ25.75 ²

 En travée

Mt = 750.82 kN.m

௨ߤ =
ெ೟

௕×ௗ²×௙್೎
=

଻ହ଴.଼ଶ×ଵ଴ల

ହ଴଴×ଵ଴ଶ଴²×ଵସ.ଶ
= 0.102 < 0,392 La section est simplement armée.

௨ߤ = ߚ����������0.100 = 0.946

௦௔ܣ =
௧ܯ

×ߚ ݀× ௦௧ߪ
=

750.82 × 10ଷ

0.946 × 102 × 348
= 22.4ܿ݉ ²

On opte : 5HA20 filante+5HA16Chapeaux= 25.75 cm²
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d-2) Sens transversal

Tableau VII-7: charges revenant à la nervure la plus sollicitée (sens transversal).

travée panneau lx ly ρ chargement lm Lt qu qs Qu ΣQu Qs ΣQs Qu ΣQu Qs ΣQs

1-2
1 1.8 5 0.36 triangulaire 0.59 0.45 167.7 116.06 100.52 201.04 69.57 139.13 75.47 150.93 52.23 104.45

2 1.8 4.5 0.4 triangulaire 0.59 0.45 167.7 116.06 100.52 69.57 75.47 52.23

2-3
1 5 5 1

triangulaire
1.67 1.25 167.7 116.06 279.22 530.52 193.24 367.16 209.63 398.29 145.08 275.64

2 4.5 5 0.9
trapézoïdale

1.49 1.12 167.7 116.06 251.29 173.91 188.66 130.57

3-4
1 5 5 1

triangulaire
1.67 1.25 167.7 116.06 279.22 530.52 193.24 367.16 209.63 398.29 145.08 275.64

2 4.5 5 0.9 trapézoïdale 1.49 1.13 167.7 116.06 251.29 173.92 188.66 130.57
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d-2-1) Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants

Les diagrammes des moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés cci dessous :

1) Diagramme des moments fléchissant à l’ELU

2) Diagramme des efforts tranchants à l’ELU

3) Diagramme des moments fléchissant à l’ELS

4) Diagramme des efforts tranchants à l’ELS
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d-2-2)Le ferraillage AL’ELU

 M୲
୫ ୟ୶=661.65kN.m

 Mୟ
୫ ୟ୶= 1161kN.m

bn = 50cm,

hn = 105 cm,

d = 102cm,

fbc = 14, 2 Mpa,

σst = 348 Mpa

 Aux appuis

Ma =1161kN.m

μ
୳

=
୑ ౗౦౦

ୠ×ୢ²×୤ౘౙ
=

ଵଵ଺ଵ×ଵ଴ల

ହ଴଴×ଵ଴ଶ଴²×ଵସ.ଶ
= 0.158 < 0.392 La section est simplement armée

μ
୳

= 0,158 β = 0,914

Aୱୟ =
Mୟ୮୮

β × d × σୱ୲
=

1161 × 10ଷ

0.914 × 102 × 348
= 24.83cm²

On opte :5HA20 filante+(5HA16) Chapeaux= ܕ܋25.75 ²

 En travée

Mt = 661.65kN.m

μ
୳

=
୑ ౗౦౦

ୠ×ୢ²×୤ౘౙ
=

଺଺ଵ.଺ହ×ଵ଴ల

ହ଴଴×ଵ଴ଶ଴²×ଵସ.ଶ
= 0.088 < 0.392 La section est simplement armée

μ
୳

= 0,088 β = 0,954

Aୱୟ =
Mୟ୮୮

β × d × σୱ୲
=

661.65 × 10ଷ

0,954 × 102 × 348
= 19.54cm²

On opte : 5HA20 filante+ (5HA16) Chapeaux= 25.75cm²,

VII–4-5-3-1) Vérifications à l’ELU

a) Condition de fragilité

As > Amin =
଴.ଶଷ×ୠ×ୢ×୤౪మఴ

୤౛

Amin =
଴,ଶଷ×ହ଴×ଵ଴ଶ×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 6.2cm2

a-1) sens longitudinal et transversal

 Aux appuis : Asa= 25.75cm2Amin= 6.2 cm2…………………condition vérifiée.

Asa= 25.75cm2Amin= 6.2 cm2
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 En travée :Ast= 25.75cm2Amin= 6.2 cm2……………….condition vérifiée.

Ast= 25.75 cm2Amin= 6.2 cm2

b) Vérification de la contrainte de cisaillement

En considérant que la fissuration est préjudiciable.

MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u

u 5,24;
15,0

min 28max








 









Avec : Tu max = 1048.06KN sens xx

Tu max = 1024.24KN sens yy

MPaMPa uu 5,206.2
1020500

1006.1048
τ

3





  ………………………..........condition vérifiée.

MPaMPa uu 5,201.2
1020500

1024.1024
τ

3





  …………………………..condition vérifiée.

 Armatures transversal

mml
t 67,6

3

20

3



 Soit  = 8 mm

Avec : f
୪

:Le plus grand diamètre des armatures longitudinales participant à la résistance

On prend : 4 cadres de ߶10 At=3.14 cm2

c) Espacement des armatures

D’après le RPA (Art 7.5.2.2/RPA2003), les armatures transversales ne doivent pas dépasser

les valeurs suivantes:

 Zone nodale

 

.nodalezoneen10cm=StSoit

2424;,25.26min12;
4

minSt cm
h

L 








 

 Zone courante

St cm
h

25.26
2


Soit St=15cm en zone courante.

d) La quantité d’armatures transversales

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante :

Amin = 0,003 St b
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En zone nodale : Amin = 0,003 St b = 1,5cm2At = 3.14 cm2…….condition vérifiée.

En zone courante : Amin = 0,003 Stb = 2.25cm2At = 3.14 cm2…….condition vérifiée.

VII–4-5-3-2) Vérification à l’ELS

a) Vérification de la contrainte dans le béton

On peut se dispenser de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

α <
γିଵ

ଶ
+

୤ౙమఴ

ଵ଴଴
Avec :γ =

୑ ౫

୑ ౩

Tableau VII-8 : Vérification des contraintes à l’ELS

Sens Zone Mu (kN.m) Ms (kN.m) ઻ ૄ હ ઻− ૚

૛
+
૛ૡ܋܎
૚૙૙

Observation

X-X

Travée 750.82 514.25 1.46 0.144 0,1320 0,480 Condition vérifiée

Appui 1063.31 727.71 1.46 0,100 0.1953 0,480 Condition vérifiée

Y-Y

Travée 661.65 452.83 1.46 0,158 0.2162 0,480 Condition vérifiée

Appui 1148.06 794.49 1.45 0,088 0.1154 0,475 Condition vérifiée

Conclusion

La condition est vérifiée, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes dans le béton à

l’ELS.

b) Armatures de peau (BAEL/Art4.5.34)

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement à la

fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale à 3cm2par mètre de

longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction.

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors

des zones armées.

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 105 cm, la quantité d’armature de peau nécessaire

est donc :

Ap =
ଷୡ୫ మ

ଵ୫ ×ଵ.଴ହ
= 2.86 cm2 1,43 cm2 par parois

Soit donc 1HA16 avec As = 2,01cm2/ parois.
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VIII-Mur Plaque

VIII -1 Introduction

Pour assurer la stabilité de talus derrière notre structure, et pour faire face aux poussées des
terres dû au remblai retenu par le mur, ainsi qu’aux charges d’exploitation éventuelles
supportées par le remblai, il est nécessaire de prévoir un mur plaque en béton armé dont la
hauteur est inférieur à 6m, celui-ci sera revêtu d’une couche de bitume et aussi unjoint de
0.5cm d’épaisseur de polystyrène le séparant des poteaux.

VIII -2 Pré dimensionnement du mur plaque

L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour le voile périphérique est
de 15 cm. On opte pour une épaisseur de 20cm.

a) Détermination des sollicitations
Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont σH et σV tel que : 

ો۶ ൌ 0K ܠ V

Avec :

K0 : Coefficient des poussées de terre au repos Ͳൌܭ
ଵିௌ௜௡ఝ

௖௢௦ఝ

σH : Contraintes horizontales.
σV : Contrainte verticales.
߮ :Angle de frottement interne.

b) Données de calcul
Surcharge éventuelle : q = 10 KN / ml

c) Caractéristiques du sol
Poids volumique des terres =ߛ: 17 KN / m3

Angle de frottement : ߮ = 35°
Cohésion : C = 0

d) Calcul des sollicitations

Ko =
૚ି࣐࢔࢏ࡿ

࣐࢙࢕ࢉ
=
૚ି࢔࢏ࡿ૜૞

૜૞࢙࢕ࢉ
= 0.52

࢜࣌ = q + ࢽ h → 0 < h < 3.93m

=ࢽ 17

࣐ = 35°

C = 0

q = 10 KN / ml

3.93

m

Figure VIII-1:Schéma statique du

mur plaque
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 ELU

 

  2
2

2
1

00

/70.54105,193.31735,152,093.3

/8.752,0105,10

5,135,1

mKNmh

mKNmh

qhKK

H

H

VH













 ELS

 

  2
2

2
1

00

/94.3993.3171052,093.3

/2.51052,00

mKNmh

mKNmh

hqKK

H

H

VH













Figure VIII-2:Diagramme des contraintes

-Charges moyennes

ELU : lmKNmuq /97.42
4

8.770.543
1

4

minmax3










ELS : mlKNmsq /26.31
4

2.594.393
1

4

minmax3










ELU ELS

54.70KN/m3 39.94KN/m3

7.8KN/m3 5.2 KN/m3
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VIII -3Ferraillage du mur plaque

VIII -3-1Méthode de calcul

Le mur plaque de soutènement sera considérer comme un ensemble de dalles
continue encastrées de 4 cotés au niveau des nervures, des poteaux, ainsi qu’au niveau
du radier.

a) Détermination des moments
La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des
panneauxencastrés sur 4 appuis.
Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un
encastrementpartiel, et pour tenir compte de la continuité de la dalle on affecte les moments
surappuis par les coefficients suivants :

 Moment en travée : 0.75

 Appuis de rive : 0.

a-1) Identification des panneaux

sensdeuxlesdanstravaillepanneaule1ρ0.40,8;
5

3.93

l

l
ρ

m5l

m933.l

Y

X

Y

X









a-2) Calcul à l’ELU










0,595μ

0,0565μ
0,80ρ

Y

X

mKN.22.3137.505950,MμM

m.KN37.503.9342.970,0565qlμM

0XY0Y

22
XX0X





a-3) Correction des moments

 Sens x-x
Ma = 0.3 x 37.50 = 11.25KN.m
Mt = 0.75 x 37.50 = 28.13KN.m

 Sens y-y
Ma = 0.3 x 22.31= 6.70KN.m
Mt = 0.75 x22.31 = 16.73KN.m
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VIII -3-2 Ferraillage

a) Calcul des sections d’armatures

Tableau VIII-1: Ferraillage du mur plaque.

b) Recommandations du RPA

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

 Les armatures sont constituées de deux nappes

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10℅B dans les deux sens 

(horizontal et vertical)

 221000.001hb0.001A  2cm

Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2 de HA8.

c) Vérification à l’ELS










710,0

0632,0
80,0

Y

X






mKN.21.6630.510,710MμM

m.KN30.513.9331.260,0632qlμM

0XY0Y

22
XX0X





d) Correction des moments

 Sens x-x
Ma = 0.3 x 30.51 = 9.15KN.m
Mt = 0.75 x 30.51 = 22.88KN.m

 Sens y-y
Ma = 0.3 x 21.66= 6.50KN.m
Mt = 0.75 x 21.66 = 16.25KN.m

Sens zone Mu

(KN.m)

u  section A

(cm2)

Amin

(cm2)

Aadoptée(cm2

)
st
(cm)

e
(cm)

xx Appuis 11.25 0.024 0.988 SSA 1.82 2 6HA12 =
6.79

15 20

Travée 28.13 0.06 0.969 SSA 4.63 2 6HA12 =
6.79

15 20

yy Appuis 6.70 0.014 0.993 SSA 1.08 2 6HA10 =
4.71

15 20

travée 16.73 0.04 0.980 SSA 2.73 2 6HA10 =
4.71

15 20
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VIII -3-3 Vérification des contraintes
Le voile périphérique étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles
constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors :
On doit vérifier que :

MPa
c

f
bb

15
28

6,0  

 ોܜܛ=
ۻ ࢙

઺ ૚�Ǥ܌�Ǥܜܛۯ��
ૉ૚ =

૚૙૙�Ǥܛۯ��

܌�Ǥ܊
ો܊ =

ોܜܛ

۹૚

Tableau VIII-2: vérification des contraintes a ELS.

VIII -3-4 Résultats
L’épaisseur du mur plaque de soutènement est de 20cm.

-Le ferraillage du mur plaque est comme suit
 Sens x-x

En travée : 6HA12/ml avec un espacement de 15 cm.
Aux appuis : 6HA12/ml avec un espacement de 15 cm.

 Sens y-y

En travée : 6HA10/ml avec un espacement de 15cm.
Aux appuis : 6HA10/ml avec un espacement de 15 cm.

Sens zone As

(cm2)

Ms ૉ૚  K1 ોܜܛ ો܊ ો܊തതത Obs

xx Appui

s
6.79 9.15 0.377 0.905 37.63 87.60 2.33 15

Cv

Travée 6.79 22.88 0.377 0.905 37.63 219.02 5.82 15 Cv

yy Appui

s
4.71 6.50 0.262 0.918 45.98 88.43 1.92 15

Cv

travée 4.71 16.25 0.262 0.918 45.98 221.08 4.81 15 Cv
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Conclusion Générales

Ce projet de fin d’études nous a permis de mettre en pratique les connaissances

théoriques acquises durant notre cycle de formation d'ingénieur pour analyser et étudier un

projet de bâtiment réel. Nous avons saisi combien il est important de bien analyser une

structure avant de la calculer. L’analyse de la structure d’un ouvrage est une étape très

importante qui permet de faire une bonne conception parasismique au moindre coût.

Pour la réalisation d’une construction en zone sismique, on établit d’abord la partie

architecturale, en tenant compte de la fonction d’exploitation propre de cette construction,

on recherche aussitôt après, la disposition convenable des éléments de contreventement.

D’après l’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception

parasismique, il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite

collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour

arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût important.

Notons qu’à la fin de ce projet qui constitue pour nous une première expérience, que

l’utilisation de l’outil informatique pour l’analyse et le calcul des structures est très

bénéfique en temps et en effort à condition de maîtriser les notions de bases des sciences

de l’ingénieur, ainsi que le logiciel lui-même.
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Plan :
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(salle machine)  .
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