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I-1-INTRODUCTION :

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

caractéristiques, ainsi que ses éléments constitutifs et leurs caractéristiques mécaniques.

Dans le présent travail en se basant sur les règlements suivants :

Le règlement parasismique Algérien (RPA 99/ Vérsion2003) et le BAEL 91 modifie 99 (Béton

armé aux états limites, version 1991).

I-2-présentation de l’ouvrage :

Notre projet consiste à l’étude et dimensionnement des éléments résistants d’un bâtiment

(R+10 étages) à usage multiple avec l’application du logiciel «ETABS». L’ouvrage est du

groupe d’usage 2, il sera implanté dans la wilaya de BEJAIA ; classée selon le règlement

parasismique Algérien (RPA 99/ Vérsion2003) Comme zone de moyenne sismicité (zone IIa).

 Le bâtiment comporte :

 Une cage d’escaliers ;

 Une cage d’ascenseur ;

 Un rez de chaussée;

 Dix étages courants ;

 Une terrasse inaccessible.

I-2-1 caractéristiques géométriques du bâtiment :

 Longueur totale de bâtiment : L =23,40m ;

 Largeur total du bâtiment : B =19,80 m;

 Hauteur de rez-de-chaussée Hr= 3,74 m ;

 Hauteur de l’étage courant He = 3.06 m ;

 Hauteur de l’acrotère Ha = 0,6 m ;

 Hauteur totale du bâtiment Ht= 34,34 m.

I-3-structures porteuses de l’ouvrage :

a)Ossature :

Le contreventement de l’ouvrage est assuré par deux types de contreventement :

 Contreventement par portique :

C’est une ossature constituée de poteaux et poutres capable de reprendre la totalité des

sollicitations dues aux charges verticales, et au moins 25 % de l’effort tranchant d’étage.

 Contreventement par voile :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés d’une

part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à assurer la stabilité de

l’ouvrage sous l’effet des chargements horizontaux.
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b) Les planchers :

Les plancher sont des aires planes limitant les étages, ils assurent trois fonctions principales :

La résistance mécanique : ils supportent leurs poids propre et les surcharges en les

transmettant aux éléments porteurs de l’ouvrage.

L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.

La résistance thermique : Pour deux heures d’exposition au feu, l’épaisseur

minimale d’une dalle pleine doit être supérieure à 11cm.

Dans notre projet :

 Les planchers des étages courants seront réalisés en corps creux à l’exception de la

salle machine, les balcons et les portes à faux qui seront réalisés en dalle pleine.

 Le plancher terrasse est inaccessible, il est réalisé avec un complexe d’étanchéité et

une forme de pente de 1,5 % pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales.

C) L’escalier :

Le bâtiment est muni d’une caged’escalier, composées des paliers et des paillasses,

réalisés en béton armé coulé sur place.

D) Cage d’ascenseur :

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisé en béton armé coulé sur place.

E) Porte-à-faux :

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

F) Les balcons :

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

G) L’Acrotère :

C’est un élément en béton armé dont la hauteur est de soixante centimètres (60 cm)

qui va se greffer à la périphérie de la terrasse.

H) Le coffrage :

On utilise le coffrage traditionnel en bois pour les portiques et le coffrage métallique pour les

voiles.

I) La maçonnerie :
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Murs extérieurs : les façades sont en double cloison de briques creuses d’épaisseur

de 25 cm (cloison extérieur de 10cm et intérieur de 10cm) avec une lame d’air de 5 cm

d’épaisseur afin d’assurer l’isolation thermique et phonique.

Murs intérieurs : sont des murs de séparation réalisés en briques creuses de 10 cm

d’épaisseur.

J) Les revêtements :

Ils seront réalisés en :
o Etanchéité : destinée à la protection du plancher terrasse, elle est composée de

gravillon roulé, feuillesmulticouches et de Bitume.

o Céramique pour les salles d’eau.
o Carrelage pour les planchers, et les escaliers.
o Mortier de ciment pour les murs de façade et cages d’escaliers.
o Enduit de plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

K) Fondations :

Le choix du type de fondation est fonction de l’importance de l’ouvrage (ou des

surcharges) et de la nature de sol à savoir la contrainte admissible.

I-4-Caractéristiques mécaniques des matériaux :

Chaque matériau à des propriétés qui le caractérise, l’utilisation des matériaux dépend

essentiellement de ses caractéristiques.

Dans les ouvrages de génie civil, on utilise généralement le béton et l’acier qui doivent

impérativement répondre aux exigences du règlement parasismiques algérien « RPA99

version 2003 », ainsi que aux règles de béton armée aux états limites «BAEL 91 modifié99 ».

Dans ce but l’ingénieur devra encore s’assurer à partir des essais d’étude qui sont entièrement

exécutés en laboratoire avec des constituants susceptible d’être utilisés sur le chantier.

I-4-1 - le béton :

Le béton est un mélange de ciment, de granulats (sable, graviers, gravillons), d’eau et

adjuvants défini du point de vue mécanique par sa résistance qui varie avec :

 La granulométrie ;

 Le dosage en ciment ;

 La quantité d’eau de gâchage ;

 L’âge du béton ;

 Les adjuvants comme des plastifiants pour une meilleure maniabilité du béton.

Les granulats : sont utilisés dans les travaux de génie civil, doivent répondre à des

impératifs de qualité et des caractéristiques propres à chaque usage .les granulats

constituent le squelette du béton et ils représentent, dans les cas usuels, environ 80 %
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du poids total du béton. du point de vue économique, les granulats sont nécessaires

pour la fabrication des bétons,car ils permettent de diminuer la quantité de liant qui est

plus cher, et de point de vue technique, car ils augmentent la stabilité dimensionnelle

(retrait, fluage) et ils sont plus résistants que la pâte de ciment.

Le ciment :est un produit moulu du refroidissement du clinker qui contient un

mélange de silicates et d’aluminates de calcium Porté à 1450 – 1550 C°( température

de fusion).

Remarque : « Une étude de composition du béton doit être réalisée par un laboratoire

spécialisédans la confection d’un bon béton »

I.4.1.1. Dosage du béton:

Dans un mètre cube de béton, on a les proportions suivantes :

 Ciment (CPA 325):………………..dosé à 350kg /m
3
.

 Sable grossier :……………………..0<Dg<5mm

 Gravillons :…………………………5<Dg<15mm

 Gravier :…………………………….15<Dg<25mm.

 Eau de gâchage :…………………………..175 l.

 La réalité pratique conduit vers le rapport Eau/Ciment = 0,5.

 Le béton obtenu aura une masse volumique qui varie entre 2200kg /m3 et 2500kg /m3.

Remarque importante :

L’eau entrant dans la composition du béton devra être pure, pour assurerl’intégrité des

mélanges.

La quantité d’eau introduite dans la composition du béton influe d’une part sur la facilité de

mise en œuvre et d’autre part sur la résistance de ce dernier.

I.4.1.2.Résistance :

a. La résistance à la compression : elle se mesure par compression axiale de cylindres droits

de révolution et une hauteur double de leur diamètre (éprouvettes normalisées : 32 cm

hauteur, diamètrecm).

- La résistance du béton augmente avec le temps :

 à 1 j le béton atteint 15% de sa résistance.

 à 3 j

 à 7 j

 à 14 j

 à 21 j 

 à 28 j 

Le béton évolue avec le temps ; à l’âge de 28 jours, la résistance à la compression du béton est

dite « valeur caractéristique » ; elle est choisie à priori pour des bétons courants, compte tenu
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des possibilités locales et des règles de contrôle qui permettent de vérifier qu’est atteinte sur

les chantiers.

Pour les chantiers faisant objet d’un contrôle régulier, le B.A.E.L 91 indique que cette

résistance est évaluée comme suite(Art. A.2-1, 11 B.A.E.L91modifié 99) :

La valeur de cjf est prise égale à 28cf pour 28j jours, avec .2528 MPafc 

MPafpourf
j

j
f

MPafpourf
j

j
f

cccj

cccj

40.
95.040.1

40.
83.076.4

2828

2828











b. La résistance à la traction :

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

conventionnellement définie par la relation : cjtj ff .06.06.0  (Art. A.2.1 ,12 BAEL

91modifier 99) :

Cette formule étant valable pour les valeurs de fcj au plus égale à 60 MPa

Soit à 25jours.

fc28 =25 MPA ft28 = 2.1MPA.

C. Les contraintes limites du béton :

1)A l’état limite ultime (E L U) :

Il s’agit de l’état pour laquelle la valeur maximale de la capacité portante est atteinte,

et son dépassement entraînerait la ruine de l'ouvrage.

Ils correspondent à la limite :

- de l'équilibre statique : non renversement de la construction.

- de résistance pour les matériaux constitutifs : le béton est défini par sa résistance

caractéristique à la compression affectée d'un coefficient de sécurité ௕etߛ l'acier est défini par

sa limite d'élasticité affectée d'un coefficient de sécuritéߛ௦.

- de stabilité de forme : instabilité élastique due au flambement pour les pièces élancées: Il est

alors nécessaire de procéder à des vérifications particulières.

La contrainte limite du béton en compression est donnée par la formule :

(Art. A.4.3, 41BAEL 91)
b

cj

bc

f
f

 .
.85.0

: Coefficient qui est fonction de la durée d’application des actions avec :

 = 1 : lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action considérée
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est supérieure à 24 h.

0,9 : lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h.

0,85 :lorsqu’elle est inférieure à 1h.

b : coefficient de sécurité :

b = 1,5en cas de combinaisons pour les situations courantes.

b = 1,15 en cas de combinaisons pourles situations accidentelles.

 cas courant (durable) :

.2.1416.14
5.11

25
.85.0 MPafbc 




 Cas accidentels :

MPafbc 48.18
15.11

25
.85.0 




 Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU:

A l’état limite ultime, c’est un diagramme non linéaire dit « parabole –rectangle»

Figure -I .1: Diagramme de calcul contrainte – déformation du béton à L’E.L.U.

: 2‰≥ࢉ࢈ࢿ≥0 c’est une compression pure avec ௕௖ߝ : raccourcissement du béton.

: 3.5‰ ≥ࢉ࢈ࢿ≥ 2‰ compression avec flexion.

2) A l’état limite ultime de service (E.L.S) :Art : A.5.2 BAEL 91).

Il n'est pas suffisant qu'une construction soit stable et résiste, il est aussi nécessaire qu'elle ne

présente pas une fissuration ou des déformations excessives. Cela pourrait entraîner des

désordres dans les revêtements et les cloisons et donc une gêne sérieuse à l'exploitation.

Il est donc nécessaire d'effectuer des vérifications portant sur :

- la limite d'ouverture des fissures : cela évite la corrosion rapide des aciers et donc augmente

la durabilité et la sécurité des ouvrages.

b݂c(Mpa

݂ܾ ܿ

2‰ 3.5‰

bc‰
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- la limitation de la compression du béton.

- la limite de déformation.

La limitation de la compression du béton correspond à un état limite de formation des fissures

parallèles à la direction des contraintes.

Soit à 28j jours.

ഥܾܿߪ = 0,6 fcj= 15 MPa.

La limite d'ouverture des fissures : cela évite la corrosion rapide des aciers et donc augmente

la durabilité et la sécurité des ouvrages.

 Diagramme contrainte déformation :

bc [MPa]



Figure .I.2. : Diagramme de calcul contrainte – déformation du béton à L’E. L.S.

La courbe est linéaire car la phase en cet état est toujours élastique.

d. Contrainte limite de cisaillement :

τu=min (0.13fc28 ; 5MPa)…………….fissurations peu nuisible.

τu= min (0.10fc28 ; 4MPa) . ………… fissurations préjudiciable ou très préjudiciable.

bcε

286,0 cbc f

0 2‰
2

cjbc f.6.0
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C. Contrainte tangente conventionnelle du béton :

D’après : (Art A.5.1.1 BAEL 91).Elle est donnée par la formule suivante :



Tu : Effort tranchant à L’E.L.U dans la section

b0 : Largeur de l’âme.

d = 0,9h : Position des aciers tendus.

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :(Art : 5.1.2 BAEL 91).

 Cas de fissurations peu nuisibles :

u = min {0.2fc28 ; 5 MPa}.

 cas de fissurations préjudiciables ou très préjudiciables

u = min {0,15fc28 ; 4MPa}.

 Si les armatures sont inclinées à 45° :

u  ≤ min {0,27fcj /γb ; 7MPa}.

 Si les armatures sont disposées de façon intermédiaire450< α < 900 :

Il est loisible de procéder à une interpolation linéaire pour fixer la valeur deτu.

d. Module de déformation longitudinale :

On distingue module de Young instantané Eij et différé Evj :

Le module instantané est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de

durée inférieure à 24heures.

Eij =11000(fcj)1 /3………………… (Art 2.1.21BAEL 91).

Pour fc28 =25 MPA Ei28=32164,20 MPA.

Pour des chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé qui

prend en compte les déformations de fluage du béton, celles-ci représentent

approximativement deux fois les déformations instantanées, le module instantané est

pris égal à trois(3) fois le module différé : Eij = 3 Evj

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

du béton :(Art 2.1.22 BAEL 91)

Evj= 3700(fcj)
1/3……………… si fc28 ≤ 60MPa (Art -2.1, 2 BAEL 91).

Evj = 4400(fcj)
1/3……………… si fc28> 60MPa,

Evj = 6100 fcj ……………..….. si fc28> 60MPa,

db

Tu
u

.0


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Pour notre cas :

Evj= 3700(fcj)
1/3

Ev28 = 3700(25)1/3

Ev28 = 10818, 86563 =10819 MPa.

e. Module de Déformation transversale :

Le module de déformation transversale noté « G » caractérise la déformation du matériau

sous l’effet de l’effort tranchant.

Il est donné par la relation suivante :

G = E / 2(1 + ν)  (MPa)……………… (Art 2.1, 3 BAEL 91)

Avec :

E : Module de Young (module d’élasticité).

ν : Cœfficient de poisson.

f. Le coefficient de poisson :

Le coefficient depoisson est défini par le rapport entre la déformation relative transversale

(allongement relatif du côté de la section) et la déformation relative longitudinale

(raccourcissement) en valeurs absolues.

L

L
a

a







D’après: (Art : A.2.18 BAEL 91) Il est pris égal à :
L

 = 0 (à l’ELU) pour le calcul des déformations en

Considérantle béton non fissuré (ELU).

 =0,2 (à l’ELS) pour le calcul en considérantle béton fissuré (ELS).

I.4.2.Les aciers :

L’acier est un alliage de fer et decarbone, possède une bonne résistance

mécanique en traction et en compression. Le fer apporte une base de résistance importante et

de la souplesse. C’est une propriété intéressante car la souplesse permet de transformer la

forme du matériau aisément ; Cela lui donne aussi de bonnes capacités pour résister aux chocs

en les encaissant.

a∆L

Figure3

a



Chapitre I présentation de l’ouvrage

Promotion 2012 /2013 Page 10

L’acier est un matériau très ductile, qui supporte des déformations très importantes avant

rupture, mais il peut subir l’effet de corrosion si aucune précaution n’est prise. Ils sont

associés au béton pour équilibrer les efforts aux quels ce dernier est faible (la traction).

Ils se distinguent par leur nuance et leurs états de surface, on a :

 Les ronds lisses :

Ce sont des aciers doux, laminés à chaud et de surface lisse,

Les nuances utilisées sont les Fe E 215 et Fe E 235.

 Les armatures à haute adhérence :Symbole HA

Ils sont obtenus par laminage à chaud d'un acier naturellement dur, On utilise plus en béton

armé des aciers obtenus par laminage, suivi d'un écrouissage.

Ces armatures ont leur surface marquée par des crénelures de formes diverses suivant les

marques commerciales, de façon à assurer une meilleure adhérence avec le béton. Ces aciers

existent dans les nuances Fe E 400 et Fe E 500.

 Les treillis soudés :Symbole TS

Si les autres types d’acier se présentent en barres, ces derniers sont soit en rouleaux, soit en

panneaux et de dimensions normalisées. Leur largeur standard est de 2,40m. La longueur des

rouleaux est de 25 ou 50m et celle des panneaux est de 4,80m ou 6m.

Les treillis soudés sont constitués par des fils se croisant perpendiculairement et soudés à

leurs croisements. On distingue les treillis soudés à fils tréfilés lisses dits TSL des treillis

soudés à fils à haute adhérence dits TSHA.

Durant la réalisation de l’ouvrage, on utilise :

 Des aciers haute adhérence (H.A), de nuance Fe E400, de limite d’élasticité

fe = 400 MPa et de contrainte admissible :

MPa
f

s

e
s 34882.347

15.1

400





accidentéCas1

courantCas15.1

s 





 s

 Des aciers lisses (R.S), de nuance MPaEFe 235 et de contrainteadmissible :

MPa
f

s

e
s 347,204

15.1

235





 Des treillis soudés, de nuance TLE 520 ayant une limite d’élasticité fe= 520 MPa.

Diagramme contrainte déformation de l’acier :

La mise en évidence des caractéristiques de l’acier se fait à partir de l’essai de traction qui

consiste à solliciter une éprouvette en acier par un effort de traction jusqu’à la rupture.
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Le diagramme « contraintes déformations » a l’allure suivante :

Figure I.4: Diagramme contraints – déformation de l’acier

Avec :

rf : Résistance à la rupture.

ef : Limite d’élasticité de l’acier.

es : Allongement relatif correspondant à la limite élastique de l’acier.

r : Allongement à la rupture.

Le diagramme ci-dessus présente 4 partis différents dont la nomenclature est la suivante :

Zone OA : domaine élastique linéaire.

Zone AB : palier de ductilité. (Malléable qui peut être étiré, allongé et sans se rompre).

Zone BC : domaine de raffermissement.

Zone CD : domaine de striction. (Diminution de la section).

a)Module d’élasticité longitudinale :

Pour tous les aciers utilisés, le module de déformation longitudinale, sera pris égal à :

MPaEs
5102

………….. (Art : A.2.21.B.A.E.L 91).
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b) Les contraintes limite de l’acier :

1) à l’ELU :

(Art A.4. 3, 2/ BAEL91)

Avec :

:γs Coefficient de sécurité :








le.accidentelsituation1γ

durable.situation15,1γ

s

s

2) àl’ELS :

Afin de réduire le risque d’application des fissures pour diminuer l’importance de leurs

ouvertures dans le béton, on a été amené à limiter les contraintes des armatures

tendues .D’après les règles BAEL 91, on distingue trois cas de fissurations :

 Fissuration peu nuisible : Cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés

(Pas de gaz, ni de produits chimiques), dans ce cas, il n’y a pas de vérifications à effectuer.

 pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible de n’utiliser de gros

Diamètres que dans les pièces suffisamment épaisses.

 D’éviter de très petits diamètres dans les pièces exposées aux intempéries.

 De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en place correcte du

béton.

 Fissuration préjudiciable : Cas des éléments exposés aux intempéries, risque

d’infiltration.

… (Art A.4. 5, 33 BAEL91)

 Fissuration très préjudiciable :

Les éléments exposés à un milieu agressif ou range l’eau de mer ou l’atmosphère marine

(brouillards salins), l’eau très pure, les gaz ou sols particulièrement corrosifs.

Dans ce cas, il impose de respecter :

…… (Art : A .5, 34 BAEL .91)

Avec :

η : coefficient de fissuration.

1 ……..pour les ronds lisse.

mmAHpour 6.......6.1  .

s
γ

e
F

s
σ 

 tjest ff  90;5.0min

).η110,
3

2
min(σσ tjstst ffe
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mmAHpour 6.......3.1  .

C. Protection des armatures : (BAEL 91/ Art 7.1)

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

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

que pour les ouvrages exposés à des atmosphères agressives.

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

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

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

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

exposées aux condensations.

 3 cm lorsque le béton présente une résistance caractéristique supérieur à 40MPa.

L’enrobage des armatures doit être strictement assuré à l’exécution.

Figure -I-5 - Diagrammes des contraintes – déformations de l’acier :

(Art A.2.2, 1/ BAEL91modifées99).
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II-1-INTRODUCTION :

En respectant les recommandations en vigueurs et à l’aide des règles de conception et de

calcul des constructions, nous allons pouvoir pré dimensionner tous les éléments constitutifs

de notre bâtisse, à savoir : les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles

II-2- Pré dimensionnement des planchers :

Le plancher est un élément de structure horizontal, il sépare deux niveaux et a pour fonction :

 Supporter leur poids propre et les surcharges du niveau et de transmettre ces charges

aux poutres qui les transmettent à leur tours aux poteaux puis aux fondations.

 Assurer l’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux.

 Assurer l’étanchéité à l’eau et à l’humidité.

 Protéger contre les incendies.

 Comporte toutes les canalisations et réseaux divers.

On distingue les planchers pleins (dalle pleine) et planchers à corps creux. Ces

derniers sont composés de corps creux, treillis soudé et dalle de compression, poutrelles

disposées suivant la petite portée.

D’après [Art B 6-8-423 /BAEL91 modifié99], L’épaisseur du plancher notée « ht », doit

satisfaire la condition suivante:

Avec :

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

D’après la condition minimale de RPA (Art-7.4.1 page 54)

-Min (b, h) ≥ 25

Dans notre cas :Lmax = 4.00m.

Lmax=400-25=375[cm]

h୲=
375

22.5
= 16.66cm

Soit : ht = 20 cm

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

≤࢚ܐ
ܕۺ ܠ܉

૛૛.૞
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D’où :

L’épaisseur du corps creux est de 16[cm].

L’épaisseur de la dalle de compression est de [4cm].

1 : Poutrelles

2 : Corps creux

3 : treillis soudé

4 : Dalle de compression

« Figure I » : coupe d’un plancher à corps creux

65 cm

20cm

4

1

3

2
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II-3- Pré dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armée, elles supportent les

charges verticales des planchers et les transmettent aux poteaux, elles assurent aussi la

fonction de chainage des éléments (poteaux).

D’après le RPA99 (modifié 2003), le dimensionnement de la section des poutres doit

satisfaire les conditions suivantes :

Avec :

h : la hauteur de la poutre.

b : la largeur de la poutre.

L : Plus grande travée dans le sens considéré.

II-3-1 poutres principale :

D’après la condition minimale de RPA (Art-7.4.1 page 54)

-Min (b, h) ≥ 25.

Lmax=430-25=405cm

La hauteur de la poutre est :

௠ܮ ௔௫

15
≤ h ≤

௠ܮ ௔௫

10

405

15
≤ h ≤

405

10

27cm≤ h≤ 40.5cm 

Soit :h = 40 cm

La largueur de la poutre est :

0.4h ≤ b ≤ 0.7h

16cm ≤  b ≤ 28cm

Soit : b=30cm

L

15
≤ h ≤

L

10

0.4h ≤ b ≤ 0.7h
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Vérification relative aux exigences du RPA 99 (art 7-5-1.page57) :

b ≥ 20cm                          b = 30cm 

h ≥ 30cm                           h = 40cm 

h

b
 ≤ 4                                    

40

30
= 1.33 < 4

II-3-2 poutres secondaires :

Lmax =400-25=375cm

La hauteur de la poutre est :

l max

15
≤ h ≤

l max

10

375

15
≤ h ≤

375

10

25cm ≤ h ≤ 37.5cm 

ܗܛ ∶ܜܑ ܐ = ૜૞ܕ܋ .

Largeur de la poutre est :

0,4.35 ≤ b ≤ 0,7.3

Soit :b=30cm

Vérification relative à l’exigence du RPA 99 (art 7-5-1.page57) :

b ≥ 20cm                          b = 30cm 

h ≥ 30cm                           h = 35cm 

୦

ୠ
 ≤ 4                                       

ଷହ

ଷ଴
= 1.16cm < 4

donc les sections adoptées sont comme suit :

Poutres principales (30x 40) cm2 Poutres secondaires (30 x 35) cm2

30cm

35cm

30cm

40cm
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II-4-Déterminations des charges et surcharges (D’après le DTR.BC.2-2 on a pour) :

II-4-1-les charges permanentes (G) pour :

a) les planchers

Les planchers sont réalisés en corps creux surmonté de plusieurs couches de protection.

le plancher de terrasse (inaccessible):

Elément
Epaisseur en

(cm)

(KN/m3)ߩ La charge G
(KN /m2)
G= ×ߩ ܧ

 1-Couche de gravier roulé 15/25 5 20 1.00

 2-Etanchéité multi couche 2 / 0.12

 3-Isolation thermique 5 4 0.20

 4-Pare vapeur / / 0.10

 5-Béton 8 25 2.00

 6-Plancher à corps creux 20 / 2.85

 7-Enduit en plâtre 2 1 0.02

/
G=6.29kN /m2

FigureII-3: les défèrent couches de plancher terrasse inaccessible

2

4

5

6

7

3

1
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Pour le plancher d’étage courant :

FigureII-4 : Coupe vertical du plancher courant

Elément
Epaisseur en

(cm)
(KN/m3)ߩ

G = ×ߩ ܧ

La charge G
(KN /m2)

 1-Revêtement en
carrelage

1 20 0.20

 2-Mortier de pose 3 22 0.66

 3-Couche de sable 3 18 0.54

 4-Plancher à corps
creux

16+4 / 2.85

 5-Enduit en plâtre 2 10 0.20

 6-Cloison de séparation
interne 8 trous

10 / 1.00

/
G=5.45KN/m2
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Pour le balcon en (dalle pleine) :

Elément
Epaisseur en
(cm)

(KN/m3)ߩ
G = ×ߩ ܧ

La harge G
(KN /m2)

 1-Brique creuses 8 trous 10 / 1.00

 2-Revêtement en
carrelage

2 20 0.40

 3-Mortier de pose 3 22 0.66

 4-Couche de sable 3 18 0.54

 5-Dalle pleine 15 25 3.75

 6-Enduit en plâtre 2 10 0.20

/ G=6.55KN/m2

Figure-II-5 : coupe de une dalle plein
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Pour la maçonnerie :

b) Murs extérieurs :

Elément Epaisseur en
(cm)

(KN/m3)ߩ La charge G
(KN /m2)

G= ×ߩ ܧ

 1-Enduit au mortier de
ciment

3 18 0.54

 2-Brique creuses 8 trous 15 / 1.30

 3-Lame d’aire 5 / 0.00

 4-Brique creuses 12 trous 10 / 0.90

 5-Enduit de plâtre 2 10 0.20

/ G=2.94KN/m2

Figure-II-6 : Coupe verticale d’un mur extérieur
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c)Murs intérieur :

Elément Epaisseur
en (cm)

/KN)ߩ
m3)

La charge
G (KN /m2)

G= ×ߩ
ܧ

 2-Enduit de plâtre 2 10 0.20

 1-Brique creuses 8 trous 10 / 0.90

 2-Enduit de plâtre 2 10 0.20

/ G=1.30KN/m2

Figure-II-6 : Coupe verticale d’un mur intérieur

II-4-2-Surcharges d’exploitation Q :

Elément Surcharge d’exploitation Q
(KN/m2)

 Plancher inaccessible 1.00

 Plancher d’étage courant à usage
d’habitation

1.50

 Balcon 3.50

 Escalier 2.50

 Acrotère 1.00

 Plancher de RDC 1.5
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II-5- Pré dimensionnement des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux en béton armée de section (carré,

rectangulaire, circulaire, polygonale ….).Les poteaux se composent d’armatures longitudinale

(verticale) et transversale (horizontale) ; ils travaillent en flexion composée, (principalement

encompression) et constituent les points d’appuis pour les poutres et permettent la

transmission des charges d’étage en étage puis aux fondations.

Le pré dimensionnement se fait selon le règlement parasismique algérien (RPA99/2003) Art

7.6.2(page 61) qui consiste à éviter les rotules plastiques au niveau des poteaux et cela sera

vérifié par la relation suivante :

|Mn|+|Ms| ≥1.25(|Mw|+|Me|)……………………(1) 

Avec:

Mn et Ms sont les moments fléchissant résistantes dans les poteaux.

Me et Mw sont les moments fléchissant résistants dans les poutres.

La contrainte normale vaut : σ= 
ெ ௩

ூ

d’où :

ܯ =
ఙ ூ

௩
donc on remplace cette formule dans l’inéquation(1) :

൬
σୱIୱ

v
+

σ୬I୬
v
൰≥ 1.25൬

σୣIୣ
v

+
σ୵ I୵

v
൰

Vu que les moments fléchissant résistants ne sont pas connues donc on procède au calcul par

l’inertie : IS+ In =1,25(Ie + Iw)

In et IS : Inertie des poteaux : avec IS = In

Ie et Iw: Inertie des poutres : avec Iw = Ie

Alors :

2Ipot1 .25 (2Ipout) Ipot1 .25Ipout………………. (2)

Après avoir pré dimensionné les poutres on a trouvé leur section (b=0,3m ; h=0,4m)

Donc :

Ipout=bh3/12 Ipout=0,3x0, 403/12=0,0016m4.

etIpot=bh3/12 bh3/121 .25x0, 0016 bh3/120,002 m4.
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On commence par la condition minimale du RPA pour les poteaux (0,25x 0,25) m2

mais sachant que la section de la poutre est inférieure à celle du poteau donc on commence

par une section similaire à celle de la poutre qui est (0 ,30x 0,40)m2 :

Ipot=0,3x 0,43/12 0,002               0,0016≤0,002                    Condition non vérifiée.  

Donc on doit augmenter la section pour vérifier cette condition alors on prend (0,35x0, 40) m2

Ipot=0,35x 0,4 3/12 0,002               0,00186≤ 0,002                Condition non vérifiée.  

Ça ne passe pas encore donc on essaye de la vérifier avec une section de (0,40x0, 40) m2

Ipot=0,4x 0,4 3/12  0,002 0 ,0021 0,002 Condition vérifiée.

Donc la section des poteaux estimée pour tous les niveaux est :(0,4x 0,4) m2.

a) Vérification des conditions du RPA99/version 2003 Art.7.4.1:

 Coffrage :

Les poteaux doivent être coulés sur toute leur hauteur (h) en une seule fois. Les

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

conditions suivantes

1) min (b, h)  25 [cm]

2) min (b, h) 
20

eh

4
4

1
)3

1

1 
h

b

Avec :

b1 et h1les dimensions des poteaux

he : hauteur d’étage.

a. Pour étages courant :

Poteaux (40x40) :

1) Min (40,40) = 40[cm] > 25 [cm] condition vérifiée

2)  m
he 133.0

20

40,006,3

20





Min (40,40) = 40 13,30 [cm] condition vérifiée

3) 41
4

1
 condition vérifiée
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Pour RDC :

1) Min (40,40) = 40[cm] > 25 [cm] condition vérifiée

2)  m
he 167.0

20

40,074,3

20





Min (40,40) = 40 16,70 [cm] condition vérifiée

3) 41
4

1
 condition vérifiée.

 Conclusion :

Le coffrage des poteaux est conforme aux exigences du RPA.

b) Vérifications des poteaux au flambement :

La vérification des poteaux au flambement doit satisfaire la condition suivante :

50
i

l f


 : Elancement du poteau.

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

i : Rayon de giration (
B

I
i  ).

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

B : Section transversale du poteau (B = hxb).

L0 : Longueur libre du poteau

h

l

bh

bh

l

B

I

l 0

3

00 .7,0.12

12/

7,07,0


h

L042.2

Poteaux (40 x 40) : L0 = 3.06 m.  = 18,51 50

Poteaux (40 x 40) : L0 = 3.74 m.  = 22,63 50

Conclusion :

Tous les poteaux vérifient la condition de non-flambement., alors les sections adoptées pour

les poteaux Sont convenable.
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Conclusion final :Toutes les conditions sont vérifiées, alors les sections adoptées pour

les poteaux Sont convenable.

II-6- Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés à assurer la

stabilité de l’ouvrage sous l ‘effet des actions horizontales et à reprendre une partie des efforts

dus aux charges verticales.

Epaisseur minimale d’un voile :

amin = 15cm (Art 7.7.1/RPA99 ver2003)

De plus l’épaisseur est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage et des conditions de

rigidité aux extrémités.

Selon le RPA 99 les éléments satisfaisants la condition, (L ≥ 4a) sont considérés comme

voiles.

Avec :

L : Longueur du voile.

a : épaisseur du voile.

h=40cm

b=40 cm

Figure-II-7: Coupe d’un voile en élévation

L
a

h
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Différentes coupes des voiles :

1ercas : a ≥he/25

2eme cas: a ≥ he/22

3emecas :

Pour Le RDC he=3.54m

amin=15cm

a≥ h/25       a ≥14.16cm 

a≥ h/22         a ≥16.091 cm

a ≥ h/20         a ≥17.7cm 

a ≥ max   (  15 , 14.16 , 16.091, 17.7) 

Soit: a=20cm

Pour l’étage courant : he=3.06-0.20=2.86m

a≥ h/25       a ≥11, 44 cm

a≥ h/22        a ≥13 cm

a ≥ h/20         a ≥14.3 cm 

 a ≥ max   (15 ,11.44, 13, 14.3)

Soit a =20 cm.

a

≥3a 

≥2a 

a

a ≥  he /20
a

≥3a

a

≥

2a≥2a
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III-1-calcul de l’acrotère :

III-1-1-Introduction :

L’acrotère est un élément secondaire de la structure, il est encastré au niveau de la poutre du

plancher terrasse, il a pour but d’assurer la sécurité au niveau de la terrasse et de plus il

participe dans la mise hors eau de la structure.

L’acrotère est assimilé dans le calcul à une console encastrée au niveau du plancher terrasse,

son ferraillage se calcul sous l’effet d’un effort normal qui est son poids propre « G », et la

charge « Q » dû à la main humaine (courante), provoquant un moment de renversement M

dans la section d’encastrement.

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont préjudiciables et le calcul se

fera à L’ELU et à L’ELS pour une bande de 1m.

Dimension de l’acrotère :

-La Largeur : 100cm ;

-L’épaisseur : 10cm ;

-La hauteur : 60cm.

60 cm

4cm

16cm

35cm

Figure -III-1-1 : Coupe verticale de l’acrotère

3

7

0
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III -1-2 : Détermination des sollicitations :

La détermination des sollicitations se fait pour une bande de 1m de largeur.

III-1-2-1 : Inventaire des charges :

 Poidspropre « G » : G= ρxS

Avec:

ρ : masse volumique de béton. (25KN/m3).

S : section transversale de l’acrotère.

G = 25[ 6,01,015,007,0
2

15.003,0
xx 


] =1.7125 KN/ml.

G = 1,7125kN/ml.

 Surcharge d’exploitation « Q » :

Q = 1,00 KN/ml

III-1-2-2-Les efforts internes :

a) Effort normal dû au poids propre « G » :

NG = G x 1ml =1.7125 KN.

b) Moment de flexion (renversement) dû à la main courante « Q » :

MQ = QxHx1ml =1,00x 0,6x1 = 0,60 KN.m.

c) Effort tranchant dû à la main courante« Q » :

TQ = Qx1ml =1,00 KN.

 Schema statique de calcul :

T= 1 KN N = 1,7125KN M=0 ,6 KN.m

Figure- III-1-2- : Diagrammes des efforts internes.

G

Q
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III-1-3- Combinaisons des efforts (art A.3.2.2, BAEL) :

III-1-3-1- L’état limite ultime (ELU):

Effort normal :

Nu = 1,35NG + 1,5NQ

Nu = 1,35 x 1,7125 = 2,312 KN.

Moment de renversement :

Mu = 1,35 x MG + 1,5 MQ

Mu = 1,5 x 0,6 = 0,90KN.m.

Effort tranchant :

Tu=1,5 xTQ

Tu=1,5 x1, 00=1,5 KN.

III-1-3-2- A l’état limite de service (ELS) :

Effort normal :

Ns = NG +NQ

Ns = 1.7125 + 0 = 1,7125 KN.

Moment de renversement :

Ms = MG + MQ

Ms = 0 + 0,6 = 0,6KN.m

Effort tranchant :

Ts=TQ

Ts = 1,00KN

III-1-4 Le Ferraillage :Il consiste à étudier une section rectangulaire (b x h), en flexion

composée à L’ELU sous un effort normal Nu et un moment de flexion MU puis faire la

vérification a L’ELS.
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Figure III.1.3: schéma de calcul

h =10cm; b=100cm ; d =8cm; c= c’=2cm

 Position de centre de pression :

 Calcul de l’excentricité :

u

u
u

N

M
e 

Avec :

Nu : effort de compression.

Cp : centre de pression.

eu : excentricité.

C’: l’enrobage qui vaut 2[cm].

Nu : effort de compression

C
h

e

cmC
h

cmm

u

u
















2
32

2

10

2

39389.0
3122.

.90
e

.

Donc le centre de pression (Point d’application de l’effort normale) se trouve à

l’extérieur de la section limitée par les armatures, et l’effort normal (N) est un effort de

compression, donc la section est partiellement comprimée (SPC),

Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif « Mf » puis on

déduira la section d’armatures réelles «AS» en flexion composée.

a) Flexion simple:

Moment fictif :

gNu .Mf 

Avec :

M

N

b

d

c

c’

AS

Gh

A’S

c
h


2
eg u
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..971.002.0
2

1.0
39.031.2Mf mKN


















0107.0
2.148100

10.971.0

.. 2

3

b 



bu

f

fdb

M


Avec :

.2.14 MPaf bcbu 

 392.00107.0b l La section est simplement armée (SSA)

A partir des abaques on tire la valeur de β → β=0.995 

Armatures fictives :

.348
15.1

400

s

MPa
f e

st 


   Et β=0.995

Donc : .350.0
3488995.0

10.971.0
A 2

3

stf cm
d

M

st

f







a) Flexion composée :

Armatures réelles :

2

2

3

283.0
10.348

10.312.2
350.0 cm

N
AA

ts

u
stfst 






.283.0 2cmAs 

III-1-5- Vérifications à L’ELU:

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

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

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

la section droite.

).185,0(

).455,0(
...23,0 28

min
def

def
dbA

Se

St






Avec :

cmem
N

M
e S

S

S
S 35350,0

7125,1

6,0


ft28 = 0,6 + 0,06.fc28 = 0,6 + 0,06.(25) ft28= 2,1 Mpa.

².904,0
)8.185,035(400

)8.455,035(1,2
.8.100.23,0min cmA 





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ASt = 0,283 cm²

Amin = 0,904 cm²

Amin ≥  ASt A = max (ASt ; Amin)

la condition de non fragilitén’ést pas vérifiée alors on adoptera la section minimale.

As=Amin= 0.966 cm2→ la sectiond’acier est4HA8= 2.01cm2 ;

Avec unespacement:St =25 cm

 Armatures de répartition :

25025,0
4

01.2

4
cm

A
A s

r 

Donc :Ar= 4HA6 = 1.13 cm2 ;avec un espacement: St =20cm.

2) Vérification aux cisaillements :(BAEL 91/Art A.5.1.211).

La fissuration est préjudiciable, donc :

Avec :

MPaf
db

v
c

b

u
u

u









 4,
15.0

min
.

28




bd

Vu
u 

u : Contrainte de cisaillement.

.5.115.15.1 KNQVu 

D’où : MPau 0187.0
801000

105.1 3







.5.24;
5.1

2515.0
min0187.0 MPauu 









 

La condition est vérifiée donc il n’ya pas de risque de cisaillement (les armatures

transversales ne sont pas nécessaires).

3) Vérification de l’adhérence des barres : (BAEL91/Art A.6.1.3) :

Il faut vérifier :

MPaf tssese 15.31.25.1. 28   ; MPaft 1.228 

Avec :

s : Coefficient de scellement droit ;








RL

HA

s

s

1

5.1




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


i

u
se

μd0.9

V
τ

 iu : Somme des périmètres utiles des barres.

 nui 4×3,14×8= 100.5mm ; n : nombre de barres

D’où : MPa207,0
5.100809,0

105,1
τ

3

se 





.15,3207,0 MPaMPa sese  

Donc il n’ya pas de risque d’entraînement des barres.

La longueur de scellement droit (BAEL 91.1.2.2)

Ls=40ф=40×0.8=32cm. 

III-1-6- Vérifications à L’ELS:

1) Vérification des contraintes dans l’acier :

st
 st









 )110,
3

2
min 28te ff 

Les aciers :








6.1400

6:

feE

mmHA

MPast 63.201)1.26.1110,400
3

2
min 









 

s

s
st

Ad

M

1
 

Calcul β : 

 =
db

As



100
=

8100

01.2100




=0.251.

 =0,251 1  = 0,920       →K1= 47.50.

st
.558.40

1001.280920,0

101060,0
2

33

MPa





st
=40.558MPa st = 201,63 MPa ………………..Condition vérifiée.

2) Vérification des contraintes dans le béton

bcbc   .156.0 28 MPafcbc 

K
st

bc


 
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.851,0
5.47

558.40
MPabc  .

MPaMPa bcbc 15851,0   Condition vérifiée.

Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé.

3) Vérification de l’acrotère au séisme :(RPA99/Art 6.2.3)

Vérifions que Fp< Q

Avec :

Fp forces horizontales de calcul agissant sur les éléments non structuraux et les

équipements ancres à la structure sont calculés suivant la formule

....4 PPp WCAF 

A : coefficient d’accélération de zone, obtenu par tableau (4-1) du RPA en fonction de

la zone et du groupe d’usage, dans notre cas : A= 0.15 (Zone II, groupe d’usage2).

Cp : facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires varient entre 0.3 et 0.8

voir tableau (6-1) du RPA, dans notre cas Cp = 0.8

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

D’où :

Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculé avec un effort horizontal Q=1KN/ml

supérieur à la force sismique, d’où le calcul au séisme est inutile

 Conclusion :

On adopte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment :

 Armatures principales : 4HA8=2.01cm2Avec un espacement: St =25cm

 Armatures de répartition : 4HA8=2.01cm2Avec un espacement :St = 25cm

mlKNQmlKNFp /1/822.07125.115.08.04 



Chapitre ii pré dimensionnement des éléments

Promotion 2012 /2013 Page 36



REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENTDEGENIECIVIL

FACULTEDUGENIEDELACONSTRUCTION

UNIVERSITEMOULOUDMAMMERIDETIZI-OUZOU

PLANCHEN°

DIRIGEPAR:

ETUDIEPAR:

Mr Derradj

MlleNessahZakia

PROMOTION2012-2013 ECHELLE

Coffragedel'acrotère

T8(e=20cm)

T8(e=25cm)

CoupeTransversale

50

10

1010

Ferraillagedel'acrotére

20

90

89

12

7

7

904T8/ml
(e=25cm)

4T8(e=20cm)

MlleTalbiEL-Djouher

MlleSeghilani farida
Coffrageetferraillageacrotére



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 36

III-2-Les Planchers:

Notre structure dispose d’un seul type de plancher qui est en corps creux, il est

Constitué de :

 Poutrelles préfabriquées de section en T ; elles sont disposées suivant la petite porté,

distance de 65 cm entre axes, assurent la fonction de portance ;

 Le corps creux qui se repose sur les poutrelles, il est utilisé comme coffrage perdu et

assure la fonction d’isolation thermique et phonique ;

 Une dalle de compression en béton armé.

.

Figure-III-2- 1: schéma statique de la coupe de plancher.

III-2-1) Calcul de la dalle de compression :

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

quadrillage de barres (treillis soudée) de nuance TLE 520 dans le but de :

 Limiter le risque de fissuration par retrait.

 Résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites.

 Repartir les charges localisées entre les poutrelles voisines

D’après [Art B.6.8, 423 / BAEL91], l’espacement des mailles du treillis soudé ne doit pas

dépasser les valeurs suivantes :

 20cm (5 p.m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.

 33cm (3 p.m) pour les armatures parallèles aux poutrelles

Entrevous en

terre cuite, béton ou

entrevous légers

isolants

Acier en sinusoïde

Dépassant de la poutrelle.

Poutrelle

(nervure)

Treillis

Dalle de

compression
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III-2-1-1-Calcul des armatures :

a)Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A┴ = 

ef

L4 
=

520

654
= 0.50cm2/ml.

Avec :

L : distance entre axes des poutrelles comprise entre (50 cm < L < 80 cm).

fe : Limite d’élasticité de l’acier utilisé (MPa)

Soit : A┴ = 5T4 = 0.63cm2

Avec un espacement : st= cmcm 2020
5

100
 condition vérifiée.

b) Armatures parallèles aux poutrelles :

A⁄⁄ = 315.0
2

63.0

2
A

cm2/ml.

Soit : A// = 5T4 = 0.63 cm2/ml.

Avec un espacement : e 20cm  33cm condition vérifiée.

Conclusion :

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

dimensions (200x200).

Figure-III-2-2 : Ferraillage de le la dalle de compression.

20cm

20cm

nuance520
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III-2-2-Calcul des poutrelles :

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie et le calcul se fait en deux

étapes : avant et après coulage de la table de compression.

III-2-2-1-Disposition des poutrelles :

La disposition des poutrelles se fait suivant deux critères :

 Critère de la petite portée :

Les poutrelles sont disposées parallèlement à la petite porte.

 Critère de la continuité :

Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les poutrelles sont disposées parallèlement

aux sens du plus grand nombre d’appuis.

III-2-2-2-Détermination de la largeur de la table de compression (BAEL91/Art A.4.1, 3):

Avec :

h = (16+4), hauteur du plancher en corps creux.

b0=12cm, largeur de la poutrelle.

h0=4cm, épaisseur de la dalle de compression.

L =400cm, La plus grande portée libre de la poutrelle.

l1 =Longueur entre axes des poutrelles.

b1= (b-b0) /2, largeur de corps creux

Les règles de (BAEL) précisent que la largeur b1 de c à prendre en compte de chaque

côté de la nervure est limitée à la plus faible des valeurs ci-de corps creux sous :

h

b0

b

h0

b1b1

l1
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b1 = min






 

2
;

10
0blL

b1= min











 5.26
2

1265
;40

10

400

Avec :

6h0≤ b1 ≤ 8h0.

24cm ≤ b1 ≤ 32cm.  

b1 = 26,5cm.

 Vérification :

b=2xb1 + b0

b = 2x26, 5 +12 = 65cm.

Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie et le calcul se fait en deux

étapes : avant et après coulage de la table de compression.

a) Avant coulage de la dalle de compression:

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses

deux extrémités, elle travaille en flexion simple et doit supporter son poids propre, le poids du

corps creux et le poids de l’ouvrier.

La section est estimée à (4 x12) cm2.

La portée à prendre en compte dans le cas où les poutrelles reposent sur des poutres est

mesurée entre nus des appuis (BAEL 91/Art B.6.1, 1).

Chargement :

- poids propre de la poutrelle : G1= 12x0.04x0.25= 0.12 KN/ml ;

- poids du corps creux : G2= 0.65x0.95= 0.62 KN/ml ;

- surcharge due à l’ouvrier : Q= 1.00 KN/ml.

 Charge permanente : G =G1+G2= 0.74 KN/ml.

 Charge d’exploitation : Q=1KN/ml.

Combinaisons de charges :

Charges permanentes G 0.74 KN /ml

Charges d’exploitations Q 1 KN /ml

L’ELU : 1.35G+1.5Q qU 2.5 KN /ml

L’ELS : G+Q qS 1.74 KN /ml
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Figure-III-2-3-Schéma statique de la poutrelle

Calcul du moment en travée :

௨ܯ =
௨݈ݍ

ଶ

8
=

2.5 × 4ଶ

8
= ܰܭ5 .݉

Calcul de l’effort tranchant :

௨ܸ =
௤ೠ×௟

ଶ
=

ଶ.ହ× ସ

ଶ
= 5KN.

III-2-2-3-Ferraillage a L’ELU :

Soit : L’enrobage c = 2cm.

Hauteur utile d=h-c = 2cm.

=ߤ
௨ܯ

b݀ଶ௙್ೠ
=

10ଷݔ5

12 2ଶ 14.2
= 7.34 >> =௟ߤ 0.392

Section doublement armée.

Remarque :

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

conséquent il est nécessaire de prévoir un étayage pour soulager la poutrelle à supporter les

charges d’avant coulage de la dalle de compression.

b) Après coulage de la dalle de compression :

Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre continue en Té, les appuis de rive

sont considérés comme partiellement encastrés.

elle supporte son poids propre, le poids du corps creux et de la dalle de compression en plus

des charges et surcharges revenant au plancher ;elle travaille en flexion simple.

4,00m

qu= 2.5KN.ml
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Figure-III-2-4 : Surfaces revenant aux poutrelles

Poids des planchers repris par la poutrelle :

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

Plancher terrasse 6.29x0.65 =4.088 1x0.65 = 0.65

Plancher d’étage courant à usage
d’habitation.

5.45x0.65 =3.543 1.5x0.65 =0.975

Plancher de RDC 5.45x0.65 =3.543 1.5x0.65 =0.975

Combinaisons de charges :

Plancher
L’ELU : 1.35G+1.5Q

(KN /ml)
L’ELS : G+Q

(KN /ml)

Plancher terrasse 6.494 4.738

Plancher d’étage courant à usage
d’habitation.

6.246 4.518

Plancher de RDC 6.246 4.518

Poutre principale

Axe de poutrelle

Poutre
Secondaire

a
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III-2-3-Calcul du plancher d’étage courant à usage d’habitation :

III-2-3-1-Choix de la méthode de calcul :

La détermination des efforts internes est menée à l’aide des méthodes usuelles tel que :

 Méthode forfaitaire.

 Méthode de Caquot.

 Méthode de trois moments.

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1) La charge d’exploitation Q ≤ max {2G, 5 KN/m2}.

Q = 2.5 KN/m2< max {10.9, 5 KN/m2} ……………..Condition vérifiée.

2) La fissuration est non préjudiciable ……………..Condition vérifiée.

3) Les moments d’inertie des sections transversales sont

les mêmes dans les différentes travées. …………….Condition vérifiée.

4) Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25.

      0.8 ≤
௜ܮ
௜ାଵܮ

≤ 1.25

௅భ

௅మ
=

௅మ

௅య
=

௅య

௅ర
=

௅ర

௅ఱ
=

ସ଴଴

ସ଴଴
= 1 …………….Condition vérifiée.

Conclusion : les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est

applicable.

III-2-3-1-A-Calcul à L’ELU :

La charge reprise par la poutrelle :

qU = 6.246KN/ml.

Rapport des charges() :

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

d’exploitations, en valeurs non pondérées est :

ߙ =
୕

୕ାୋ
=

ଵ.ହ

ଵ.ହାହ.ସହ
= 0.216

1+ =ߙ0.3 1.0648

ଵ.ଶା଴.ଷα

ଶ
=0.6324
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ଵା଴.ଷα

ଶ
= 0.5324

III-2-3-1-B-Calcul des moments isostatiques :

M0AB = M0BC = M0CD = M0DE = M0EF =
௤ೠ×௟మ

଼
=

଺.ଶସ଺×ସమ

଼
= ܰܭ12.49 .݉

Calcul des moments sur appuis :

MA=0.3 M0AB =3.75 KN.m

MB= 0.5M0AB =6.25 KN.m

Mc= MD = 0.4M0CD =5.00KN.m

ME = 0.5M0EF=6.25KN.m

MF = 0.3 M0EF= 3.75KN.m

Avec :

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison,

dontL est la longueur entre nus des appuis.

Mw : moment sur l’appui de gauche en valeur absolue.

Me : moment sur l’appui de droite en valeur absolue.

Mt : Moment maximal dans la travée considérée.

Les valeurs Mw, Me, Mt, doivent vérifier les conditions suivantes :

Les valeurs de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moinségale à :

 0.6 M0 pour une poutre à deux travées ;

 0.5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées.

 0.4 M0 pour les autres appuis intermédiaires pour une poutre à plus de trois travées.

 Sur les appuis de rive, il faut considérer des aciers équilibrant un moment de Ma=

0,3M0.

Calcul des moments en travées :

 Travée de rive :

0.3M0 0.3M0
0.4M00.5M0 0.4M0 0.5M0

4.00 m 4.00m 4.00m 4.00m 4.00m
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1) Mt +
ெ ೢ ାெ ೐

ଶ
≥ (1 + 0.3 ∝)M଴ et (1+0.3∝) M0≥ 1.05M0

2) ௧ܯ ≥
ଵ.ଶା଴.ଷ∝

ଶ
଴ܯ

 Travée intermédiaire :

1) Mt +
ெೢ ାெ೐

ଶ
≥ (1 + 0.3 ∝)M଴ et (1+0.3∝)M0≥ 1.05M0

2) ௧ܯ ≥
ଵା଴.ଷ∝

ଶ
଴ܯ

Calcul des efforts tranchants :

(ݔ)ܶ = (ݔ)ߠ +
௜ାଵܯ + ௜ܯ

௜ܮ

ௐܶ =
ݔ௨݈ݍ

2
+
௜ܯ௜ାଵିܯ

௜݈

௘ܶ = −
௨ݍ × ݈

2
+
௜ܯ௜ାଵିܯ

௜݈

(ݔ)ߠ =
௨ݍ × ௜݈

2

Avec :

T(x) : effort tranchant dans la section d’abscisse x.

ࣂ (x) : effort tranchant de la travée isostatique ;

Mi et Mi+1 : moment sur appuis( i, i+1 ) respectivement en valeur algébrique ;

TW: effort tranchant sur appui gauche de la travée ;

Te: effort tranchant sur appui droit de la travée ;

L : longueur de la travée.

Travée A-B :

TA =
௤ೠ௫௟ಲಳ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಳ )ି(ିெ ಲ)

௟ಲಳ
ቁ=

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ି଺.ଶହ)ି(ିଷ.଻ହ)

ସ
ቁ=11.87KN

TB =-
௤ೠ௫௟ಲಳ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಳ )ି(ିெ ಲ)

௟ಲಳ
ቁ=  −

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ି଺.ଶହ)ି(ିଷ.଻ହ)

ସ
ቁ=-13.12KN
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Travée B-C :

TB =
௤ೠ௫௟ಳ಴

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಴)ି(ିெ ಳ )

௟ಳ಴
ቁ=

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିହ.଴଴)ି(ି଺.ଶହ)

ସ
ቁ=12.80KN

TC =-
௤ೠ௫௟ಳ಴

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಴)ି(ିெ ಳ )

௟ಳ಴
ቁ= −

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିହ.଴଴)ି(ି଺.ଶହ)

ସ
ቁ=-12.18KN

Travée C-D:

Tc =
௤ೠ௫௟಴ವ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ವ )ି(ିெ ವ )

௟಴ವ
ቁ=

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିହ.଴଴)ି(ିହ.଴଴)

ସ
ቁ=12.50KN

TD =-
௤ೠ௫௟಴ವ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ವ )ି(ିெ ವ )

௟಴ವ
ቁ= −

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିହ.଴଴)ି(ିହ.଴଴)

ସ
ቁ=-12.50KN

Travée D-E:

TD =
௤ೠ௫௟ವಶ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಶ)ି(ିெ ವ )

௟ವಶ
ቁ=

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ି଺.ଶହ)ି(ିହ.଴଴)

ସ
ቁ=12.18KN

TE =−
௤ೠ௫௟ವಶ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಶ)ି(ିெ ವ )

௟ವಶ
ቁ= −

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

଺.ଶହାହ.଴଴

ସ
ቁ=-12.80KN

Travée E-F:

TE =
௤ೠ௫௟ಶಷ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಷ)ି(ିெ ಶ)

௟ಶಷ
ቁ =

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିଷ.଻ହ)ି(ି଺.ଶହ)

ସ
ቁ=13.12KN

TF =−
௤ೠ௫௟ಶಷ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಷ)ି(ିெ ಶ)

௟ಶಷ
ቁ= −

଺.ଶସ଺୶ସ

ଶ
− ቀ

(ିଷ.଻ହ)ି(ି଺.ଶହ)

ସ
ቁ=-11.87KN

 Les résultats sont donnés sous forme d’un tableau :

Travées M0(KN.m) Mw(KN.m) Me(KN.m) Mt(KN.m) Tw(KN) Te(KN)

A-B 12.49
3.75 6.25 8.30 11.87 -13.12

B-C
12.49 6.25 5.00 7.68 12.80 -12.18

C-D
12.49 5.00 5.00 8.30 12.50 -12.50

D-E
12.49 5.00 6.25 7.68 12.18 -12.80

E-F 12.49
6.25 3.75 8.30 13.12 -11.87

Diagrammes des efforts internes à l’ELU :
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Figure-III-2-6 : Diagramme des moments fléchissant a L’ELU et les efforts tranchants

6.246KN/ml

4m 4m 4m 4m 4m

A EDB C F

3.7

6.2

5.00 5.00

6.25

3.75

8.30
7.68

8.3

0

7.68

8.30

M (kn.m)

T(KN)

11.87

12.80 12.50 12.18
13.12

13.12

12.18
12 .50 12.80

11.87
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III-2-3-1-C-Calcul des armatures a L’ELU

Le ferraillage de la poutrelle se fera en cons

 En travée : Mt
max =8.30KN.m

 Sur appuis :Ma
max =6.25 KN.m

 Armatures longitudinales

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

sont les suivantes : b= 65 cm; b

 En travée :

Le moment équilibré par la table de compression

M0 = bxh0xfbux (d-h0 /2) = 0.65x0.04x14.2 (0.18

Mt
max =10.024KN.m < M0 =59.072KN.m

L’axe neutre tombe dans la table de compression do

rectangulaire (bxh) = (65x20)

ൌߤ
௧ܯ

����݀ ²௙್ೠ
=

8.30 10଺

͸ͷͲݔͳͅ Ͳଶ14ݔ

Section simplement armée.

ߤ 0.986=ߚ0.028=

௧ܣ =
ெ ೟

βൈୢൈσୱ
=

଼Ǥଷ଴

଴Ǥଽ଼ ଺ൈଵ଼

Soit : At= 3HA10 = 2.35cm2

h

Calcul des éléments NON structuraux

Calcul des armatures a L’ELU :

Le ferraillage de la poutrelle se fera en considérant le moment maximal :

=8.30KN.m

=6.25 KN.m

Armatures longitudinales :

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

; b0= 12 cm; h= 20 cm; h0= 4 cm; d= 18 cm.

Le moment équilibré par la table de compression :

/2) = 0.65x0.04x14.2 (0.18-0.02)10 3 =59.072KN.m

9.072KN.m

neutre tombe dans la table de compression donc le calcul se fera pour une section

bxh) = (65x20) cm2 soumise à un moment Mt =8.30KN.m.

଺

14.2
ൌ ͲǤͲʹ ͺ ൏ =௟ߤ 0.392

ଷ଴ൈଵ଴ఱ

ଵ଼ൈଷସ଼୶ଵ଴మ
=1.34cm2

b

b0

h0

Calcul des éléments NON structuraux

Page 47

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

nc le calcul se fera pour une section
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 Sur appuis :

=ߤ
Ma

଴ܾ x ²݀௙್ೠ
=

6.25 10଺

120x180ଶx14.2
= 0.113 < =௟ߤ 0.392

Section simplement armée.

ߤ =0.113 939=ߚ

௔ܣ =
ெ ೌ

β×ୢ×σୱ
=

଺.ଶହ×ଵ଴ఱ

଴.ଽଷଽ×ଵ଼×ଷସ଼୶ଵ଴మ
=1.06cm2

Soit : Aa= 2HA10 = 1.57cm2

 Armatures transversales :

 Diamètre des barres (BAEL91/Art A.7.2.2) :

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par :

∅୲≤ min൜
h

35
,
b଴
10

, ∅୪
୫ ୟ୶ൠ= ൜

20

35
,
12

10
, 1.0ൠ= min{0.57,1.2,1.0} = 0.57ܿ݉

ܔ∅
ܕ :ܠ܉ Diamètre maximal des armatures longitudinales.

On prend ∅୲= 6mm. La section des armatures transversales :

Soit : At = 2× ∅૟=0.56mm2

 Espacement des armatures (BAEL91/Art A.5.1, 22) :

St ≤ min (0.9d, 40cm) =min (16.2, 40cm) = 16.2cm 

Soit: St = 15cm.

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :
஺೟×೑೐

௕బ ×ௌ೟
 ≥ 0.4 MPa 

଴.ହ଺×ସ଴଴

ଵଶ×ଵହ
=1.24> 0.4 MPA…………………..Condition vérifiée.

III-2-3- 1-D- Vérification a L’ELU :

1) Condition de non fragilité : [BAEL 91.Art .A.4.2.1]

 En travée :

௧݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa
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At > Amin =
଴.ଶଷ×ୠ×ୢ×௙೟మఴ

୤ୣ

A ୫ ୧୬ =
0.23 × 65 × 18 × 2.1

400
= 1.41cmଶ

௧ܣ = 2.35cmଶ > ݉ܣ ݅݊ = 1.41cmଶ…………………..Condition vérifiée.

 Sur appuis :

௧݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa

௔ܣ > ݉ܣ ݅݊ =
0.23 × ଴ܾ × d × ௧݂ଶ଼

fe

௠ܣ ௜௡ =
0.23 × 12 × 18 × 2.1

400
= 0.26cmଶ

௔ܣ = 1.57cmଶ > ݉ܣ ݅݊ = 0.26cmଶ…………………..Condition vérifiée.

2) Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 91/Art A.5.1, 1) :

On doit vérifier : ݑ߬ ≤ തതതݑ߬

=തതതݑ߬ ݉ ݅݊ ൜0.2
௖݂ଶ଼

௕ߛ
, =ൠܽܲܯ5 ൜0.2

25

1.5
, =ൠܽܲܯ5 ܽܲܯ3.33

(Fissuration peu nuisible)

L’effort tranchant Tmax=13.12Kn

ݑ߬ =
ܶ௠ ௔௫

଴ܾ × ݀
=

10ଷݔ13.12

120 × 180
= ܽܲܯ0.61 .

ݑ߬ = ≥ܽ݌ܯ0.61 =തതതݑ߬ Condition..…………………ܽ݌ܯ3.33 vérifiée

pas de risque de cisaillement.

3) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 91/Art A.5.131)

 Sur le béton :

ܶ௠ ௔௫ ≤ 0.4
௖݂ଶ଼

௕ߛ
ݔ0.9݀ ଴ܾ = 0.4

10ିଵݔ25

1.5
12ݔ18ݔ0.9 = ܰܭ129.6

ܶ௠ ௔௫=13.12 <129.6KN ……………………..Condition vérifiée.

 Sur l’acier :
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௔ܣ =
௦ߛ

௘݂
൤ܶ ௎

௠ ௔௫ +
௔ܯ
௠ ௔௫

0.9݀
൨=

1.15

10ିଵݔ400
൤13.12 +

6.25

0.18ݔ0.9
൨= 1.49ܿ݉ ଶ.

Aa=1.57>1.49 ………………..condition vérifiée.

Les armatures calculées sont suffisantes.

4) Ancrage des barres aux appuis : [BAEL 99 :Art.A.6.1.23]

=ݏ݈
∅ × ݂݁

4 × ௦߬ഥ

௦߬ഥ = 0.6 × Ψsଶ × ft28 = 2.845Mpa

Avec :

Ψs = 1.5 pour les barres en HA.

Ft28=2.1MAP

ܮܽ ݈݊݋ ݃ ݎ݀ݑ݁ ݏ݁ܿ ݈݁ ݈݁ ݉ ݁݊ ݐ݀ ݅݋ݎ :ݐ =ݏ݈
1 × 400

4 × 2.845
= 35.15ܿ݉

On prend : =࢙࢒ ૝૞࢓ࢉ

Soit des crochets de longueur ݈ܽ =0.4 ݏ݈

 18cm=܉ܔ

5) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :

(BAEL 91/Art A.6.1, 3)

On doit vérifier que :

௦߬௘ =
ܶ௠ ௔௫

0.9 × ݀× ௜ݑ∑
≤ ௦߬௘തതതത

Calcul de :തതതതݏ߬݁

௦߬௘തതതത= Ψs × ft28

avec: Ψs = 1.5 pour les aciers a HA

௦߬௘തതതത= ݌ܯ3.15 .ܽ

ft28=2.1 Mpa

෍ ݉݋ݏ:௜ݑ ݉ ݁݀ ݉ݎé݅݌ݏ݁ èݎ݁ݐ ݈݁ݐ݅ݑݏ ݏ

෍ =௜ݑ ݊× ×ߨ ∅
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Ona: At= 3HA10

෍ =௜ݑ 10ݔ3.14ݔ3 = 94.2݉݉

௦߬௘ =
10ଷݔ13.12

0.9 × 180 × 94.2
= 0. ܽ݌ܯ86

௦߬௘ = ܽ݌ܯ0.86 < =തതതതݏ߬݁ Condition..…………………ܽ݌ܯ3.15 vérifiée.

Pas de risqué d’entrainement des barres longitudinales.

III-2-3-1-E- Calcul à l’ELS :

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la

Durabilité de la construction, les vérifications qui leurs sont associées sont :

 état limite de résistance de béton à la compression ;

 état limite de déformation ;

 état limite de l’ouverture des fissures.

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, ce qui est le cas pour nos

poutrelles, alors pour obtenir les valeurs des moments et des efforts tranchants à l’ELS il

suffit de multiplier les résultats de calcul à l’ELU par le coefficient qs/qu.
qୱ
q୳

=
4.518

6.246
= 0.723

 Les résultats sont donnés sous forme d’un tableau :

Travées M0(KN.m) Mw(KN.m) Me(KN.m) Mt(KN.m) Tw(KN) Te(KN)

A-B 9.03 2.71 4.52 6.00 8.58 -9.49

B-C 9.03 4.52 3.62 5.55 9.25 -8.81

C-D
9.03 3.62 3.62 6.00 9.04 -9.04

D-E 9.03 3.62 4.52
5.55

8.81 -9.25

E-F 9.03 4.52 2.71 6.00 9.49 -8.58

Diagrammes des efforts internes à l’ELS :
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Figure-III-2-7: Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants à L’ELS.
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4.518KN/ml

4m 4m 4m 4m 4m
A B C FD E
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a)Vérification de l’état limite de résistance à la compression du béton

(BAEL91/Art A.4.5, 2) :

On doit vérifier que la contrainte dans le béton inférieur à la contrainte admissible.

ܾܿߪ ≤ ௕௖തതതതߪ

Avec :

σbc =
σs

kଵ
, σs =

ܯ ௠ ௔௫

β
ଵ

× At × d

=௕௖തതതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽ݌ܯ15

 En travée :

ଵߩ =
100 × ௦௧ܣ
ܾ× ݀

=
100 × 2.35

12 × 18
= 1.088

ଵߚ = 0.856 ଵ݇ =19.72

=ݐݏߪ
6.00 10଺

0.856 × 180 × 235
= ܽ݌ܯ165.71

ܾܿߪ =
165.71

19.72
= ܽ݌ܯ8.40

ܾܿߪ = 8.40 >ܽ݌ܯ =௕௖തതതതߪ Condition…..………………ܽ݌ܯ15 est Vérifiée.

 Sur appuis :

ଵߩ =
100 × ௔ܣ
ܾ× ݀

=
100 × 1.57

12 × 18
= 0.727

ଵߚ = 0.876 ଵ݇ = 25.32

=ݐݏߪ
4.5210଺

0.876 × 180 × 157
= ܽ݌ܯ182.58

ܾܿߪ =
182.58

25.32
= 7.21 ܽ݌ܯ

ܾܿߪ = 7.21 >ܽ݌ܯ =௕௖തതതതߪ Condition…………………ܽ݌ܯ15 est Vérifiée.

La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

b) Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures (BAEL91/Art A.4.5, 3) :

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



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 54

c)Vérification de l’état limite de déformation (BAEL91/Art B.6.5, 1) :

Les règles de BAEL91 précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état limite de

déformation pour des poutres associées à des ourdis lorsque les conditions suivantes sont

satisfaites.
ℎ

ܮ
≥

1

22.5

ℎ

ܮ
≥

ݐܯ

15 × ݋ܯ

ௌ௧ܣ

଴ܾ × ݀
≤

3.6

݂݁

Avec :

h: hauteur totale du plancher.

L : portée libre de la poutrelle.

Mt: moment fléchissant max en travée.

M0 : moment fléchissant max en travée de la poutrelle considérée isostatique.

b0 : largeur de la poutrelle.

ƒe : limite élastique des armatures tendues.

Ast: section d’armatures tendues.
ଶ଴

ସ଴଴
= 0.05 ≥

ଵ

ଶଶ.ହ
= 0.04……………….Condition vérifiée.

ଶ଴

ସ଴଴
= 0.05 >

଺.଴଴

ଵହ×ଽ.଴ଷ
= 0.04…………….Condition vérifiée.

ଶ.ଷହ

ଵଶ×ଵ଼
= 0.011 >

ଷ.଺

ସ଴଴
= 0.009 …………………..Condition non vérifiée.

Conclusion : La troisième conditionn’est pas vérifierAlorson doit vérifier la flèche.

III-2-3- 1-F-Calcul de la flèche : (BAEL 91/ Art B.6.5, 2)

௩݂ =
ெ ೟
ೞ௅మ

ଵ଴ாೡூ೑ೡ
< ݂̅=

௅

ହ଴଴

On a:

௩ܧ = 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య

= 3700√25
య

= ܽܲܯ10818.86

௙௩ܫ =
଴ܫ1.1

1 + ℶ௏ߤ

Avec :

݂̅ : Flèche admissible

L : longueur de la poutre considérée.

b =65 cm

V1

b0

V2

h0
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M୲
ୱ:Moment de service maximal en travée.

Ev : module de déformation différée du béton ;

௙௩ܫ : Inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.

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

Position de l’axe neutre :

ଵܸ =
Sxx’

଴ܤ

Avec :

Sxx’: moment statique de la section homogène.

B0 : surface de la section homogénéisée.

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx :

௫ܵ௫′ =
଴ܾ ℎଶ

2
+ (ܾ− ଴ܾ)

ℎ଴
ଶ

2
+ ௦௧݀ܣ15

௫ܵ௫′ =
12x20ଶ

2
+ (65 − 12)

4ଶ

2
+ 18ݔ2.35ݔ15 = 3458.5ܿ݉ ଶ

଴ܤ = ଴ܾ (ℎ − ℎ଴) + ℎܾ଴ + ௦௧ܣ݊

଴ܤ = 12(20 − 4) + 65 × 4 + 15 × 2.35 = 487.25ܿ݉ ଶ

ଵܸ =
3458.5

487.25
= 7.10ܿ݉

V2=h-v1=12.9cm

଴ܫ =
଴ܾ

3
( ଵܸ

ଷ − ଶܸ
ଷ)(ܾ− ଴ܾ)ℎ଴ቈ

ℎ଴
ଶ

12
+ ൬ܸ ଵ −

ℎ଴
2
൰቉+ )௦௧ܣ15 ଶܸ − )ܿ

଴ܫ =
12

3
((7.10)ଷ − (12.9)ଷ) + (65 − 12)4ቈ

4ଶ

12
+ ൬7.10 −

4

2
൰቉+ 15 × 2.35(12.9 − 2)

= 19340.12ܿ݉ ସ

Calcul des coefficients :

=ߩ
௦௧ܣ

଴ܾ × d
=

2.35

12 × 18
= 0.011

=ߩ 0.011 ߚ = 0.982

La contrainte dans les aciers tendus est donnée par :
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ℶ௩ =
0.02 ௧݂ଶ଼

ρ൬2 + 3 ଴ܾ

ܾ
൰

=
0.02 × 2.1

0.011ቀ2 + 3
12
65
ቁ

= 1.50

௦௧ߪ =
௧ܯ

௦

ݔ݀ߚ ௦௧ܣݔ
=

6 × 10଺

0.982 × 180 × 235
= ܽܲܯ144.44

=ߤ 1 −
ଵ.଻ହ௙೟మఴ

ସρఙೞ೟ା௙೟మఴ
=1 −

ଵ.଻ହ×ଶ.ଵ

ସ×଴.଴ଵଵ×ଵସସ.ସସାଶ.ଵ
= 0.43

௙௩ܫ =
ଵ.ଵூబ

ଵା(ℶೇఓ)
=
ଵ.ଵ×ଵଽଷସ଴.ଵଶ

ଵା(ଵ.ହ଴× ଴.ସଷ)
= 12932.60cm4

D’où la flèche :

௩݂ =
10ଷݔ6.00 × 4ଶ

10 × 10଺10818.86 × 12932.60 × 10ି଼
= 0.0069݉

݂̅=
ସ

ହ଴଴
=0.008m

fv =6.9mm<݂̅ =8mm………………………Condition vérifiée.

III-2-4-Calcul du plancher terrasse:

III-2-4-1-Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1)La charge d’exploitation Q ≤ max {2G, 5 KN/m2}.

Q = 1KN/m2< max {12.58, 5 KN/m2}…………….Condition vérifiée.

2) La fissuration est non préjudiciable……………Condition vérifiée.

3) Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans Lesdifférent travées.

……………..Condition vérifiée.

4) Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25

0.8 ≤
௜ܮ
௜ାଵܮ

≤ 1.25

ଵܮ
ଶܮ

=
ଶܮ
ଷܮ

=
ଷܮ
ସܮ

=
ସܮ
ହܮ

=
400

400
= 1

0.8 ≤ 1 ≤ 1.25………………Condition vérifiée.
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Conclusion : Toutes les conditions sont vérifiées donc la méthode forfaitaire est

applicable.

III-2-4-1-A-Calcul à L’ELU :

La charge reprise par la poutrelle :

qU = 6.494KN/ml.

Rapport des charges(ࢻ):

Le rapport (ࢻ) des charges l’exploitation à la somme des charges permanentes

etd’exploitations, en valeurs non pondérées est :

ߙ =
୕

୕ାୋ
=

ଵ

ଵା଺.ଶଽ
= 0.137

1+ =ߙ0.3 1.0411

ଵ.ଶା଴.ଷα

ଶ
=0.6205

ଵା଴.ଷα

ଶ
= 0.5205

III-2-4-1-B-Calcul des moments isostatiques :

M0AB = M0BC = M0CD = M0DE = M0EF =
௤ೠ௫௟

మ

଼
=

଺.ସଽସ௫ସమ

଼
= ܰܭ13.00 .݉

Calcul des moments sur appuis :

MA=0.3 M0AB =3.9 KN.m

MB= 0.5M0AB =6.5 KN.m

Mc= MD = 0.4M0CD =5.2KN.m

ME = 0.5M0EF=6.5KN.m

0.3M0 0.3M0
0.4M00.5M0 0.4M0 0.5M0

4.00 m 4.00m 4.00m 4.00m 4.00m
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MF = 0.3 M0EF= 3.9KN.m

Avec :

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison,

dontL est la longueur entre nus des appuis.

Mw: moment sur l’appui de gauche en valeur absolue.

Me: moment sur l’appui de droite en valeur absolue.

Mt: Moment maximal dans la travée considérée.

Calcul des moments en travées :

 Travée de rive :

1) Mt +
ெ ೢ ାெ ೐

ଶ
≥ (1 + 0.3 ∝)M଴ et (1+0.3∝) M0≥ 1.05M0

2) ௧ܯ ≥
1.2 + 0.3 ∝

2
଴ܯ

 Travée intermédiaire :

1) Mt +
ெೢ ାெ೐

ଶ
≥ (1 + 0.3 ∝)M଴ et (1+0.3∝)M0≥ 1.05M0

௧ܯ(2 ≥
1 + 0.3 ∝

2
଴ܯ

Calcul des efforts tranchants :

(ݔ)ܶ = (ݔ)ߠ +
௜ାଵܯ − ௜ܯ

௜ܮ

ௐܶ =
ݔ௨݈ݍ

2
+
௜ܯ௜ାଵିܯ

௜݈

௘ܶ = −
ݔ௨݈ݍ

2
+
௜ܯ௜ାଵିܯ

௜݈

(ݔ)ߠ =
ݔ௨ݍ ௜݈

2
Avec:

T(x) : effort tranchant dans la section d’abscisse x.

ࣂ (x) : effort tranchant de la travée isostatique.

Mi et Mi+1 : moment sur appuis i, i+1 respectivement en valeur algébrique.

TW: effort tranchant sur appui gauche de la travée.
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Te: effort tranchant sur appui droit de la travée.

L : longueur de la travée.

Travée A-B :

TA=
௤ೠ௫௟ಲಳ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಳ )ି(ିெ ಲ)

௟ಲಳ
ቁ=

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ି଺.ହ)ି(ିଷ.ଽ)

ସ
ቁ=12.35KN

TB =-
௤ೠ௫௟ಲಳ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಳ)ି(ିெ ಲ)

௟ಲಳ
ቁ=  −

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ି଺.ହ)ି(ିଷ.ଽ)

ସ
ቁ=-13.65KN

Travée B-C :

TB =
௤ೠ௫௟ಳ಴

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಴)ି(ିெ ಳ )

௟ಳ಴
ቁ=

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିହ.ଶ)ି(ି଺.ହ)

ସ
ቁ=13.33KN

TC =-
௤ೠ௫௟ಳ಴

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಴)ି(ିெ ಳ )

௟ಳ಴
ቁ= −

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିହ.ଶ)ି(ି଺.ହ)

ସ
ቁ=-12.68KN

Travée C-D :

Tc =
௤ೠ௫௟಴ವ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ವ )ି(ିெ ವ )

௟಴ವ
ቁ=

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିହ.ଶ)ି(ିହ.ଶ)

ସ
ቁ=13.00KN

TD =-
௤ೠ௫௟಴ವ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ವ )ି(ିெ ವ )

௟಴ವ
ቁ= −

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିହ.ଶ)ି(ିହ.ଶ)

ସ
ቁ=-13.00KN

Travée D-E :

TD =
௤ೠ௫௟ವಶ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಶ)ି(ିெ ವ )

௟ವಶ
ቁ=

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ି଺.ହ)ି(ିହ.ଶ)

ସ
ቁ=12.68KN

TE =−
௤ೠ௫௟ವಶ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಶ)ି(ିெ ವ )

௟ವಶ
ቁ= −

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ି଺.ହ)ି(ିହ.ଶ)

ସ
ቁ=-13.33KN

Travée E-F :

TE =
௤ೠ௫௟ಶಷ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಷ)ି(ିெ ಶ)

௟ಶಷ
ቁ =

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିଷ.ଽ)ି(ି଺.ହ)

ସ
ቁ=13.65K

TF =−
௤ೠ௫௟ಶಷ

ଶ
+ ቀ

(ିெ ಷ)ି(ିெ ಶ)

௟ಶಷ
ቁ= −

଺.ସଽସ୶ସ

ଶ
+ ቀ

(ିଷ.ଽ)ି(ି଺.ହ)

ସ
ቁ=-12.35KN
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Les résultats sont donnés sous forme d’un tableau :

Travées M0(KN.m) Mw(KN.m) Me(KN.m) Mt(KN.m) Tw(KN) Te(KN)

A-B 13.00 3.9
6.5

8.33 12.35
-13.65

B-C 13.00 6.5 5.2 7.68 13.33 -12.68

C-D 13.00 5.2 5.2
8.33 13.00 -13.00

D-E 13.00 5.2
6.5

7.68 12.68
-13.33

E-F 13.00 6.5
3.9

8.33
13.65

-12.35

Diagrammes des efforts internes à l’ELU :
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Figure-III-2-8 : Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a l’ELU

6.494KN/ml

4m 4m 4m 4m 4m
A B C D E F

T(KN)

12.35

13.33 13.00
12.68

13.65

13.65

12.68
13.00

13.33

12.35

3.9

6.5

5.2 5.2

6.5

3.9

8.33

7.68

8.33

7.68

8.3
M (kn.m)



Chapitre III

Promotion 2012 /2013

III-2-4-1-C- Calcul des armatures à L’ELU

Le ferraillage de la poutrelle se fera en considérant

 En travée : Mt
max =8.33KN.m

 Sur appuis :Ma
max =6.5KN.

 Armatures longitudinales

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

sont les suivantes : b= 65 cm; b0= 12

 En travée

Le moment équilibré par la table de compression

M0 = bxh0xfbu (d -
௛బ

ଶ
) = 0.65x0.04x14.2 (0.18

Mt
max =8.33KN.m < M0 =59.07KN.m

L’axe neutre tombe dans la table de compression donc le calcul se fera pour une section

rectangulaire (bxh) = (65x20)

ൌߤ
௧ܯ

����݀ ²௙್ೠ
=

8.33 10଺

͸ͷͲݔͳͅ Ͳଶ14ݔ

Section simplement armée

ߤ 0.986=ߚ0.028=

A୲=
୑ ౪

βൈୢൈσୱ
=

଼Ǥଷଷൈଵ଴ఱ

଴Ǥଽ଼ ଺ൈଵ଼ൈଷସ଼୶

Soit : Ast= 3HA10 = 2.35cm2

 Sur appuis :

μ =
୑ ୟ

ୠబ�୶�ୢ
²౜ౘ౫

=
଺Ǥହ�ଵ଴

ଵଶ଴୶ଵ଼଴

h= 20cm

Calcul des éléments NON structuraux

Calcul des armatures à L’ELU :

Le ferraillage de la poutrelle se fera en considérant le moment maximal :

=8.33KN.m

=6.5KN.

Armatures longitudinales :

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

; b0= 12 cm; h= 20 cm; h0= 4 cm; d= 18 cm.

Le moment équilibré par la table de compression :

) = 0.65x0.04x14.2 (0.18-0.02)10 3 =59.07KN.m

=59.07KN.m

neutre tombe dans la table de compression donc le calcul se fera pour une section

rectangulaire (bxh) = (65x20) cm2 soumise à un moment Mt =8.33KN.m.

଺

14.2
ൌ ͲǤͲʹ ͺ ൏ =௟ߤ 0.392

Section simplement armée

୶ଵ଴మ
=1.35cm2

ଵ଴ల

ଵ଼଴మ୶ଵସǤଶ
= 0.116 < μ୪= 0.392 Section simplement armée

h0= 4cm

b=65cm

h= 20cm

b0= 12cm

Calcul des éléments NON structuraux
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le moment maximal :

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

neutre tombe dans la table de compression donc le calcul se fera pour une section

Section simplement armée

= 4cm
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ߤ =0.116 0.938=ߚ

௔ܣ =
ெ ೌ

β×ୢ×σୱ
=

଺.ହ×ଵ଴ఱ

଴.ଽଷ଼×ଵ଼×ଷସ଼୶ଵ଴మ
=1.10cm2

Soit : Aa= 2HA10 = 1.57cm2

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

 Diamètre des barres :

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par :

∅௧ ≤ min൜
ℎ

35
,

଴ܾ

10
, ∅௟

௠ ௔௫ൠ= ൜
20

35
,
12

10
, 1.0ൠ= min{0.57,1.2,1.0} = 0.57ܿ݉

∅௟
௠ ௔௫: Diamètre maximal des armatures longitudinales.

On prend ∅௧= 6mm. La section des armatures transversales :

Soit : At = 2× ∅6 =0.56mm2

Espacement des armatures (BAEL91/Art A.5.1, 22) :

St ≤ min (0.9d, 40cm) =min (16.2, 40cm) = 16.2cm 

Soit: St = 17cm.

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :
୅౪౮౜౛

ୠబ ୶ୗ౪
 ≥ 0.4 MPa 

଴.ହ଺୶ସ଴଴

ଵଶ୶ଵହ
= 1.24 > 0.4 MPa…………….Condition vérifiée.

III-2-4-1-D- Vérification à L’ELU :

 Condition de non fragilité : [BAEL 91.Art .A.4.2.1]

En travée :

௧݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa

A୲> Amin =
0.23 × b × d × ௧݂ଶ଼

fe

A୫ ୧୬ =
0.23 × 65 × 18 × 2.1

400
= 1.41cmଶ

A୲= 2.35cmଶ > Amin = 1.41cmଶ………………….Condition vérifiée.
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Sur appuis :

f୲ଶ଼ = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa

Aୟ > Amin =
0.23 × ଴ܾ × d × ௧݂ଶ଼

fe

A୫ ୧୬ =
0.23 × 12 × 18 × 2.1

400
= 0.26cmଶ

௔ܣ = 1.57cmଶ > Amin = 0.26cmଶ……………………Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant : (BAEL 91/Art A.5.1, 1)

On doit vérifier : ݑ߬ ≤ തതതݑ߬

τuതതത= min൜0.2
fୡଶ଼
γୠ

, 5MPaൠ= ൜0.2
25

1.5
, 5MPaൠ= 3.33MPa

(Fissuration peu nuisible)

L’effort tranchant Tmax=13.65Kn

 τu =
T୫ ୟ୶

b଴ × d
=

13.65x10ଷ

120 × 180
= 0.63MPa .

τu = 0.63Mpa ≤ τuതതത= 3.33Mpa … … … … … … … …Condition vérifiée.

pas de risque de cisaillement.

 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 91/Art A.5.131)

Sur le béton :

T୫ ୟ୶ ≤ 0.4
fୡଶ଼
γୠ

0.9dxb଴ = 0.4
25x10ିଵ

1.5
0.9x18x12 = 129.6KN

T୫ ୟ୶=13.65<129.6KN……………………………Condition vérifiée.

Sur l’acier :

௔ܣ ≥
௦ߛ

௘݂
൤ܶ ௎

௠ ௔௫ +
௔ܯ
௠ ௔௫

0.9݀
൨=

1.15

10ିଵݔ400
൤13.65 +

6.5

0.18ݔ0.9
൨= 1.55ܿ݉ ଶ

Aa=1.57>1.55………………………………….Condition vérifiée.

Les armatures calculées sont suffisantes.

Ancrage des barres aux appuis : [BAEL 99 :Art.A.6.1.23]
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=ݏ݈
∅ × ݂݁

4 × ௦߬ഥ

௦߬ഥ = 0.6 × Ψsଶ × ft28 = 2.845Mpa

Avec :

Ψs = 1.5 pour les barres en HA

Ft28=2.1MAP

Lalongeurdescellementdroit:

ls =
1 × 400

4 × 2.845
= 35.15ܿ݉

On prend:ܛܔ= ૝૞ܕ܋

Soit des crochets de longueurla =0.4ls

18cm=܉ܔ

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :

(BAEL 91/Art A.6.1, 3)

On doit vérifier que :

τୱୣ =
T୫ ୟ୶

0.9 × d × ∑ u୧
≤ τୱୣതതതത

Calcul de :തതതതݏ߬݁

௦߬௘തതതത= Ψs × ft28 , Avec: Ψs = 1.5 pour les aciers a HA

௦߬௘തതതത= ݌ܯ3.15 .ܽ

ft28=2.1 Mpa

෍ u୧: sommedespérimètresutiles

=௜ݑ∑ ݊× ×ߨ ∅.

Ona:Ast= 3HA10

෍ =௜ݑ 3x3.14x10 = 94.2݉݉

τୱୣ =
13.65x10ଷ

0.9 × 180 × 94.2
= 0. 90Mpa

τୱୣ = 0.90Mpa < τseതതതത= 3.15Mpa ………………….Condition vérifiée.
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Pas de risqué d’entrainement des barres longitudinales.

III-2-4-1-E- Calcul à l’ELS :

qୱ
q୳

=
4.738

6.494
= 0.730

Les résultats sont donnés sous forme d’un tableau :

Travées M0(KN.m) Mw(KN.m) Me(KN.m) Mt(KN.m) Tw(KN) Te(KN)

A-B
9.49 2.85 4.75 6.08 9.02 -9.96

B-C
9.49 4.75 3.80 5.61 9.73 -9.26

C-D
9.49 3.80 3.80 6.08 9.49 -9.49

D-E
9.49 3.80 4.75

5.61
9.26 -9.73

E-F
9.49 4.75 2.85 6.08 9.96 -9.02

 Diagrammes des efforts internes à l’ELS :
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Figure-III-2-9 : Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a l’ELS

M(KN.m)

2.85

4.75

3.80 3.80

4.75

2.85

6.08
5.61

6.08

5.61

6.08

T(KN)

9.02

9.73 9.49 9.26
9.96

9.96

9.26
9.49 9.73

9.02

4.738 KN/ml

4m 4m 4m 4m 4m
A B C D E F
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III-2-4-1-E- Vérification à L’ELS :

 En travée : Mt
max =6.08KN.m

 Sur appuis : Ma
max =4.75 KN.m

a)Etat limite de résistance à la compression du béton (BAEL91/Art A.4.5, 2)

On doit vérifier que la contrainte dans le béton inférieur à la contrainte admissible.

ܾܿߪ ≤ ௕௖തതതതߪ

Avec :

σbc =
σs

kଵ
, σs =

ܯ ௠ ௔௫

β
ଵ

× Ast × d

=௕௖തതതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽ݌ܯ15

En travée :

ଵߩ =
100 × ௦௧ܣ

଴ܾ × ݀
=

100 × 2.35

12 × 18
= 1.088

ଵߚ = 0.856 ଵ݇ =19.72

σst =
6.08x10଺

0.856 × 180 × 235
= 167.91Mpa

σbc =
167.91

19.72
= 8.51Mpa

σbc = 8.51Mpa < σୠୡതതതത= 15Mpa…………………..Condition est Vérifiée.

Sur appuis :

ρଵ =
100 × Aୟ

b × d
=

100 × 1.57

12 × 18
= 0.727

βଵ = 0.876 kଵ = 25.32

௦௧ߪ =
4.75x10଺

0.876 × 180 × 157
= 191.87Mpa

௕௖ߪ =
191.87

25.32
= 7.58Mpa

σbc = 2.54Mpa < σୠୡതതതത= 15Mpa ……………………Condition est Vérifiée.

La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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b) Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL91/Art A.4.5, 3)

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

c)Etat limite de déformation (BAEL91/Art B.6.5, 1)

Les règles de BAEL91 précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état limite de

déformation pour des poutres associées à des ourdis lorsque les conditionssuivantes sont

satisfaites :

h

L
≥

1

22.5

h

L
≥

Mt

15 × Mo

Aୗ୲

b଴ × d
≤

3.6

fe

Avec :

h: hauteur totale du plancher.

L: portée libre de la poutrelle.

Mt: moment fléchissant max en travée.

M0 : moment fléchissant max en travée de la poutrelle considérée isostatique.

b0 : largeur de la poutrelle.

ƒe : limite élastique des armatures tendues.

Ast: section d’armatures tendues

ଶ଴

ସ଴଴
= 0.05 ≥

ଵ

ଶଶ.ହ
= 0.04……………..Condition vérifiée.

ଶ଴

ସ଴଴
= 0.05 >

଺.଴଼

ଵହ×ଽ.ସଽ
= 0.04…………..Condition vérifiée.

ଶ.ଷହ

ଵଶ×ଵ଼
= 0.011 >

ଷ.଺

ସ଴଴
= 0.009…………Condition non vérifiée.

Conclusion : La troisième condition n’est pas vérifier, alorson doit vérifier la flèche.

III-2-4-1-F- Calcul de la flèche : (BAEL 91/ Art B.6.5, 2

f୴ =
M୲
ୱLଶ

10E୴I୤୴
< f ̅ =

L

500
On a:

E୴ = 3700ඥfୡଶ଼
య

= 3700√25
య

= 10818.86MPa
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I୤୴ =
ଵ.ଵ బ୍

ଵାℶ౒ஜ

Avec :

݂̅ : Flèche admissible

L : longueur de la poutre considérée.

M୲
ୱ:Moment de service maximal en travée.

Ev : module de déformation différée du béton ;

௙௩ܫ : Inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.

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

Position de l’axe neutre :

ଵܸ =
Sxx’

଴ܤ

Avec :

Sxx’: moment statique de la section homogène.

B0 : surface de la section homogénéisée.

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx :

S୶୶′ =
b଴ hଶ

2
+ (b − b଴)

h଴
ଶ

2
+ 15Aୱ୲d

S୶୶′ =
12x20ଶ

2
+ (65 − 12)

4ଶ

2
+ 15x2.35x18 = 3458.5cmଶ

B଴ = b଴ (h − h଴) + bh଴ + nAୱ୲

B଴ = 12(20 − 4) + 65x4 + 15x2.35 = 487.25cmଶ

ଵܸ =
3458.5

487.25
= 7.10ܿ݉

V2=h-v1=12.9cm

I଴ =
b଴
3

(Vଵ
ଷ − Vଶ

ଷ)(b − b଴)h଴ቈ
h଴
ଶ

12
+ ൬Vଵ −

h଴
2
൰቉+ 15Aୱ୲(Vଶ − c)

I଴ =
12

3
((7.10)ଷ − (12.9)ଷ) + (65 − 12)4ቈ

4ଶ

12
+ ൬7.10 −

4

2
൰቉+ 15x2.35(12.9 − 2)

= 19340.12ܿ݉ ସ

b=65 cm

h0= 4cm

h= 20cm

b0=12cm



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 71

Calcul des coefficients :

=ߩ
௦௧ܣ

଴ܾxd
=

2.35

12x18
= 0.011

=ߩ 0.011 ߚ = 0.982

La contrainte dans les aciers tendus est donnée par :

ℶ௩ =
0.02 ௧݂ଶ଼

ρ൬2 + 3 ଴ܾ

ܾ
൰

=
0.02x2.1

0.011ቀ2 + 3
12
65
ቁ

= 1.50

௦௧ߪ =
௧ܯ

௦

ݔ݀ߚ ௦௧ܣݔ
=

10଺ݔ6

235ݔ180ݔ0.982
= ܽܲܯ144.44

=ߤ 1 −
ଵ.଻ହ ୤౪మఴ

ସρ஢౩౪ା୤౪మఴ
=1-

ଵ.଻ହ୶ଶ.ଵ

ସ୶଴.଴ଵଵ୶ଵସସ.ସସାଶ.ଵ
=0.43

I୤୴ =
ଵ.ଵ బ୍

ଵା(ℶ౒ஜ)
=
ଵ.ଵ୶ଵଽଷସ଴.ଵଶ

ଵା(ଵ.ହ଴୶଴.ସଷ)
=12932cm2

D’où la flèche :

f୴ =
6.00x10ଷx4ଶ

10x10଺10818.86x12932.60x10ି଼
= 0.0069m

f ̅ =
ସ

ହ଴଴
=0.008m

fv =6.9 <f ̅ =8 ……………………Condition vérifiée.

Remarque:

On a adopté le même ferraillage pour le plancher terrasse et le plancher d’étage courant car il

n’ya pas une grande différence entre les combinaisons de charges à L’ELU.
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III-3-Porte à faux :

III -3-1- dimensionnement de la porte à faux :

Notre structure munie d’un seul type de porte à faux, assimilé à une console encastrée à une

extrémité réalisée en dalle pleine le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les

sollicitations suivantes

1) Schéma statique de calcul :

Figure III-3-1- schéma statique du port a faux

Q : charges et surcharges verticales revenant à la porte à faux

G : charge concentrée verticales due à l’effet du poids propre du mur double cloison.

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

ep≥
୪

ଵ଴
=

ଵହ଴

ଵ଴
=15cm

Largeur =1.5m = 150cm

Soit:ܘ܍ = ૚૞ܕ܋ .

2) Détermination des charges et surcharges: (chapitre II)

La charge permanente (dalle plein):G=6.55Kn/ml

La charge d’exploitation (chambre) : Q=1.50 Kn/ml

La charge concentrée pour le mur extérieur (double cloison) :

Gmur=2.94x (3.06-0.4) x1 =7.82kn/ml

Caractéristiques géométriques de la section :

h= 15cm

b=100cm

C=2cm

qu2

d

b=100 cm

h=15 cm
C

+

qu1

150cm

qu1

qu2
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d=h-c =13cm

III-3-2- Calcul à l’ELU :

1) Les combinaisons de charges :

Dalle : qu1 =1.35G + 1.5 Q=1.35x6.55+1.5x1.5=11.09kn/ml

Double cloison : qu2=1.35G=1.35x7.82=10.55kn /ml

2)Les sollicitations :

L’effort tranchant :

Vu =qu1 x L+ qu2 =11.09x1.5+10.55=27.20 kn

Vu=27.20kn.

Le moment fléchissant :

Mu=Mu1+Mu2

Mu1=
୯
౫భ× మౢ

ଶ
=12.48Kn.m

Mu2=q୳ଶ × l =15.48Kn.m

Mu=Mu1+Mu2 =28.32 kn.m

Mu=28.32 kn.m

μ =
Mu

b × dଶ × ϐ��
=

28.32 × 10ଷ

100 × 14.2 × 13ଶ
= 0.118

μ = 0.118 < =ߤ 0.392  → SSA

β = 0.937

3) Calcul Les armatures principales :

Ap =
Mu

β × d × σs
=

28.32 × 10ଷ

0.937 × 13 × 348
= 6.68cmଶ

Soit : 7HA12, Ap=7.92 cm2avec un espacement St =15cm.

Calcul les armatures de répartition :

Ar =
஺௣

ସ
=

଻.ଽଶ

ସ
=1.98cm2

Soit : 3HA10 Ar= 2.35cm2 avec un espacement st =33 cm
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III -3-3) Vérification à l’ELU :

a)Vérification l’écartement des barres (répartition des barres) :

Armature principales :

st < min[3h(cm) ; 33(cm)]

st < min[45(cm) ; 33(cm)] = 33cm…..Condition vérifiée.

St =15 cm

Armature de répartition :

st < min[4h(cm) ; 33(cm)]

st < min[60(cm) ; 33(cm)] = 33cm …….condition vérifiée.

St=33 cm

b) condition de non fragilité : [BAEL 91.Art .A.4.2.1]

ft28 = 0.6 + 0.06fc28

ft28 = 2.1Mpa

Ap > Amin =
0.23 × b × d × ft28

fe

௠ܣ ௜௡ =
0.23 × 100 × 13 × 2.1

400
= 1.57cmଶ

Ap = 7.92cmଶ > Amin = 1.57cmଶ ……………………..Condition vérifiée.

c) Vérification au cisaillement [Art A. 5.1.211/ BAEL 91]:

L’effort tranchant Vu=28.00Kn

τu =
Vu

b × d
≤ τuതതത

Calcul de ૌܝതതതത:

Pour les fissurations peu nuisibles.

τuതതത= min(0.13 ௖݂ଶ଼, 5Mpa) = 3.25Mpa

τuതതത= 3.25Mpa .

Calcul de ૌܝ :

τu =
୴୳

ୠ×ୢ
=

ଶ଻.ଶ଴×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×ଵଷ଴
=  0.21 Mpa ≤ τuതതത=3.25MPa Condition vérifiée.
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Donc pas de risque de cisaillement.

d) Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres :[Art A. 6.1.3/ BAEL 91]:

Il faut vérifie que :

τୱୣ =
Vu

0.9 × d × ∑ u୧
≤ τୱୣതതതത

Calcul de ૌ܍ܛതതതതത:

௦߬௘തതതത= Ψs × ft28 , Avec: Ψs = 1.5 pour les aciers a HA

τୱୣതതതത= 3.15Mpa.

ft28=2.1 Mpa

∑ u୧: sommedespérimètresutiles 7HA12

෍ u୧= n × π × ∅

Ona: Ap= 7HA12

෍ u୧= 7x3.14x12 = 263.76mm

௦߬௘ =
Vu

0.9 × d × ∑ u୧
=

27.20 × 10ଷ

0.9 × 130 × 263.76
= 0.88 Mpa

ࢋ࢙࣎ = ૙.ૡૡۻ ≥܉ܘ ૌ܍ܛതതതതത= ૜.૚૞ۻ Condition..…………………܉ܘ vérifiée.

Pas de risque d’entrainement des barres.

e) Ancrage des barres aux appuis :[BAEL 99 :Art.A.6.1.23]

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

=ݏ݈
∅ × ݂݁

4 × ௦߬ഥ

Avec

Ψs = 1.5 pour les barres en HA

Ft28=2.1MAP

௦߬ഥ = 0.6 × Ψsଶ × ft28 = 2.84Mpa

ls =
1.2 × 400

4 × 2.84
= 42.25ܿ݉

On prend ∶ =ܛܔ  ૝૞ܕ܋



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 76

Soit des crochets de longueur la=0.4ls

18cm=܉ܔ

III -3-4-Calcula l’ELS:

1) Les combinaisons de charges :

Dalle :qs1 =G + Q=6.55+1.5=8.05kn/ml

Double cloison : qS2 =Gm=2.94x (3.06-0.4) x1=7.82 kn/ml

2) Les sollicitations :

Le moment fléchissant :

Ms1=
୯
౩భ× మౢ

ଶ
= 9.06݇݊ .݉

Ms2=qୱଶ × l = 11.73 kn. m

Ms=Ms1+Ms2 =20.79 kn.m

III-3-5-) Vérification a L’ELS :

a) vérification des contraintes :

On doit vérifier que la contrainte dans le béton inférieur à la contrainte admissible.

 Dans le béton :

σbc =
σs

kଵ
< σୠୡതതതത

σୠୡതതതത= 0.6fୡଶ଼ = 15Mpa

ρଵ =
100 × As

b × d
=

100 × 79.2

1000 × 130
= 0.0609

βଵ = 0.916

kଵ = 98.6

=ݏߪ
ݏܯ

ଵߚ × ×ݏܣ ݀

=ݏߪ
20.79 × 10ଷ

0.916 × 7.92 × 13
= ܽ݌ܯ220.44

σbc =
220.44

98.6
= 2.24Mpa

σbc = 2.24Mpa < σୠୡതതതത= 15Mpa………………….Condition Vérifiée.

qs1

qs2
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 Dans l’acier :

Aucune vérification à effectuer car les fissurations sont peu nuisibles.

a) calcul de la flèche :

୦

୪
≥

ଵ

ଶଶ.ହ

ଵହ

ଵହ଴
= 0.1 > 0.044 ……………………….Condition Vérifiée.

୦

୪
≥

୑ ୲

ଵହ×୑ ୭
0.1>

ଶ଴.଻ଽ

ଵହ×ଶ଴.଻ଽ
= 0.066………….Condition Vérifiée

.
୅

ୠ×ୢ
≤

ଷ.଺

୤ୣ

7.92

100x13
= 0.006 <

3.6

400
= 0.009………….Condition Vérifiée.

Avec :

h : hauteur de la poutre.

L : longueur de la plus grande travée.

A : section d’acier en travée.

Mt : moment fléchissant max en travée.

Mo : moment max isostatique.

fe: limite d’élasticité de l’acier.

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

nécessaire.
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III -4-Calcul des escaliers :

III -4-1-Introduction :

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

niveaux d’un bâtiment. Il est composé de marches et de palier de pose Pour éviter la fatigue

des usagers, la distance à parcourir avant d’atteindre le palier de pose ne doit pas dépasser les

25m. L’escalier peut être réalisé avec différent matériaux : béton ; béton armé (coulés sur

place ou préfabriqués), en acier; en bois; il peut être mixte (métallique + bois ; bois +

béton….).

FigureIII-4-1-Vue d’ensemble d’un escalier.

Notations utilisées :

g : Largeur des marches ;

h : Hauteur des contre marches ;

H : Hauteur de la volée ;

L1 : Longueur de la paillasse projetée ;

L2 : Largeur du palier ;

ep : Epaisseur de la paillasse et du palier

III-4-2-Pré dimensionnement de l’escalier de l’étage courant :

Schéma statique :

PALIER D’ARRIVEE
MARCHE

CONTRE MARCHE

EMMARCHEMENT

PAILLASSE

PALIER DE DEPART

POUTRE PALIERE

POUTRE
૚ۺ ૛ۺ ૜ۺ

۶
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FigureIII-4-2-schéma statique de l’escalier

1) calcul des Marches et contre marches :

Les dimensions des marches et contre marches sont données par la formule de BLANDEL

suivante : 60 ≤ 2h + g ≤ 66 [cm]

Avec :

16,5≤ h ≤ 17,5 [cm] 

27 ≤  g  ≤ 30 [cm] 

Caractéristiques dimensionnelles :

 La marche : est la partie horizontale qui reçoit le pied, sa forme est rectangulaire.

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des

objets.

 Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches

Successives, valeurs courantes varies de 13 à 17 cm.

 Le giron (g) : est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux

contre marches.

 Une volée : est l’ensemble des marches compris entre deux paliers.

 Un palier : est une plate-forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires

et /ou à chaque étage.

 L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche.

 La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre

marches.

Types d’escaliers : notre bâtiment comporte d’un seul type d’escaliers (droite) à deux

volées.

Le nombre de marches et contre marche :

Le nombre de contre marche est donné par la relation suivante :

n = H/h

ߙ = 29.54°

L1 =2.70 L2=1.30

H/2=153

L0
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m= (n-1) : est le nombre de marche

Tel que H est la hauteur entre deux niveaux consécutifs (hauteur à franchir) Pour l’étage

courant est égale à : H = 3.06m.

Prenons h = 17cm.

Comme l’escalier de l’étage courant comporte deux volés identiques, on aura alors :

n=H /h= 153/17= 9

Donc :

n= 9, le nombre de contre marche.

m= (n-1) = 8, le nombre de marches.

Calcul du giron :

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

60 ≤ 2h + g ≤ 66  

g ≤ 66- 2h =32cm 26cm≤ h ≤ 32cm 

g ≥ 60-2h =26cm 

Soit: g= 30cm

Vérification de la loi de BLONDEL :

60 cm ≤ g + 2 h ≤ 66 cm. 

60 cm ≤ 30 + 2 x 17 ≤ 64 cm → 60 cm ≤ 64≤ 66 cm……………. Condition vérifiée. 

2) Dimensionnement de la paillasse et de palier :

l

30
≤ ep ≤

l

20

Avec :

L =L0+L2

L0 : La portée de la palliasse.

tg (α) =
௛

௚
=

ଵ଻

ଷ଴
=0.566α = 29.54°

Cosα =cos α =
୐భ

୐బ
, L଴ =

୐భ

ୡ୭ୱ஑
= 310.34cm

L2 =130cm

L = L0 + L2= 310.34+130=440.34cm
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୪

ଷ଴
= 14.67cm ≤ ep ≤

୪

ଶ଴
=22.02cm

ep =20cm Soit:ep =20 cm.

3) Détermination des charges et surcharges :

Le calcul se fera pour un 1ml d’emmarchement et pour une bande de 1m de projection

horizontale, et considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple.

a)Charges permanentes :

Paillasse :

Prenons comme épaisseur : ep =20cm.

Eléments Poids [kn/ml]

Poids propre de la paillasse 25x0.2x
1

29.54ݏܿ݋
= 5.74

Poids propre des marches (17cm) 25x0.2/2=2.125

Revêtement de carrelage (2cm) 22x0.02x1=0.44

Mortie de pose (2cm) 22x0.02x1=0.44

Couche de sable (2cm) 22x0.02x1=0.44

Enduit du ciment (2cm) 22x0.02x1=0.44

G1=9.63 kn/ml

Palier :

Eléments Poids KN/ml

Poids propre de la dalle 25x0.2x1=5

Poids des revêtements (carrelage+ mortier
+sable+enduit)

1.76

G2= 6.76kn/ml
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b) charges d’exploitation :

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

Q=2.5x1m= 2.5kn/ml

III-4-2-Calcul à L’ELU :

 Palier : qu = 1.35xG+1.5Q=1.35x6.76+1.5x2.5=12.88kn/ml

 Volée : qu =1.35xG+1.5Q =1.35x9.63+1.5x2.5=16.75kn/ml

1) Calcul des efforts internes :

FigureIII-4-3-Schéma statique d’escalier

Réaction d’appuis :

ΣF =0 RA + RB = 16,75x 2.70+12.88x 1.30=61.97KN

ΣM/A = 0          
௤×௫మ

ଶ
+ ×ݍ ݔ (

௫

ଶ
+ 2.70).

16.75x2.72/2+ 12.88x1.30x (1.30/2+ 2.70)-RB x 4 =0

RB = 29.30KN

RA =32.67KN

Efforts tranchants et les moments fléchissant :

0 ≤ x ≤ 2.7m 

T(x) +16,75X – 32,67 =0

Pour X = 0 T(0) = +32,67KN

Pour X = 2.7m T(2,7) = -12.55 KN

M(x) =32.67X-16.75X2 /2

M

T

X

16.75Kn/ml

32.67

y

RA
RB

16.75Kn/ml 12.88Kn/ml

2.70m 1.30m
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Pour X = 0 M(0) = 0 KN.

Pour X = 2,7m M (2.7) =27.16 KN.m

0m ≤ x ≤ 1.30 m       

T(x) – 12.88X +29.30 = 0

Pour x = 0 T(0) = -29.30KN

Pour x=1.30m T (1.30) =-12.55 KN

M (x) – 29.30X + 12.88 X2/2=0

Pour x=0 M(0)=0

Pour x=1.30m M (1.30)=27.21kn.m

Le moment max : Mu=27.21Kn.m

En tenant compte des semi encastrements, les moments en travée et en appuis sont affectés

des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement.

 Mt = 0,85 x 27.21=23.13KN. m (en travée)

 Ma = - 0,3 x 27.21 = -8.16KN.m (aux appuis)

T

M

y

12.88 kn/ml

29.30

T x
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FigureIII-4-4- : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à

l’ELU

M ( Kn .m)

- -

Mt=23.13

MA=8.16MA=8.16

+

27.21

Moment

isostatique
+

T ( kn)

--

+

32.67

12.55

29.30

16.75Kn/ml 12.88Kn/ml

2.70m 1.30m
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III-4 3-Calcul des armatures à l’ELU :

Le ferraillage se fera avec les moments max à l’ELU.

Ma
max = 8.16KN.m

Mt
max = 23.13 Kn.m

Tu
max =32.67 Kn

1) Ferraillage de la paillasse :

b=100cm, h=17cm, d=h-c=15cm

Aux appuis :

a) Calcul des Armatures principales :

μ =
௔ܯ
௠ ௔௫

b × d2 × ϐ��
=

8.16

1 × 0.152 × 14.2 × 1000
= 0.0255

μ = 0.0255 < ߤ = 0.392 Section simplement armée.

β = 0.990

Aܽ =
ܯ ܽ
݉ ݔܽ

β × d × σs
=

8.16 × 105

0.990 × 15 × 348 × 100
= 1.58cm2

Soit:4HA10, Aa=3.14cm2avec un espacement St = 25cm

b) Armatures de répartitions (Ar) :

Ar=
୅୮

ସ
=

ଷ.ଵସ

ସ
= 0.785 ܿ݉ ଶ

Soit :4HA8, Ar=2.01cm2 avec un espacement St=25cm

 En travée :

a) Calcul des Armatures principales :

μ =
௧ܯ
௠ ௔௫

b × d2 × ϐ��
=

23.13

1 × 0.152 × 14.2 × 1000
= 0.0724

μ = 0.0724 < ߤ = 0.392 → ܵܵ .ܣ

β = 0.971

At =
ܯ ݐ
ݔܽ݉

β × d × σs
=

23.13 × 105

0.971 × 15 × 348 × 100
= 4.56 cm2

Soit : 6HA12 At = 6.78cm2avec un espacement St =15cm

100

5

c

m

17d
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b) Armatures de répartitions (Ar) :

Ar=
஺௣

ସ
=

଺.଻଼

ସ
= 1.70ܿ݉ ଶ

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

III-4 4-Vérification à l’ELU :

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

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Aadopté> ݉ܣ ݅݊ =
0.23×b×d×ft28

fe

 En travée :

݉ܣ ݅݊ =
0.23×b×d×ft28

fe
=

0.23×15×17×2.1

400
= 0.308cm2

Aadopté= 6.78cm2 > ݉ܣ ݅݊ = 0.308cm2 ……………..condition vérifiée.

 Aux appuis :

݉ܣ ݅݊ =
0.23 × b × d × ft28

fe
=

0.23 × 15 × 17 × 2.1

400
= 0.308cm2

Aadopté= 3.14cm2 > ݉ܣ ݅݊ = 0.308cm2………………….condition vérifiée.

b) vérification de la Contrainte tangentielle (cisaillement):

(Art. A.5.1,211/ BAEL91)

On doit vérifier que :

ݑ߬ =
ݑݒ
ݔܽ݉

ܾ× ݀
≤ തതതݑ߬

Calcul de :തതതݑ߬

Nous avons des fissurations peu nuisibles.

=തതതݑ߬ min{0.13݂ܿ
28

, ܲܯ5 }ܽ = ܽ݌ܯ3.25

=തതതݑ߬ ܽ݌ܯ3.25 .

Calcul de ࢛࣎ :
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ݑ߬ =
ݑܸ
݉ ݔܽ

ܾ× ݀
=

32.67 × 103

150 × 170
= ≥ܽ݌ܯ1.28 =തതതݑ߬ ܽ݌ܯ3.25

ݑ߬ = ܽܲܯ1.28 < =തതതݑ߬ Condition………………ܽܲܯ3.25 vérifiée.

c) Vérification de l’adhérence des barres : (Art. A.6.1. 3 / BAEL91)

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que

ݏ߬݁ =
ݔܸܽ݉

0.9 × ݀× ݅ݑ∑
≤ തതതതݏ߬݁

Calcul de :തതതതࢋ࢙࣎

തതതതݏ߬݁ = Ψs × ft28 , Ψs ∶ ����ϐ������de scellement

:܋܍ܞۯ

Ψs = 1.5 pour les aciers a HA

=തതതതݏ߬݁ ݌ܯ3.15 .ܽ

Calcul de ࢋ࢙࣎ ∶

ݑ ݉݋ݏ݅: ݉ ݁݀ ݉ݎé݅݌ݏ݁ èݎ݁ݐ ݈݁ݐ݅ݑݏ ݏ 12ܣܪ3

=݅ݑ ݊× ×ߨ ø

=݅ݑ 4 × 3.14 × 10 = 125.6݉݉

ݏ߬݁ =
ܸܷ
ݔܽ݉

0.9 × ݀× ݅ݑ∑
=

32.67 × 103

0.9 × 150 × 125.6
= 1.93 ܽ݌ܯ

ݏ߬݁ = ≥ܽ݌ܯ1.93 =തതതതݏ߬݁ Condition…………………݌ܯ3.15 vérifiée.

d) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort

de traction ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé.

=ݏ݈
ø × ݂݁

4 × ݑݏ߬

Calcul de :࢛࢙࣎

ݑݏ߬ = 0.6 × Ψ2 × ft28

ݑݏ߬ = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835Mpa.

ݏ݈ =
ø × ݂݁

4 × ݑݏ߬
=

1.2 × 400

4 × 2.835
= 42.33ܿ݉

On prendܛܔ= ૝૞ܕ܋ .
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Pour des raisons pratiques, il est nécessaire d’adopter un crochet normal.

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

0.4=ݏ݈ .18cm=ݏ݈

e) Influence de l’effort tranchant aux appuis:

 Influence sur le béton: (Art 5.1.313/BAEL 91)

ܶu ≤ 0.4 × b × a
fc28

γ
b

Avec :

a= 0.9d

௎ܶ ≤ 0.4 × 100 × 0.9 × 15
25×10ష1

1.5
=900KN

vu = 32.67KN < 900KN …………………….Condition vérifiée.

f) Influence sur les aciers : (Art 5.1.321/BAEL 91)

Aݏ ≥
1.15x (Vu +

Ma

a
)

fe

Avec : a=0.9d

Aݏ ≥
1.15x(32.67103ݔ+

106ݔ8.16−

0.9x150
)

400
=-0.80cm2

As =3.14>- 0.80 cm2 …………………condition vérifiée.

Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau de l’appui.

Mu : moment au droit de l’appui

III-4 5-Calcul à L’ELS:

 Palier : qs1 = G+Q=6.76+2.5=9.26kn/ml

 Volée : q s2 =G+Q =9.63+2.5=12.13kn/ml
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1) Calcul des efforts internes :

FigureIII-4-5- schéma statique d’escalier

Réaction d’appuis :

ΣF =0 RA + RB = 12.13x 2.70+9.26x 1.30=44.80KN

ΣM/A = 0            
2ݔ×ݍ

2
+ ×ݍ )ݔ

ݔ

2
+ 2.70).

12.13. x 2.72/2+ 9.26 x1.30x (1.30/2+ 2.70) - RB x 4 =0

RB = 21.14KN

RA =23.66KN

Efforts tranchants :

1er tronçon : 0m ≤ x ≤ 2.7m 

T(x) +12.13X – 23.66 =0

Pour X = 0m T(0) = 23.66KN

Pour x= 2.7m T(2,7) = -9.09KN

Les moments fléchissant :

M(x) =23.66X-12.13X2 /2

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

Pour X = 2,7 m M (2.7) =19.67 KN. m

2 éme tronçon : 0m ≤ x ≤ 1.30 m   

T(x) – X +29.30 = 0

Pour x = 0 T(0) = -29.30KN

Pour x=1.30m T (1.30) =-12.55 KN

Les moments fléchissant :

M (x) – 21.14X + 9.26 X2/2=0

9.26Kn/ml12.13Kn/ml

RB

RA
A B

2.70m 1.30m

RB

M

T
X

12.13Kn/ml

23.66

y

9.26Kn/ml

X 21.14

M

T
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M (x) =21.14X -9.26 X2/2=0

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

Pour x=1.30m M (1.30)=19.66 kn.m

Le moment max :Ms=19.67Kn.m

Efforts tranchants max : TS =- 29.30 Kn

En tenant compte des semi encastrements, les moments en travée et en appuis sont

affectés des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement.

 Mt =+ 0,85 x 19.67=+16.72 KN. m (en travée)

 Ma = - 0,3 x 19.67= -5.90KN.m (aux appuis)

FigureIII-4- 6- : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELS

29.30

T ( kn)

23.66

9.09
12.55

-

+

–

M ( Kn /m) Mt=16.72

MB=5.90
MA=5.90

+

--

12.13Kn/ml
9.26Kn/ml

2.70m 1.30m
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III-4 -6-Vérifications à l’ELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton [Art A4.5.2/BAEL91]:

On doit vérifier que :

ܾܿߪ =
ܵߪ
1ܭ

≤ =തതതതܾܿߪ 0.6݂ܿ
28

= ܽ݌ܯ15

 Aux appuis :

Aa=3.14 cm2

ρଵ =
100 × Ap

b × d
=

100 ×

100 × 15
= 0.209

βଵ = 0.927

kଵ = 53.49

σs =
Ms

βଵ × As × d

σs =
ହ.ଽ଴×ଵ଴య

଴.ଽଶ଻×ଷ.ଵସ×ଵହ
= 286.89MPa.

σbc =
286.89

53.49
= 5.36 Mpa

σbc = 5.36Mpa < σୠୡതതതത= 15Mpa ……………………Condition vérifiée

 En travée :

At=6.78cm2

ρଵ =
100 × Ap

b × d
=

100 × 6.78

100 × 15
= 0.452

βଵ = 0.898

kଵ = 34.02

σs =
Ms

βଵ × As × d

σs =
16.72 × 10ଷ

0.898 × 6.78 × 15
= 183.08Mpa

σbc =
183.08

34.02
= 5.38Mpa

σbc = 5.38Mpa < σୠୡതതതത= 15Mpa……………….Condition Vérifiée.
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b) Etat limite d’ouverture des fissures : [Art B .6.5.1 / BAEL91]

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, donc il est inutile de la vérifier.

c) Etat limite de déformation :[Art B.6.5.1 /BAEL :

h

l
≥

1

16

h

l
≥

M୲

10 × Mo

A

b × d
≤

4.2

fe

Avec :

h : hauteur de la poutre.

l: Longueur de la plus grande travée.

A : section d’acier en travée.

Mt : moment fléchissant max en travée.

M0 : moment max isostatique.

fe : Limite élastique de l’acier.

 Vérification :

୦

୪
=

ଵ଻

ସ଴଴
= 0.043 <

ଵ

ଵ଺
= 0.0625 …………………….Condition non vérifiée.

୅

ୠ×ୢ
=

଺.଻଼

ଵ଴଴×ଵହ
= 0.0045 <

ସ.ଶ

୤ୣ
=

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.010…………Condition non vérifiée.

୦

୪
=

ଵ଻

ସ଴଴
= 0.0425 <

୑ ୲

ଵ଴×୑ ୭
=

ଵ଺.଻ଶ

ଵ଴×ଵଽ.଺଻
= 0.085………..Condition non vérifiée.

 Remarque :

Les trois conditions n’ont pas vérifiées, donc on doit calcule la flèche :

III-4 7-Calcul de la flèche : [Art B.6.5.2 /BAEL91]

f =
୑ ౩
౪×୐మ

ଵ଴×୉౒ × ౜୍౬
   ≤  f̅

E୚ = 3700ඥ fୡଶ଼
య

= 10818.87 Mpa

Avec :

f ̅ : Flèche admissible
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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.

f ̅ =
l

500
=

400

500
= 0.8cm . la ϐ�����admissible.

Calcul du moment d’inertie I0 :

Avec:

n = 15

I0 =bh3 /12+15[As t (h/2-c’) 2 + Asc(h/2-c)2] =bh3/12+15[At( (h/2)-c’)2]

I0=100x173/12 +15[6.78((17/2)-2)2] =45238.49cm4

ρ =
100 × As

b × d
=

100 × 6.78

100 × 15
= 0.452

ℷ =
଴.଴ଶ×୤౪మఴ

ቀଶାଷ.
ౘబ
ౘ
ቁ.஡

= 0.02x2.1/(2+3)0.452=0.0186

βଵ = 0.898

kଵ = 34.02

σst =
Mst

βଵ × As × d

σst =
16.72 × 10ଷ

0.898 × 6.78 × 15
= 183.08Mpa

μ = 1 − ൬
1.75ft28

4ρ × σst + ft28
൰= 1 − ൬

1.75 × 2.1

4 × 0.452 × 183.08 + 2.1
൰= 0.988

I୤୴ =
1.1 × I଴

1 + ℷ × μ
=

1.1 × 45238.49

1 + 0.0186 × 0.988
= 48864.37cmସ

f =
16.72 × 10଺ × 4000ଶ

10 × 10818.87 × 48864.37 × 10ସ
 = 5.06mm ≤  f ത= 8mm

f ≤  f ത……............Condition vérifiée.
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III –5-Calcul de la poutre palière :

Les paliers intermédiaires de l’escaler reposent sur une poutre palière destinée à supporter

son poids propre et la réaction de la paillasse, semi encastrée à ses extrémités dans les poteaux

et les voiles. Dans notre projet sa portée est de 2.80m.

Figure III-5-1-Schéma statique de la poutre palière

III-5-1-pré dimensionnement :

Hauteur de la poutre :

L : portée maximale entre nu d’appui

h : hauteur de la poutre palière

l

15
≤ h ≤

l

10

18.66cm ≤ h ≤ 28cm

On opte pour h =30cm

La largeur :

Avec :

b : larguer de la poutre palière

0.4h ≤ b ≤ 0.7h

12ܿ݉ ≤ ܾ≤= 21 ܿ݉

On opte pour b = 25cm

ܔ

૚૞
≤ ܐ ≤

ܔ

૚૙

૙.૝ܐ ≤ ܊ ≤ ૙.ૠܐ

L= 280 cm
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Vérification relative aux exigences du RPA 99 (art 7-5-1.page57) :

b ≥ 20cm………………. b = 25cm 

h ≥ 30cm………………..h = 30cm 

ℎ

ܾ
≤ 4 … … … … … … … … . .

30

25
= 1.2ܿ݉ < 4

Les conditions de RPA99 sont vérifiéesdonc la poutre aura pour dimension (bxh)= (25x30).

III-5-2-détermination des charges permanentes:

Poids propre de la poutre : G=0.30 × 0.25 × 25 = 1.875݇݊ /݈݉

Réaction de palier :

ELU :Tu=32.67KN

ELS :Ts=29.30KN

III-5-3-Calcul à L’ELU :

qu= 1.35G +
ଶ୘୳

୪
=1.35x1.875+

ଶ×ଷଶ.଺଻

ଶ.଼଴
= 25.87KN/ml.

Figure III- 5-2-: schéma statique de la poutre palière

1) Calcul des efforts internes :

Réactions d’appuis :

Ra=Rb=
୯౫×୪

ଶ
= 36.22kn

Moment isostatique :

M0=
୯୳×୪మ

଼
=

ଶହ.଼଻×ଶ.଼଴మ

଼
= 25.35kn. m.

En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront affectés

des coefficients 0.85et 0.3 respectivement :

25.87KN/ml

L= 280 cm
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Ma = (-0.3) M0= -7.61KN.m

Mt = (0.85) M0=21.55KN.m

FigureIII-5-3-: Diagramme des efforts internes a L’ELU

L= 280 cm

25.87kn /ml

21.55

7.61

- -

7.61

X(m)

M (kn.m)

1.57

+

36.22

36.22

+

-
X (m)

+

T (kn)

M(kn.m)

+

X
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III-5-4-Ferraillage :

 En travée :

2
3

st

t
t

b

rb

2

6

bu
2

t
b

2.31cm10
3482800.959

1021.57

βdσ

M
A

0.959β0.078u

SSA.0.392uu

0.078
14.2(280)250

1057.21

fbd

M
u



















Soit At=3HA14=4.62cm2. st=33 cm

 Aux appuis :

2
3

st

a
a

b

rb

2

6

bu
2

a
b

0.79cm10
3482800.986

107.61

βdσ

M
A

0.986β0.0420u

SSA0.392u0.027u

0.027
14.2(280)250

107.61

fbd

M
u



















Soit : Aa= 3HA10 = 2.35cm2st=33cm.

III-5-5-Vérifications à L’ELU :

a)Condition de non fragilité : (BAEL91/Art4.2.1)

22
t

2

e

t28
min

0.85cm4.62cmA

0.85cm
400

2.1
28250.23

f

f
0.23bdA





Aa= 2.35cm2> 0.85cm2.......................................Condition vérifiée.

b) Vérification de l’effort tranchant :

Nous avons des fissurations peu nuisibles :

2 cm

25cm

30cm

28cm
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 

vérifiéecondition3.25MPa0.52MPa
280250

1022.36
τ

3.25MPa;5MPaO.13fminτ
bd

T

3

u

c28u

u

u









Il n’ya aucun risque de cisaillement.

c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres :

[A.6.1.3 BAEL 91]

On doit vérifier :

.Vérifié3.15MPaτMPa53.1
20.942800.9

1036.22
τ

94.20cm10)3.14(3ΦnU

3.15MPa2.11.5.fψτ
U0.9d

T
τ

se

3

se

i

t28sse

i

max
u

se











 




Il n’y a aucun risque d’entraînement des barres.

d)Ancrage des barres aux appuis [A.6.1.23 BAEL 91] :

La longueur de scellement droit est :

cm.27.35352.73mm
2.8354

40010
L

2.835MPaf0.6 ψτ : Avec

τ4

Φf
L

s

t28
2

s

s

e
s











Soit Ls=40cm.

Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normale, d’après le

BAEL91 ; la longueur nécessaire pour les aciers HA est 0.4Ls= 0.4 x 40 =16cm

Soit un crochet de 16cm.

e)Diamètre des armatures transversales [A.7.2, 2 BAEL 91] :

mm6.8φ

mm57.88.57),25,min(14)
35

h
,

10

b
min(φiφ

t

t





On choisit un diamètre ∅8
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Donc on adopte 4HA8=2.01cm2……………………….(un cadre + étrier) ∅8

f) Espacement des barres Art 7.5.2.2/RPA99:

 Zone nodale :

7.5cmS:Soit

cm5.7.32)min(7.5,10        φ) ,12
4

h
min(S

t

t





 En zone courante :

.15cmS:Soit

15cm,
2

h
S

t

t





III-5-6-Calcul à L’ELS :

a) Calcul des efforts internes :

qs=G +
ଶ்௦

௟
= 1.875+

ଶ× ଶଽ.ଷ଴

ଶ.଼଴
= 22.80KN/ml.

L’effort tranchant :

KN92.31
2

2.8022.80

2

Lq
T Smax

S 




Moment isostatique :

22.34KN.m
8

(2.80)22.80

8

Lq
M

22
s

S 




En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront affectés

des coefficients 0.85et 0.3 respectivement :

Ma = (-0.3) M0= -6.70KN.m

Mt = (0.85) M0=18.99KN.m
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FigureIII-5-3- : Diagramme des efforts internes a L‘ELS

III-5-7-Vérification à L’ELS:

a)Vérification des contraintes dans le béton et les aciers (A.4.5.2 BAEL 91):

15MPa0.6fσσ c28bcbc 

 En travée :















0.881β

27.02k
0.66

2825

4.62100

bd

100A
ρ

1

1t
1

MPa63,166
104.622800.881

1099.18

Adβ

Ms
σ

2

6

t1

S 








t

6.70

-

6.70

M(kn.m)

18.99

+

-

22.80 KN/ml

L= 280 cm

X (m)

T (kn)

31.92

31.92

-

+
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σୠୡ =
σ౩

୩భ
= 6.17MPa ≤ 15MPa ………………..Condition vérifiée.

 Aux appuis:















0.910β

40.56k
0.335

2825

2.35100

bd

100A
ρ

1

1a
1

MPa111.89
2.35280.910

1070.6

Adβ

M
σ

3

a1

sa
S 









σୠୡ =
σ౩

୩భ
= 2.76MPa ≤ 15MPa………………..Condition vérifiée.

b) Vérification de la flèche :

Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées :

1/
16

1

L

h
 

280

30
= 0.107>

16

1
= 0.0625 Condition vérifiée.

2/
0

St

10.M

M

L

h
 

280

30
= 0.107>

10(22.34)

18.99
= 0.085 Condition vérifiée.

3/
fe

4.62

b.d

At
 

2825

62.4


= 0.0066<

400

62.4
= 0.01155 Condition vérifiée.

Les trois conditions sont vérifiées, donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche.
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III-6-Calcul de la salle machine:

III-6-1- Introduction : Les dalles pleines sont des pièces minces et planes en béton avec armatures

incorporées, cette dalle peut reposer sur deux, trois ou quatre appuis.

Dans notre ouvrage, on rencontre deux types de dalle ils agissent d’une dalle appuyée sur

quatre cotés (celle de la salle machine), et d’une autre appuyé sur trois cotés (celle des

niveaux).

III-6-2) dalle pleine de la salle machine :

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

de dimensions (1,00 × 1,80) 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 pour 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.

Dalle couvrant la salle machine

Dalle de la salle machine

Plancher (16+4)

FigureIII-6-1- Schéma représentatif de la salle machine

1
.0

0
0

.5
0

2
.2

0

1
.9

0

15

15
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III-6-3) Calcul du panneau à l’ELU :

 Calcul des efforts :

Le calcul des efforts se fera avec la méthode exposée au BAEL 91.

 Principe de la méthode :

Soit « lx » et « ly » les distances mesurées

entre nus des appuis et « q » la charge

uniformément repartie par unité de longueur.

On suppose que le panneau est

simplement appuie, on définit :

y

x

l

l
ρ  Avec : lx < ly

 Si : ρ < 0.4 ; le panneau travaille dans un seul sens (lx) au centre de la dalle pour une

bande de 1 m de largeur.

 Si : 0.4 ≤ ρ ≤ 1 : le panneau de dalle travaille dans les deux sens :

Sens lx : Mx= μx q (lx)
2 (moment selon la petite portée)

Sensly : My = μy x M0x. (Moment selon la grande portée)

μx et μy : coefficientmultiplicateur donnée en fonction du coefficient de poisson υ tel que

υ = 0à l’ELU

υ = 0.2 à l’ELS

 Panneau de dalle continu au-delà de ses appuis:

-Moment en travées 0,75 (M0x , M0y).

-Moment sur appuis 0,5 ( M0x).

 Panneau de rive dont l’appui peut assurer un encastrement partiel:

-Moment en travée 0,75 ou 0,85 (M0x , M0y).

-Moment sur appuis de rive 0,3 (M0x ).

-Moment sur appuis intermédiaires 0,5 (M0x ).

1 m

1 m
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 Application :

lx

FigureIII-6-: Les moments des charges locales.

 Dimensionnement :

cmh

L
h

t

t

6
30

180

30
max





Nous avons la limite de RPA qui est de 12 cm, et dans notre cas on opte pour ep =15 cm

4,055.0
180

100

l

l
ρ

y

x 

La dalle travaille dans les deux sens.

U0 = 0.80 m.

V0 = 0.80 m.

Avec : (UoxVo) : la surface de contacte.

 Calcul de U et V :

U et Vcotés du rectangle sur lesquels la charge P s’applique, compte tenu de la diffusion à 45°

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

00
0

0 h2.ξ.ξU
2

h
ξ.e2.UU 










Le coefficient ξ dépend de la nature du revêtement, dans notre cas la dalle est composée de

béton armé, et d’une chape en béton : → ξ= 1.0

00
0

0 h2.ξ.ξV
2

h
ξ.e2.VV 










e

2

h 0

0U

yl

0U

0V

U

V

45°

0h
Feuillet moyen

u
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.105155280he2VV

,105155280he2UU

00

00

cmV

cmU





Avec :

e : l’épaisseur de revêtement (5 cm).

 Evaluation des moments Mxet Mydus au système de levage :

Mx = q (M1 + M2)

My = q (M2 + M1)

M1 et M2 :Cœfficients donné par les abaques PIGEAUD en fonction de  des  rapports ρx,

(U /Lx)et (V/Ly).

 Calcul des efforts :

05,1
100

105


xL

U
M1= 0,0783

583,0
180

105


yL

V
M2 = 0,0265

Etat Limite Ultime : = 0

qu= 1,35 90 = 121,5 KN/m

Mx1 =121, 5 0.0783= 9,513 KN.m

My1 = 121,5 0.0265= 3,219 KN.m

III.6.3.1) Calcul des moments dues au poids propre de la dalle :

4,0155,0
180

100
 x

y

x
x

L

L
  La dalle travaille dans les deux sens.

ρx= 0,55 x = 0,0879 ; y = 0,250.

qu = 1,35 G +1,5 Q

Le poids propre de la dalle = 25  0,15 + 22 0,05  G = 4,85 KN/m2 .

La charge d’exploitation : Q = 1KN /m2

qu=1,35 4,85 + 1,5 1 = 8,047 KN /m2

Mx2 =  x  qu; lx²

My2 = y Mx2
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Mx2 = 0, 0879 8,047 (1, 00)2 = 0,707 KN.m

My2 = 0,250 0,707 =0,177 KN. m

 Superposition des moments :

Mx= Mx1+ Mx2 =10, 22KN.m

My= My1+ My2 =3,396 KN.m

 Remarque:

Afin de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles, les

moments calculés seront minorés en leurs affectant le coefficient (0,85) en travée et (0,3) aux

appuis.

Il se fera à l’Etat Limite Ultime pour une bande de 1 ml de largeur en flexion.

 En travée :

Mux =0.85xMx=0.85 x 10,22=8,69 Kn.m.

Muy =0.85xMy=0.85 x 3,396=2, 89Kn.m.

 Aux appuis :

Mux =0.3xMx=0.3 x 10,22=3,066 Kn.m.

Muy =0.3xMy=0.3 x 3,396=1,02Kn.m.

III.6.3.2-Ferraillage de la dalle :

Les résultats des calculs relatifs à la détermination du ferraillage, seront résumés sur le tableau

ci-dessous :

Zone Sens
Mu

(KN.m)
µ Β 

A
(cm²)

A adoptée (cm²/ml) Espacement

en
travée

X-X 8,69 0,036 0,982 1,77 5HA10=3.92 20 cm

Sur
appuis

X-X 3,066 0,012 0,994 0,62 5HA10=3.92 20 cm

En
travée

Y-Y 2,89 0,012 0,994 0.58 5HA10=3.92 36cm

Sur
appuis

Y-Y 1,02 0,004 0,998 0.21 5HA10=3.92 36 cm

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

région centrale du panneau seront prolongées jusqu’aux appuis, et ancrées au-delà du contour

théorique de la dalle.

III.6.3.3-Vérifications à L’Etat Limite Ultime :
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a)Condition de non-fragilité (Art B.7.4) :

 Direction principale :

W= W0. (3 - ρx) /2 .

W= Amin / S .

Avec :

Amin : Section minimale d’armatures.

S : section totale du béton.

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

Wx= 0,0008. (3 – 0,55) / 2 = 0,00098.

Amin = 0,00098 (15. 100) = 1,47 cm².

Amin >Ax
t………………………..condition vérifiée.

 Direction secondaire :

WX =
A min

b×h
≥ W0× (3 − ρ

x
)/2 = 0.0008× (3-0.55)/2 =0,00098

Amin ≥ 0,98‰ ×100 ×15= 1,47.cm² 

Ay =3,92 cm²> Amin ……………condition vérifiée.

b) Diamètre minimal des barres (Art A.7.21) :

On doit vérifier que :

max h/10 = 150/10 =15 mm

 = 12 mm <max =15 mm ……….Condition vérifiée.

c)Vérification au poinçonnement :

La condition de non poinçonnement est vérifiée si :

b

cc
u

fh
Q



 28045,0


Qu : charge de calcul à L’ELU

c : Périmètre du contour

h : Épaisseur totale de la dalle c = 2 (U+V) = 4,2m.
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5,1

0250015,02,4045,0

045,0 28






u

b

cc
u

Q

fh
Q





Qu = 90 KN < uQ = 472,5 KN………………….. condition vérifiée.

d) Vérification de la contrainte tangentielle :

Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge et dans notre cas on a :

u = v

Donc :

Au milieu de u :

Vu = P/ (2u +v).

Vu= 57,28
05,105,12

90



KN.

Au milieu de v :

Vu = P/3u = P/ (2v + u).

Vu = 57,28
05,13

90



KN.

u= 22,0
1301000

1057,28 3







bd

Vu MPa.

u = min 0,13 fc28 , 5 MPa = 3,25MPa.

u = 0.22 MPA  u =3,25 MPa ……………………condition vérifié.

III.6.4-Vérifications à l’Etat Limite de Service :

a) Evaluation des moments :

 Les moments engendrés par le système de levage :

Mx1 = qs (M1 + M2)

My1 = qs (M2 +  M1)

qs= P ;  = 0,2.

M1 et M2 sont déterminé auparavant après interpolation à partir des abaques de PIGEAUX.

Alors:

Mx1= 90 (0, 0783+ 0,2 0,0265) = 7,52 KN.m.

My1= 90 (0, 0265+ 0,2 0,0783) = 3,79 KN.m.



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 109

 Les moments engendrés par le poids propre de la dalle:

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

Mx2=   67,18,185,50879,0
22  lqsx KN.m

42,0,0250,022  xyy MM  KN.m

c) Superposition des moments :

Mx= 7, 52+ 1, 67 = 9, 19 KN m.

My= 3, 79 +0, 42 = 4, 21 KN m.

 Remarque

En tenant compte des semi- encastrement de la dalle au niveau des voiles ces

moments seront minorées en travée en leur affectant le coefficient (0,85), et aux appuis par

(0,30)

 En travée :

Mux =0.85xMx=0.85 x 9,19 =7,811 Kn.m

Muy =0.85xMy=0.85 x 4,21=3,578 Kn.m

 Aux appuis :

Mux =0.3xMx=0.3 x 9,19= 2,757 Kn.m.

Muy =0.3xMy=0.3 x 4,21=1,263 Kn.m.

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

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

 Sens X-X :

Aux Appuis :

ߛ = 11,1
757,2

066,3


s

u

M

M
.

  012,0u 0,0151.







.0151,0305,0
100

25

2

111,1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée.

s

uc

M

M
Avec

f



 


 :;
1002

1 28
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En travée :

ߛ = .11,1
811,7

69,8


s

u

M

M

.0459,0036,0  u







.0459,0305,0
100

25

2

111,1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée.

 Sens Y-Y :

Aux Appuis :

ߛ = .807,0
263,1

02,1


s

u

M

M

  004,0u 0,0050.







.005,0153,0
100

25

2

1807,0

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée.

 En travée :

ߛ = .807,0
578,3

89,2


s

u

M

M

.0151,0012,0  u

.0151,0153,0
100

25

2

1807,0

1002

1 28 






 cf …………………..Condition vérifiée.

e) Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL99 Artc4-5-32) :

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

III.6.5-Vérification de la flèche :

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

la flèche, si les conditions suivantes sont vérifiées

0.055.
7,8120

8,69
50.1

100

15

lx

ht



 …………………..condition vérifiée

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

0.005.
400

2
0.0043

13100

5.65

bb

Ax






…………….condition vérifiée
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 Conclusion :

La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit :

Sens x-x :

Lit inferieur : 5 HA10/ml avec un espacement de 20cm.

Lit supérieur : 5 HA10/ml.

Avec : e =20cm.

Sens y-y :

Lits inferieur et supérieur : 5 HA10/ml .

Avec :

e=36cm.

III-6-6- Calcul de la dalle pleine des niveaux :

Notre plancher comprend un panneau de dalle rectangulaire encastré de 3 cotés et de

15cmd’épaisseur.

 Pré dimensionnement :

Le pré dimensionnement de la dalle se fait selon la condition suivante :

e =
୪୷

ଷ଴
=

ଶ଴଴

ଷ଴
= 6.66 ܿ݉ .

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une

épaisseur e =15cm.

1)Calcul des efforts :

a) Sollicitations dans le panneau:

G = ppd + pr = (0.12 x25)+1.22  x 1

G = 4.97 Kn/m

Q = 1,50 KN/m.

b)Combinaisons de charges:

ELU: qu = (1,35G + 1,5Q)x1m = (1,35x 4.97+1,5x1,5)x1m = 8,96 KN/ml.

ELS:qs = (G + Q ) x1m = (4,97+1,5)x1m = 6,47 KN/ml .

2) Calcul de panneau à l’ELU:
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 Calcul des moments :

Lx = 1,50m.

Ly =2.00m.

ρ = Lx / Ly = 1,50/2.00 = 0,75  0,4 ≤ α  ≤1 . 

le panneau travaille dans les deux sens.

0.0622
0.75

0.509

x

y







  


Avec = 0

M0x = μxqu Lx
2 = 0,0622 x 8,96x 1,502 = 1,25 KN.m.

M0y = μ y M0x = 0,509 x 1,25 = 0,636 KN.m.

 Correction de moments:

-En travées: Mx = 0,85 M0x = 0,85 x 1,25 = 1,06 KN.m.

My = 0,85 M0y = 0,85 x 0,636 = 0,54 KN.m.

-Sur appuis intermédiaires:Ma= 0,5 M0x = 0,5x 1,25 = 0,625 KN.m.

 Calcul d’efforts tranchants:

Au milieu de Lx: Tu = quLxLy / (3Ly) = 8,96 x 1,50 x 2 / 3x2 = 4,48 KN.

Au milieu de Ly: Tu = quLxLy / (2Ly + Lx) = 8,96 x1, 50 x2 / 2x2+1,50 = 4,89 KN.

3) Calcul de panneau à l’ELS:

M0x = μxqs Lx
2 = 0,0662 x 6,47x1,502 = 0,963 KN.m.

M0y = μx M0x = 0,509 x 0,963 = 0,490 KN.m.

 Correction des moments:

En travées:Mx = 0,85 M0x = 0,85 x 0,963 = 0,818 KN.m.

My = 0,85 M0y = 0,85 x 0,52 = 0,416 KN.m.

Sur appuis intermédiaires: Ma= 0,5 M0x = 0,5 x 0,963= 0,481 KN.m.

 Calcul des efforts tranchants:

-Au milieu de Lx:Ts = qsLxLy / (3Ly) = 6,47 x1,50 x 2 / 3x2 = 3,23 KN.

-Au milieu de Ly:Ts = qsLxLy / (2Ly + Lx) = 6,47 x 1,50 x 2 / 2x2+1,50 = 3,53 KN.

III-6-6-1-Ferraillage:


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Il se fera à l’ELU en considérant une bande de largeur unitaire.(1m)

Zone Sens
Mu

[KN.m]
μb Β 

A

[cm2]

Aadoptée

[cm2]

Espacements

[cm]

Sur

Appuis

X – X 0,625 0,026 0,987 0,14 6HA10 16

Y – Y 0,625 0,026 0,987 0,14 6HA10 16

En

Travées

X – X 1,06 0,044 0,978 0,24 6HA10 16

Y – Y 0,56 0,024 0,988 0,13 6HA10 16

III-6-6-2- Vérifications à L’ELU:

1) Condition de non fragilité:

 Suivant Lx:

Wx = Ax/ bh W0 (3 – ρ)/2 ………………Ax W0  b h (3 – ρ)/2.     

W0 : taux d’acier minimal = 0,0008 (Acier HA, FeE40).

AxW0 bh (3 – ρ)/2 = 0,0008 x 100 x 15(3-0,75)/2 = 1,35 cm2

Aadop=1 ,7 cm2Ax=1.35 …………………..condition vérifiée.

 Suivant Ly:

Wy = Ay / bh W0Ay W0 bh.

Ay  W0 bh = 0,0008x100x15 = 1,2 cm2

Aadop= 1,70 cm2 Ay …………………………………..condition vérifiée.

2) Vérification des armatures à l’effort tranchant:

 u = 0,07 fc28 /  b = 1,16 Mpa.

τu = Tu / bd = 4,89x103/1000x150 =0,0326 Mpa.

τu = 0,0326 Mpa< u = 1,16 Mpa…………………condition vérifiée.

3) Vérification des espacements:

st min {3h, 33 cm} = 33cm.
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st = 16cm < 33cm ………………………………condition vérifiée.

III-6-6-3- Vérifications à L’ELS:

a)Vérification de contraintes dans le béton :

 Aux appuis :

 Sens x-x :

Ma = 0,481 KN.m.

On doit vérifier :

= 0.6 fc28 = 15 MPa.

ଵߩ =
100 × ௨ܣ
ܾ× ݀

=
100 × 4.71

100 × 13
= 0.362

k = 38.76 et = 0.279

௦ߪ =
௔ܯ

×ߚ ݀× ௨ܣ
=

4.81 × 10ହ

0.279 × 130 × 471
= 28.15 ݌ܯ .ܽ

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄
=
ଶ .଼ଵହ

ଷ .଼଻଺
=0.726MPa< 15 MPA condition vérifiée.

 En travée :

 Selon x-x :

Mt =0.818 k N.m.

On doit vérifier :

= 0.6 fc28 = 15 MPa.

ଵߩ =
100 × ௨ܣ
ܾ× ݀

=
100 × 471

1000 × 13
= 3.62

K= 8.81 et = 0.790

௦ߪ =
௧ܯ

×ߚ ݀× ௨ܣ
=

8.18 × 10ହ

0.790 × 130 × 471
= 16.91 ݌ܯ .ܽ

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄
=
ଵ଺.ଽଵ

.଼଼ଵ
=1.92MPa< 15 MPA condition vérifiée.

 Selon y-y :

Mt =0.416 k N.m

bcbc σσ 





bcbc
σσ 




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On doit vérifier :

= 0.6 fc28 = 15 MPa.

ଵߩ =
100 × ௨ܣ
ܾ× ݀

=
100 × 471

1000 × 13
= 3.62

K= 8.81 et = 0.790.

௦ߪ =
௧ܯ

×ߚ ݀× ௨ܣ
=

4.16 × 10ହ

0.790 × 130 × 471
= 8.60 ݌ܯ .ܽ

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄
=

.଼଺଴

.଼଼ଵ
= 0.98 MPa< 15 MPA condition vérifiée.

Les contraintes dans le béton sont vérifiées.

b) Etat limite de déformation:

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

a) h / LxMx / 20 M0x

h / Lx = 15/200 = 0,075

Mx / 20M0x = 0,818 / 20x0, 963 = 0,042.

h / Lx>Mx / 20M0x condition vérifiée.

b)Ax / bd 2 / fe

Ax / bd = 4.71/ 100x13 =0.0036.

2 / fe = 2/ 400 = 0,005.

Ax / bd < 2 / fe condition vérifiée.

Donc il est inutile de vérifier la flèche.

III-6 -7-Calcul des cloisons en béton armé :

Par raison d’une grande excentricité, les murs de la salle machine seront réalisés enBéton

armé (avec un ferraillage minimum) ne participent pas au contreventement de la structure,

leur calcul s’effectuera en deux étapes :

Seront donc ferraillés avec la section minimale, qui est le maximum de :

݉ܣ ݅݊ du BAEL91.

݉ܣ ݅݊ du RPA.

1) Armatures minimales :

D’après le BAEL91/Art A.8.1, 21

bcbc σσ 




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݉ܣ ݅݊ ≥ 4cm2/ml

0.2% ≤
௠ܣ ௜௡

B
≤ 0.5%

Soit à calculer le ferraillage du mur dont les caractéristiques géométriques sont :

L=1.80m, e=0.15m, B=L x e =0.27m2

Armatures verticales :

݉ܣ ݅݊ ≥ 4cm2/ml

Soit : A=4cmଶ/ml.

0.2% ≤
4 × 10ିସ

0.27
= 0.16% ≤ 0.5%

On prend : 6HA10

Av = 4.71 cm2avec : St =10 cm.

Armatures horizontales :

D’prés BAEL91 :

ℎܣ =
AV

4

ℎܣ =
4.71

4
= 1.177cm2

D’prés RPA version 2003 :

௛ܣ ≥ 0.15% B

ℎܣ ≥ 0.15% × 2700 = 4.05cm2

On prendܣℎ = 4.05cm2.

Soit : 6HA10 ࢎ࡭) = ૝.ૠ૚ܕ܋ ૛) avec st=10cm

Armatures transversales :

Soit 4 épingles de HA8 /ml
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III -7) les balcons :

III -7-1) Calcul des balcons :

Les balcons à calculer sont des balcons en dalle pleine reposant sur la poutre de rive

avec un garde de corps de hauteur h=1.10 m en brique creuse de 10 cm d’épaisseur. Ces

balcons sont assimilés à une console encastrée au niveau de la poutre de rive duplancher.

Le balcon est constitué d’une dalle pleine dont l’épaisseur est déterminée par la condition de

la résistance à la flexion suivante :

10

L
ep 

L : La largeur du balcon (L max = 150cm).

10

150
ep = 15 cm.

On prend : ep = 15 cm.

Garde-corps

1.5m

Balcon

Plancher poutre de rive

Figure -1-: Schéma statique du balcon.

On estime le poids propre du balcon comme suit :

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

soumise à son poids propre à une charge horizontale plus le Poids propre du garde-corpsLe

calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1m de longueur, dont la section

est soumise à la flexion simple.

g

q
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III-7-2) Détermination des charges et surcharges :

a) charges permanentes :

Eléments
Charges permanentes

(KN/m²)

Résultats

(KN/m²)

Dalle pleine (ep=0.15m) 25x0.15 3.75

Revêtements

Carrelage 0.02x20 0.40

Mortier de pose 0.03x22 0.66

Couche de sable 18x0.03 0.54

Enduit enplâtre 10x0.02 0.20

Somme (G) 5.55

Tableau a-: Charge permanentes du 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).

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

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

c)Surcharge d’exploitation :

Q = 3.5 KN/m2.

d) Charge due à la main courante :

q=1KN /m2.



Chapitre III Calcul des éléments NON structuraux

Promotion 2012 /2013 Page 119

III-7-3) Combinaisons de charges :

a)-Combinaisons de charges à l’ELU :

 La dalle :

qu1= (1.35G +1.5 Q) ×1m = (1.35 × 5.55) + (1.5 × 3.5) = 12,74KN/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.

b)Combinaisons de charges à l’ELS :

 La dalle :

qs1 = (G +Q) × 1 m = (5.55+ 3.5) x1 = 9.05 KN/ml.

 Le garde-corps :

qs2 = g x1m= 1.62 KN/ml.

 La main courante :

qs3=qx1m=1 KN/ml.

c) Calcul des moments fléchissant :

Calcul des moments fléchissant àl’ELU :

1
2

32

2

1  uuu qlq
l

qMu .

15,150,1187,2
2

50,1
74,12

2

Mu .

Mu= 19,11KN.m.

Calcul des moments fléchissant àl’ELS :

.1150,162,1
2

50,1
05,9

2

Ms

1
2

32

2

1  sss qlq
l

qMs
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Ms= 13,61KN.m.

III-7-4-Ferraillage :

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

Armatures principales :

La section dangereuse se trouve

au niveau de l’encastrement.

392,0080,0
2,1413100

1011,19
2

3

2


xx

x

fbubd

M u
u

Section simplement armée.

µu = 0.080 β = 0,958.

Avec :

MPa
fe

s

st 348
15,1

400



 .

Donc :

A= 2
3

41,4
34813958,0

1011,19
cm

xx

x

d

M

st

u 


On adopte : 5HA12 = 5.65cm2 avec St = 20 cm.

Armatures de répartition :

²41,1
4

65,5

4
cm

A
A

s

r 

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

III-7- 5-Vérifications à l’ELU :

1) Conditions de non fragilité : (A.4.2,1/BAEL91)

La section des armatures longitudinales doit satisfaire la condition suivante :

e

28t

f

f
bxdx0.23Amin 

21.60cm
400

2.1
13x100xx0.23A

2,1MPa0.6x0.06ff

min

c28t28





15cm

3cm

12cm

100cm
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s =5,65cm² > min =1,60cm²…………………………………Condition vérifiée.

2) Vérification de l’entrainement des barres : (A.6.1,3/BAEL91modifié 99).

Il faut vérifier :

seτ
∑ i

u

U×d×0.9

V
= < seτ

Avec :

uV
=qu1 x l + qu2

Vu =12, 74 x 1,50+ 2,187= 21,30KN.

se = 28tf = 3.15MPa.

Avec :

 =1.5(acier en HA).

 iU = n = mm4,1881214.35 

D’où :

se = MPaSe 966.0
4,1881309.0

1030,21 3





 < se = 3.15 MPa

ૌ܍ܛ < ૌ܍ܛതതതത ………………………..Condition vérifiée.

(Pas de risque d’entrainement des barres)

3)Vérification au cisaillement : (A.5.1,2/BAEL91modifié 99)

ૌܝ ≤ ૌܝതതത

1301000

1021,30

b.d
τ

3
u

u






 = 0,164MPa.

Avec :

Vu=21,30 KN.








 
 4MPa;

γ

f0.15
minτ

b

c28
u

__

  .MPa2.54MPa;MPa2.5min4MPa;
1.5

250.15
minτ u

__








 


u = 0.164 MPa<
u

 = 2.5MPa ……………………………….Condition vérifiée.
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Pas de risque de cisaillement(Les armatures transversales ne sont pas nécessaires).

4) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1, 22 / BAEL91

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de traction

ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé.

su
s τ×4

fe×φ
=L

Calcul de  τsu :

τsu = 0.6 ψ² ft28 = 0.6 (1.5)² 2.1 = 2.835 Mpa.

Ls
2,835x4

400x1,2
= = 42,32 cm

On prend ࢙ࡸ: =45 cm.

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

BAEL 91 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 en H.A(A.6.1, 253/BAEL91modifié 99) ;

Donc : Lc = 18cm.

5) Vérification de l’espacement des barres : (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99)

Armaturesprincipales :

St1= 20 cm< min {3h ; 33} = 33 cm ….........................Condition vérifiée.

Armatures de répartition :

St2= 25cm< min {4h ; 45cm} = 45cm …………………..Condition vérifiée.

III-7-6-Vérification à l’ELS :

1) Etat limite de compression de béton :(Art. A.4.5, 2 /BAEL91) :

Il faut vérifiée Les conditions suivantes :

 La contrainte dans les aciers : stst

__

  .

 La contrainte dans le béton : bc

__

bc  .

a) Dans l’acier :

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc :









 28tst

__

f.110,fe
3

2
min .
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Avec :

 η = 1,6 : coefficient de fissuration. 


















 63,201,6,266min1,26,1110,400
3

2
minst

__

.

ഥst࣌ = 201,63Mpa.

.436,0
13100

65,5100100





x

bxd

xAst .

1 =0,436  tableau β=0,899 ; ∝= 0,303.

.11,206
1065,513,0899,0

1061,13

.. 4

3

1

MPa
Ad

Ms

st

st 












Conclusion :

stst

__

  ………………..la condition n’est pas vérifiée.

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

0,3920040,
63,201x13x100

10x16,31

bd

M
μs

2

3

2

s 
st

S.S.A

β=0.898.

As= .78,5
63.20113898,0

1061,13 2
3

cm
xx

x

d

Ms

st




On adopte : 6HA12 = 6,78cm2 avec St =16,67cm.

.173
678×130×0.892

10×13,61
=

A×d×β

M
=σ

0.892.=βet30,31=k⇒0.52=ρ

0,52.=100×
13×100

6,78
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
1

Mpa

stst

__

  ……………………………La condition est vérifiée.

b) Dans le béton :

MPa15256,0f6,0 28cbc

__


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On a :
bc

st

σ

σ
k =1 .

Donc : bcσ =
1k

σ st
= Mpa.11,53

15

173


Mpa. 15=σ    11,53=σ bcbc 

La condition est vérifiée alors, il n y’a pas de fissuration dans le béton comprimée.

2) Vérification de la flèche :Si les conditions suivantes sont vérifiées alors il n y a pas lieu de

vérifier la flèche:

1/
5,22

1


L

e


15

150
= 0,1>

5,22

1
= 0,044.  Condition vérifiée.

2/
0.10 M

Mt

L

e
 

15

150
= 0,1 >

13,61

10௑19,11
= 0,071.  Condition vérifiée.

3/
fedb

A 6,3

.
 

6,78

100X13
= 0,005<

400

6,3
= 0,009.  Condition vérifiée.

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

Conclusion : Les balcons seront ferraillés comme suit

 Armature principales : 6HA12 avec e= 16cm.

 Armatures secondaire : 4HA10 avec e=25 cm.



4HA 10 /ml ( e = 25 cm )

6HA12 ( e= 17 )

Schema de ferraillage du balcon
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IV-1-Introduction:

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes sollicitations qui

la mobilisent, en particulier l’effort sismique, demande des méthodes de calcul

Très rigoureuses; Pour cela, l’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est

devenu indispensable.

En s’appuyant sur l’outil informatique,qui nous offre desrésultatsplusexactset un travail

plusfacile,onpeutalors éviterlecalculmanuellaborieux,voiremêmepeu fiable.

IV-2-Conceptdebasedela M.E.F(méthodedesélémentsfinis):

Laméthodedesélémentsfinisestunegénéralisationdelaméthodededéformationpourles

casdestructureayantdesélémentsplansouvolumineux.Laméthodeconsidèrelemilieu solide,

liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret d’éléments finis.

Ces derniers sont connectés entre eux par des nœuds situés sur leurs limites. Les structures

réellessont définie sparunnombre infini de nœuds.

Lastructureétant ainsi subdivisée,ellepeutêtreanalyséed’unemanièresimilaireà celle

utiliséedanslathéoriedespoutres.Pourchaquetyped’éléments,unefonctiondedéformation

(fonctiondeforme)deformepolynomialequidéterminelarelationentreladéformationet la

forcenodalepeutêtredérivéesurlabasedeprincipedel’énergieminimale, cette relationest

connuesouslenomdelamatricederigiditédel’élément.Unsystèmed’équationalgébrique

linéairepeutêtreétablienimposantl’équilibredechaquenœud,toutenconsidérantcomme

inconnueslesdéformationsaux niveauxdesnœuds. Lasolutionconsistedoncàdéterminer

cesdéformations,ensuiteles forceset les contraintespeuventêtrecalculéesenutilisantles

matricesderigiditédechaqueélément.

en peut aussi trouver une autre méthode de modélisation qui est la méthode de

modélisation en concentration de masse.

IV-3- Modélisation en concentration de la masse :

Le principe général de ce modèle, c’est de concentrer les masses au niveauchaque plancher

formant un pendule multiple. La modélisation par concentration de masse est simple a exécuté

mais selon les conditions suivants :

- Discontinuité dans le système structurale.

- L’irrégularité en plan et en élévation.
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IV-4-présentation du logiciel ETABS :

L’ETABSest un logiciel de calcul et de conception des structures particulièrement adaptées aux

bâtiments et aux ouvrages de génie civil. Il permet de modéliser facilement etrapidement tous

types de structures grâce à une interface graphique unique. Il offre denombreuses possibilités

pour l’analyse statique et dynamique avec des compléments deconception et de vérification des

structures ; il nous permet aussi la visualisation de ladéformée du système, les diagrammes des

efforts internes, les champs de contraintes, lesmodes de vibration...etc.

L’ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à utilisationplus

étendue. En effet, grâce à ces diverse fonctions il permet une décente de chargeautomatique et

rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi quela prise en compte

implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, celogiciel utilise une terminologie

propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle,trumeau,linteau etc.). Il permet également le

transfert de donnée avec d’autres logiciels

(AUTOCAD, SAP2000…).

IV-5- Etapes de modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

1. Introduction de la géométrie du modèle.

2. Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.

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

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

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

6. Définition de la charge sismique E.

7. Introduction des combinaisons d’actions.

8. Affectation des masses sismiques et inerties massiques.

9. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

10. Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats.

Rappel :(thermologie)

 Gridline: lignede construction.

 grille Joints: nœuds.

 Frame: portique.

 (cadre) Shell:voile.

 Restraints: degrésde liberté(D.D.L).

 Load : charge.

 Uniformedloads:pointd’applicationdela charge.

 Materials : matériaux.
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 Concret : béton.

 Steel: acier.

 Frame section: coffra

 Column: poteau.

 Beam : poutre.

IV-6-Manueld’utilisationdeL

Dansnotretravailonautilisélaver

côneduETABS.

Etabs-V9.7

IV-6-1-Premièreétape :

Lapremièreétapeconsisteàspéc

a)Choixdesunités:

Ondoitchoisirunsystèmed'unité

onsélectionneKN-mcommeunit

b)Géométriedebase:

Danslemenudéroulantenhautde

Cette option permetd’introduir

 Lenombredeporti

modélisation de la structure

/2013

age.

L’ETABS :

ersionETABSv9.70Pourchoisirl’applicationETA

écifierlagéométriedelastructureàmodéliser.

éspourlasaisiedesdonnéesdansETABS.Aubasde

itésdebasepourles forceset déplacements:

utdel’écranonsélectionneFilepuisNewmodel ;

re:

quessuiv

odélisation de la structure

Page 127

onETABSoncliquesurl’i

sdel'écran,
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antx-x.

 Lenombredeporti

anty-y.

Lenombredesétag

Aprèsla validationdel'exempleon

l’autrea2Dsuivantl'undesplans:

c)Modificationdelagéométrie

Nousallonsprocéderàlamodifica

-Oncliquesurleboutondroitdelasou

-Onintroduitlesdistancescumul

-Pourmodifiéleshauteursd’étag

Data.

Suivantx:1.20, 2.8,,4.3,2.8,4.3, 2.8, 1.20, 0.

Suivanty:1.7, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 1.50, 0.

Suivantz: 0, 3.74, 6.8 ,9.86, 12.92, 15.98, 19.04, 22.1, 25.16, 28.22, 31.28, 34.34

modélisation de la structure

/2013

quesuiv

ges.

eonauradeuxfenêtresreprésentantslastructure,l’

ns: X-Y,X-Z,Y-Z.

edebase:

cationdeslongueursdetrameset deshauteursd’é

asouris.

léespuisoncliquesurok.

geon cliquesurleboutondroitdelasourispuisEdi

,4.3,2.8,4.3, 2.8, 1.20, 0.

1.7, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 4.00, 1.50, 0.

,9.86, 12.92, 15.98, 19.04, 22.1, 25.16, 28.22, 31.28, 34.34

odélisation de la structure
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’une en3Det

’étage.

EditStory

,9.86, 12.92, 15.98, 19.04, 22.1, 25.16, 28.22, 31.28, 34.34.
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IV-6-2-Deuxièmeétape:

Ladeuxièmeétapeconsisteàladéf

l’occurrence,l’acieret lebéton.

OncliquesurDefinepuisMatéri

cliquesurModify/ShowMater

suivante:

modélisation de la structure

/2013

éfinitiondespropriétés mécaniquesdesmatéri

ielpropriétésnoussélectionslematériauCONC

terial,etonapportelesmodificationsinscritesdansl

odélisation de la structure
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iaux en

NCet on

la figure
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IV-6-3-Troisièmeétape:

Latroisièmeétapeconsisteàl

(Poutre,poteaux,dalle,voile...)

Nouscommençonsd’abordp

lamanièresuivante:

Nous choisissons salement

sections et on sélectionne Add

en béton armé du bâtiment à m

modélisation de la structure

/2013

l’affectiondespropriétésgéométriquesdesélém

dpar affecterlessectionsdespoutresprincipales(P

ent Define puis Frame sections. On clique sur

d Rctangular pour ajouter une section rectangu

modéliser sont rectangulaires).

odélisation de la structure

Page 130

ments

PP)et ceci de

r la liste d’ajout de

gulaire(les sections
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LeboutonReinforcementcondu

barresd’armatures.

SioncliquesurleboutonSectionp

l’airedecisaillementet autresprop

Nousprocéderontdelamêmeman

Aprèsavoirfinisdemodéliserlesé

élémentsplaques(voile).

OnchoisitlemenuDefineet wall/

l’épaisseur.

modélisation de la structure

onduitàunefenêtrequipermetdespécifierlespropriét

propertieson peutvoirl’aire,lesmomentsd’iner

opriétéscalculésparETAB.

nièrepourlesautreséléments.

élémentsbarres(poutres,poteaux),nousallons p

ll/slab,oncliquesurAdd newwallet on spécifielenom

odélisation de la structure
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tésdes

erties,

ons passeraux

enomet
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IV-6-4-Quatrièmeétape:

Avantdechargerlastructureil fautd

structuremodélisée.

1) Chargesstatiques(Get Q):

Lastructureestsoumiseàdescharg

adessurchargesd’exploitation(Q

 Chargespermanentes:

LoadName(Nomdelacharge):G

Type:DEAD(permanente).

Self weight multiplié (Coeffici

modélisation de la structure

utd’aborddéfinirles charges àappliquéesàla

gespermanentes(G),et

Q).pourdéfinircelle-ci, oncliquesur: DefineLoadCas

G

ient interne poids propre): 1

odélisation de la structure
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oadCases.
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 Surchargesd’exploitation:

Load Name :(Nom de la charge

Type:LIVE:(exploitation).

Self weight multiplier :(Coeffi

2) Chargedynamique(E):

Pourle calculdynamiquedelastru

CGS.

Cespectre estunecourbederéponse

degrédelibertésoumisàuneexcita

modélisation de la structure

on:

e): Q

icient interne poids propre): 0.

uctureonintroduiraunspectrederéponseconçup

ponsemaximald’accélérations(Sa/g)pourunsystèm

ationdonnéepourdesvaleurssuccessivesdepéri

odélisation de la structure
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uparle

meàun

iodes propresT.
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Donnéesàintroduireda

 Zone IIa :(Zoneasismic

 Grouped’usage2 :(bâtim

 Coefficientcomportem

 Remplissage: Dense (Cl

 Site: S4.(Sitetrèsmeuble

 Facteur de qualité :

Q=1+∑ࢗ

Q=1.10.

-Onouvrelelogicielencliquantsur

Aprèsavoirintroduitlesdonnéesd

Casesrespectives,on cliquesurl

Logiciel donnant les caractéristiques

Pour injecter le spectre dans le

modélisation de la structure

anslelogiciel:

citémoyenne,voirAnnexe1duRPA2003)

timentscourants,voirchapitre3.2duRPA2003)

ment: contreventement par voile : 4.

Cloisonsenmaçonnerie)

Sitetrèsmeuble).

ntsurl’icône

sdansleurs

l’ongletText.

caractéristiques du spectre de repense

logiciel ETABS on clique sur:

odélisation de la structure

Page 134



Chapitre IV

Promotion 2012/2013

Define Response Spectrum Fun

Function Name (nom du spec

Lespectreétantintroduit,nousallonspass

chargementE(séisme),pour ce

Define ………….Reponses spectr

Dans la partie Input respons es

modélisation de la structure

unctions Spectrum from file.

ectre): RPA.

sseràlaprochaineétapequiconsisteàla définition

ce la on clique sur:

ectrum cases Add New Spectrum.

espectra,nous allons Introduire les pectreàpr e

odélisation de la structure

Page 135

on du

endreen compte
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Dans les deux directions princip

IV-6-5-cinquième étape:charg

Leschargesstatiquesétantdéfini

clinquants sur :

Select Wall slab /Deck sections

Et onintroduitle chargementqui

Assign shell area load uniforme

Dans la case Load Case Name

chargement linéaire est introdui

modélisation de la structure

pales ( U1et U2).

gementdesdes planchers et des dalle pleines

ies,onsélectionneles planchers en suite les dalles

/Deck sections plancher sou Dpok.

l’on revienten cliquantsur:

uniforme.

e on spécifie le type de chargement (Gou Q),

it dans la case Load

odélisation de la structure
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planchers et des dalle pleines :

les planchers en suite les dalles pleines en

ensuite le
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IV-6-6-sixième étape :introdu

Lescombinaisonsd’actionsà

déformationssont:

Combinaisonsauxétatsli

1.35G+1.5Q

ELS : G+Q

Combinaisonsaccidente

G+Q±E

08GE:0.8G±E

Pourintroduireles combinaisonsd

Define load Combinations

Onreprendlesmêmesopérationspour

IV-6-7-septième étape: Spéci

Cette étapeconsisteàspécifierles

structuremodélisée.

Appuis :

Lespoteauxsontsupposésparfaitement

encastrementonsélectionnelesnœudsdu

modélisation de la structure

ductiondescombinaisonsd’actions.

onsà considérerpourladéterminationdessollicita

limites: ELU:

ellesduRPA: GQE:

sonsdanslelogicieloncliquesur:

Add New Comb

onspourintroduireles autrescombinaisonsd’actions.

ificationdesconditionsaux limites (appuis,d

sconditionsaux limites (appuis,diaphragmes)pour

parfaitementencastrédanslesfondations,pourmod

snœudsduRDCpuisoncliquesur:

odélisation de la structure
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ationset

bo.

ons.

s,diaphragmes) :

s)pourla

odélisercet
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Assigne Joint/point Restrein

Mass-Source:

Defline Mass source

Lamassedesplanchersestsuppos

sontdésignésparlanotationdeMass

Ondonnelavaleur1pourla chargep

Ondonnelavaleurdeβ suivantlan

modélisation de la structure

ints

stsupposéeconcentréesenleurscentresdemasse qui

ass–Source.

epermanente

anaturedelastructure.

odélisation de la structure

Page 138
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Diaphragme:

Commelesplancherssontsuppos

mêmeplancheràleursnœudsma

poureffetderéduirelenombred’é

Onsélectionnelesnœudsdupremi

Assigne Joint/point

Aprèsavoirintroduitlenomdudia

OKpourvalider.

Onrefaitlamêmeopérationpourtous

IV-6-8-huitième étape:analys

Avant de lancer l’analyse on vérifie s’il y a

sélectionne :analysecheck model

On couche touts les paramètres a vérifié

En suit on reçoit un message indiquant le nombre

une erreur pour les rectifiées.

modélisation de la structure

ssontsupposésinfinimentrigides,ondoitreliertouslesnœudsd

aîtresdetellesortequ'ilspuissentformerundiaph

’équationsà résoudreparlelogiciel.

mierplancherpuisoncliquesur:

t Diaphragm Add Ne

aphragmedansla caseDiaphragmon cliquesur

ousles autresplanchers.

seet visualisationdesrésultats :

vérifie s’il y a une erreur lors dans la modélisation, pour cela on

analysecheck model

On couche touts les paramètres a vérifié OK.

En suit on reçoit un message indiquant le nombre d’erreurs, la nature et les éléments ou il ya

une erreur pour les rectifiées.

odélisation de la structure
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snœudsd'un

phragme,ceci a

ew Diaphragm.

quesur

élisation, pour cela on

d’erreurs, la nature et les éléments ou il ya
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Pas d’erreur de modélisation.

IV-6-8-1-Lancementdel’analyse:

Pourlancerl’analysedelastructu

Run Analysis (ou bien F5).

IV-6-8-2-Visualisationdesrésul

modélisation de la structure

yse:

ure,onsepositionnesurl’ongletAnalyzeet on sé

ultats:

odélisation de la structure
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électionne
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a) Périodeetparticipationmod

Dans la fenêtre display

Sélectionne la combinaison «M

b) Déforméedelastructure:

On appuie sur l’icône Show Dé

d’actions.

c) Diagrammedes effortsinter

Pouravoirlesdiagrammesdeseffo

Sélectionne Show Membre force

C-1)Efforts internes dans les élém

 Les poutres:

Pourextraireles effortsmax,onc

Display Showtables.

DansElementOutputonsélecti

On clique sur Select Case/com

modélisation de la structure

dale:

show tables, on click sur Modal Information et

Modal».

éforme Shape et on sélectionne

ternes:

ortsinternes,on sepositionnesurunportiqueet on

rces/Stresses Diagram dans le menu Display

ments barres :

commenceparsélectionnerlespoutresensuiteon

tionne«FrameForces»(Effortsdanslesbarres).

mb pour choisir la combinaison d’actions puis

odélisation de la structure
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on click sur Modal Information et on

onne une combinaison

t on

ay .

eoncliquesur:

s on clique sur OK.
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 Lespoteaux:

Pourextrairelavaleurdeseffo

étapesquepourlespoutres.

 Effortsinternesdanslesvoile

Pourextrairelescontraintesdans

sélectionne display puis show Tables

Stresses» et on sélectionne une

modélisation de la structure

ortsdanslespoteaux,onsélectionnecesdernierset onsu

es:

nslesvoiles, on un voile âpres qu’on a nommés tous les voiles on

show Tables et dans Area Out put on clique sur «

une combinaison d’actions.

odélisation de la structure
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t onsuitles mêmes

qu’on a nommés tous les voiles on

«Area forces and
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d) Déplacements :

Pour extraire les déplacements

Tables puis on coche «Displa

Pourunemeilleurevisualisationon

Au sens xx, et Uy au sens yy.

modélisation de la structure

s sous formes de tableaux ,on appuie sur show

acements»

ononexporteletableausurExcel, la colonneUxco

odélisation de la structure
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ow

orrespond
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e)Déplacements maximales :

Pour extraire le déplacement maximale de toute la structure on appuie sur

display schow story response plots……

et on visualise les résultats suivant les deux sens.

f)Efforttranchantetmomentsis

Pourextraireles effortsàlabase(f

modélisation de la structure

:

déplacement maximale de toute la structure on appuie sur :

schow story response plots……

et on visualise les résultats suivant les deux sens.

smiqueàlabase:

(fondations)oncliquesur show tables, on coche

odélisation de la structure
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:
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«BaseReactions»ensuitedans«

Enramène le tableau ver l’Excel

Suivant Ex puis on refait la même étape

g)Efforttranchantdeniveau:

Pour extraire l’effort tranchant

lemenuViewoncliquesurSet3DV

Dans Display on clique sur Sh

dans Draw on choisit l’option

Élémentsduniveauconsidéré.

modélisation de la structure

ns«SelectCases/comb»onchoisit«E».

Excel et on tire la somme des efforts tranchants a la base

on refait la même étape suivant Ey.

nt de chaque niveau, on sepositionnesurlavuee

t3DViewet on sélectionne le plan XZ.

Show Déforme Shape et on sélectionne la com

on Draw Section Cut et on trace une droite trav

odélisation de la structure
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et on tire la somme des efforts tranchants a la base

en2Dpuisdans

mbinaison E. En fin,

versant les
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 Remarque:

En désélectionne la case walls on aura l’effort repris par les portiques et on désélectionnant la

case Columes et Beams nous aurons l’effort repris par les voiles.



Chapitre IV

Promotion 2012/2013

Figure-IV- 1-Vue en 3 D de la structure avant déformation .

modélisation de la structure

3 D de la structure avant déformation .

odélisation de la structure
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Figure-IV- 2-Vue en 3 D de la structure

modélisation de la structure

Vue en 3 D de la structure après déformation.

odélisation de la structure
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Figure-IV -3 -

(sens des poutre principales)

modélisation de la structure

Diagramme des moments fléchaisons a l’ELU

(sens des poutre principales)

odélisation de la structure
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Diagramme des moments fléchaisons a l’ELU
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Figure-IV- 4-Effort normales a l’ELU.

l’ELU.

modélisation de la structure
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Effort normales a l’ELU. Fig 5. Effort tranchants a

odélisation de la structure
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Fig 5. Effort tranchants a
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Figure-IV-
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-7- Effort normales a l’ELS.
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V-1- Introduction :

Un séisme est une libération brutale de l’énergie potentielle accumulée dans les roches par le jeu des

mouvements relatifs des différentes parties de l’écorce terrestre. Lorsque les contraintes dépassent un

certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne naissance aux ondes sismiques qui se

propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol. Ces mouvements du sol excitent

les ouvrages par déplacement de leurs appuis et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le

niveau d’amplification dépend essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol.

ce, implique de bien faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le comportement

dynamique de l’ouvrage.

V-2-Choix de la méthode de calcul :

Le calcul des forces sismiques dépend de la structure et ses dimensions ; qui peutêtre mené suivant

trois méthodes:

1) la méthode statique équivalente :

principe de la méthode :

Le principe de cette méthode consiste à remplacer les forces réelles dynamiques qui se développent

dans la construction par un système de force statiques fictif dont les effets sont considérés équivalents

à ceux de l’action sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque, dans le plan horizontal. Les forces

sismiques horizontales, en général sont les axes principaux de plan horizontal de l’ouvrage.

2) la méthode d’analyse modale spectrale :

principe de la méthode :

C’est l’étude dynamique d’une structure sous l’effet d’un séisme représenté par le spectre de réponse.

Le maximum des efforts engendrés dans la structure par le spectre de réponse de calcul ; sont

déterminées par cette méthode pour chaque mode de vibration. C’est pour trouver la réponse de la

structure.

3)la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes:

La méthode d’analyse par accelerogrammes nécessite l’intervention de spécialistes.

 Conditions d’application de la méthode statique équivalente :

1. Le bâtiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation,

avec une hauteur au plus égale à 65m en zones I et II et à 30m en zones III.

2. Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration irrégulière tout en respectant, outre les

conditions de hauteur énoncées en (a), les conditions complémentaires suivantes :
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 Zone IIa :

 groupe d’usage 3.

 groupes d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23 m.

 groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.

 groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m

 Conditions d’application de la méthode d’analyse modale spectrale :

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier,

dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise.

 Classification de l’ouvrage :

Notre ouvrage est un bâtiment d’habitation collective, dont la hauteur H < 48 qui sera classé

selon RPA 99/modifié 2003 au groupe d’usage 2 (Ouvrages courants ou d’importance moyenne) Il

est situé à BEDJAI (Zone IIa).

 Classification du site :

D’après l’article 3.3 (RPA99version2003), les sites sont classés en quatre (04) catégories en

fonction des propriétés mécaniques des sols qui les constituent :

o Catégorie S1 (site rocheux).

o Catégorie S2 (site ferme).

o Catégorie S3 (site meuble).

o Catégorie S4 (site très meuble).

La structure à étudier est implantée dans un site de catégorie S4 (site très meuble).

 la méthode dynamique modale spectrale :

Par 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.

Hypothèses :

- Les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds principaux (nœuds maitres) ;

- Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte ;

- Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans ;

- Le nombre de modes à prendre en compte est tel que la somme des taux de participation

des masses modales atteint au moins 90 de la masse totale.

a)Spectre de réponse de calcul :
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1,25A (1+
1T

T
 (2,5η

R

Q
-1)) 0≤T≤T1

2,5η (1,25A) (
R

Q
) T1≤T≤T2

                      2,5η (1,25A) (
R

Q
) (

T

T 2
) 2/3 T2≤T≤3,0s 

2,5η (1,25A) (
3

2T
) 2/3 (

T

3
) 5/3 (

R

Q
) T≥3,0s. 

g

Sa

Période T (sec)

A : Coefficient d’accélération de zone.

η : Coefficient de correction d’amortissement.

Q : Facteur de qualité.

T1, T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.

R : Coefficient de comportement.

η = 
.2

7


  ≥  0.7  

ζ : Pourcentage d’amortissement critique donnée par le tableau 4.2 (RPA99/version2003)

Dans notre cas ζ = 10%. 

                           => η = 0.76 

A = 0.15 …………………… (Tableau 4.1 RPA99/version2003).

T1 = 0.15 sec ………………… (Tableau 4.7 RPA99/version 2003).

T2 = 0.70 sec………………… (Tableau 4.7 RPA99/version 2003).

b) Coefficient de comportement (R) :
Le système supposé est le contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec

justification d’interaction portique - voiles.

On doit donc vérifier les conditions données par le RPA version 2003 :

g

Sa

=

ζ



Chapitre : V vérification DES EXIGENCES DU RPA

Promotion2012 /2013 Page 156

 Le voile doit reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales.

 Les voiles doivent reprendre aux moins 75% des sollicitations dues aux charges horizontales.

 Les périodes propres ne doivent pas varier brusquement entre deux modes successifs.

 Justification d'interaction portique-voiles (pourcentage de participation des voiles) :

Au début, on a supposé que le type de contreventement de notre structure est mixte (portique / voiles

avec interaction) .Après la modélisation et la l’analyse on a eu les résultats suivantes :

 Suivant xx (sous Ex) :

Efforts repris par l’ensemble : 3593.21Kn.

Efforts repris par les voiles : 33375.38Kn.

Efforts repris par les portiques : 3375.38 Kn.

 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 93.93%.

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 6.09 %.

 Suivant xx (sous Ey) :

Efforts repris par l’ensemble : 3869.68 Kn.

Efforts repris par les voiles : 3816.83 Kn.

Efforts repris par les portiques : 52.85 Kn.

 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 98.64 %.

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 1.36%.

 Remarque :

Les efforts horizontales repris par les voiles sont plusimportants par rapport à ceux qui repris par les

portiques et cela dans les deux sens.

D’après le (RPA 99 ver 2003 / 3.4.A), le système de contreventement est du type 4a : système de

contreventement est constitué par des portiques contreventés par des voiles en béton armée, donc les

voile reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges verticales ;

a partir de l’ETABS on a eu les résultats suivants :

 Les charges verticales reprises par l’ensemble : 47585.33 Kn.

 Les charges verticales reprises par les voiles : 25955.52 Kn, soit 54.54 %.

 Les charges verticales reprises par les portiques : 25429.64 Kn soit : 45.46 %

D’où :

R =4portiques contreventé par voiles (RPA2003/Tableau 4.3).

c)Facteur de qualité :

Le facteur de qualité de la structure est en fonction de :

o La redondance en plan.



Chapitre : V vérification DES EXIGENCES DU RPA

Promotion2012 /2013 Page 157

o La régularité en plan et en élévation.

o La qualité du contrôle des matériaux et l'exécution.

Q est déterminé par la formule suivante :

Q=1+
6

1
qp

Avec :

Pq: pénalité à retenir selon que le critère de quantité "q" soit satisfaite ou non.

sa valeur est donnée par le tableau 4.4 (R.P.A.99).

 Vérification des critères de qualité :

 Sens longitudinal X-X :

Pq

Critère « Pq » Observé Non observé

1- Conditions minimales sur les files de contreventements. 0 /

2- Redondance en plan. / 0,05

3- Régularité en élévation. / 0,05

4- régularité en plan. 0 /

5- Contrôle de la qualité des matériaux. 0 /

6- Contrôle de la qualité de l’exécution. 0 /

Tableau-V-1-les valeurs des pénalités « Pq »

D’où : Qx = 1+0.1= 1.10

 Sens transversal Y-Y :Tableau donnant les valeurs des pénalités « Pq »

Pq

Critère « Pq » Observé Non observé

1- Conditions minimales sur les files de contreventements. 0 /

2- Redondance en plan. 0.05 /

3- Régularité en élévation. 0 /

4- régularité en plan. 0.05 /

5- Contrôle de la qualité des matériaux. 0 /

6- Contrôle de la qualité de l’exécution. 0 /

Tableau-V-2-les valeurs des pénalités « Pq »
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D’où : Qy= 1+0.05 +0.05 = 1.10.

Les conditions 5 et 6 sont obligatoirement vérifiées depuis le séisme de 2003, car cela est imposé par

le RPA (99/version 2003).

Alors la valeur de Q a prendre en considération par le logiciel pour le calcul de spectre de réponse est

la valeur la plus défavorable, Q=Qx=Qy =1.10.

T(sec) Sa /g T(sec) Sa /g T(sec) Sa /g T(sec) Sa /g T(sec) Sa /g T(sec) a /g

0.000 0.190 0.140 0.120 0.110 0.140 0.250 0.120 0.390 0.120 0.530 0.120

0.010 0.180 0.150 0.120 0.120 0.130 0.260 0.120 0.400 0.120 0.540 0.120

0.020 0.180 0.160 0.190 0.130 0.130 0.270 0.120 0.410 0.120 0.550 0.120

0.030 0.170 0.000 0.180 0.140 0.120 0.280 0.120 0.420 0.120 0.560 0.120

0.040 0.170 0.010 0.180 0.150 0.120 0.290 0.120 0.430 0.120 0.570 0.120

0.050 0.170 0.020 0.170 0.160 0.120 0.300 0.120 0.440 0.120 0.580 0.110

0.060 0.160 0.030 0.170 0.170 0.120 0.310 0.120 0.450 0.120 0.590 0.110

Tableau-V-3-quelques valeurs de spectre de réponse.

d) Nombre de modes à considérer :

D’après le RPA99/version2003 (article 4.3.4 -a) :

Pour les structures représentées, par des modèles plans dans deux directions orthogonale, le nombre

de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions de l’excitation doit être tel que :

 la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90%au moins de

la masse totale de la structure.

 Où que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale

de structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois dans chacune des directions considérées.

Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de l’influence

importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit être tel que :

K  3 N et TK 0.20 sec.

Où : N est le nombre de niveaux au dessus du sol et Tk la période du mode K.

 Conclusion : après qu’on a fixés le type de système de contreventement et le facteur de qualité

ainsi que le site nécessaire pour notre structure on introduits le spectre de réponse dans le logiciel,

on analyse la structure et on passe aux vérifications réglementaires exigées par le règlement

parasismique algérien (RPA99/version2003).
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V-3- Vérifications réglementaires :

V-3-1-Résultantes des forces sismiques de calcul :

L’une des vérifications préconisée par le RPA99 version 2003 (art 4.3.6) est relative à la

résultante des forces sismiques. En effet la résultante des forces sismiques à la base Vdyn obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de celle déterminée par

l’utilisation de la méthode statique équivalente Vstat.

Si Vdyn< 0.8 Vstat, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements,

moments,...)

a)Calcul de force sismique total par la méthode statique équivalant :

D’après l’art 4.2.3 de RPA99/version 2003, la force sismique totale V qui s’applique à la

base de la structure, doit être calculée successivement dans deux directions horizontales orthogonales

selon la formule :

D : est un facteur d’amplification dynamique moyen qui est fonction de la catégorie de site du facteur

de d’amortissement () et de la période fondamental de la structure (T).

Avec :

T2 : période caractéristique associée a la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 du RPA99/

version 2003, (site très meuble S4) :

T2(S4) = 0.7sec.

 : Facteur de correction d’amortissement donnée par la formule :

)2(

7





 7.0

est donnée par le tableau 4.2 du RPA99 :

Nous avons une structure contreventé par voile avec remplissage dense, donc  = 10%.

D’où : = 0,763 > 0.7

 = 0,763

b) Estimation de la période fondamentale :

W
R

QDA
V .

..


2,5  0  T  T2.

D = 2,5 ( T2/ T )2/3 T2  T  3s.

2,5 (T2/ T )2/3 ( 3 / T )5/3 T  3s.
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La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir de formules

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser est donnée par le RPA99/version2003 par la formule :

T= min (CT hN
3/4, DhN09.0 ).

Avec:

hN : hauteur mesurée en mètre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N) :

hN= 34.34 m

CT : est un coefficient qui est fonction du système de contreventement, du type de remplissage et

est donné par le tableau 4.6 du RPA99/version2003

On a un contreventement assuré partiellement par des voiles en béton armé :

D’où : CT = 0.05.

Donc : T = 0,05 × (34.34)3/4 = 0,709s.

T=0,09hn/ d

d : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul.

 sens transversale :

dy=21,90 T=0,639s.

 sans longitudinale :

dx=19,80 T=0,694s.

D’après le RPA99/version 2003, il faut utiliser la plus petite valeur des périodes obtenues dans

chaque direction.

Donc:

Tx=0,694s.

Ty= 0,639s.

On a : 0 ≤T ≤ T2 donc D = 2,5 

D’où :

 D= 2,5 ×0,763 = 1,91.

 R : coefficient de comportement global de la structure

Sa valeur est donnée par le tableau 4.3 de RPA 99/ version 2003, en fonction du système de

contreventement.

Pour une structure en portiques contreventés par des voiles : R = 4.

On a :

Qx = 1.10.

Qy = 1.10.

W : poids total de la structure.
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W est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque niveau (i) (W=wi)

Avec :

Wi=WGi+WQi

WGi : Poids due aux charges permanents et à celles des équipements fixes solidaires de la structure.

WQi : charge d’exploitation.

 : Coefficient de pondération, en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation et

donné par le tableau 4.5 du RPA99 version 2003.

Dans notre cas, (le bâtiment à usage d’habitation) =0,20

Donc à chaque niveau : Wi=Wgi+0,2WQi

Calcul de W :

Le poids total de la structure est donné par l’ETABSà partir de la combinaison poids (G+ 0.2Q).

W= 48861.45 Kn.

D’où:

Vx (stat) =3849.67 KN.

Vy(stat)=3674.68 KN.

 Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique :

Vx (dyn) = 3685.09 KN.

Vy(dyn)= 4244.58 KN.

Vx(dyn)=3685.09 80% Vx stat = 3079.74 KN……………………Condition vérifiée.

Vy(dyn)=4244.58 80% Vy stat = 2939.74 KN ………………….Condition vérifiée.

 Conclusion :

La résultante des forces sismiques à la base Vdynobtenue par combinaison des valeurs modales est

inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente

Vstat , doncla condition de l’effort tranchant à la base est vérifiée.

V-3-2-Vérification de la période et la participation massique :

L’analyse dynamique de la structure nous a permis d’obtenir les résultats suivants :

Une période fondamentale Tdyn= 0,776 s.

RPA99/version 2003 (Art 4.2.4.4), préconisequ’il faut que la valeur de Tdyn calculée par la méthode

numérique, ne dépasse pas la valeur Te estimée par les méthodes empiriques appropriées de plus

de 30%.

On a :
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1,3×Te

1.3x0.709=0.921 >Tdyn= 0,776 ……………..La condition est donc vérifiée.

 Le premier et le deuxième mode sont des translations suivant les axes (yy’) et (xx’)

Successivement.

 Le troisième mode est de la torsion.

Les 9 premiers modes sont nécessaires pour que la masse modale atteigne les 90%.

Figure- V-1-les trois premiers modes de vibration.

Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ

1 0.775993 70.9248 0.0427 0 70.9248 0.0427 0

2 0.561874 0.0471 66.8668 0 70.9718 66.9095 0

3 0.518531 0.1531 0.0526 0 71.1249 66.9621 0

4 0.196229 16.8085 0.0018 0 87.9334 66.9638 0

5 0.110316 0.0002 20.6593 0 87.9337 87.6231 0

6 0.106586 0.0522 0.0879 0 87.9859 87.711 0

7 0.090149 5.9768 0.001 0 93.9627 87.712 0

8 0.055936 2.8621 0.0001 0 96.8248 87.712 0

9 0.046824 0.0002 6.6791 0 96.8249 94.3912 0

10 0.045997 0.0028 0.0631 0 96.8277 94.4543 0

11 0.040291 1.5209 0 0 98.3486 94.4543 0

12 0.031588 0.8292 0 0 99.1778 94.4543 0

Tableau -V-4- Périodes, modes et facteurs de participation massique
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V-3-3-Vérification de l’excentricité :

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux dans leur plan, on

supposera qu’a chaque direction, la résultante des forces horizontales à une excentricité par rapport

au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs suivantes :

 5% de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être prise de

part et d’autre du centre de torsion).

 Excentricité théorique résultante des plans.

a)Excentricité accidentelle :( RPA99 ver 2003/Art 4.2.7) :

ex =0.05 X 19.80 = 0.99 m.

ey =0.05 X 20.40 = 1.02 m.

b) Excentricité théorique :

Ex =CMx – CRx< ex condition vérifiée. (Voir tableau).

Ex =CMx – CRx< ey condition vérifiée. (Voir tableau).

Story
Diaf

MassX MassY

Centre de

masse
Centre de torsion

Excentricité

Théorique

Excentricité

accidentelle

XCM YCM XCR
YC

R
ex ey ex ey

STORY11 D1 383.97 385.90 9.695 11.866 9.736 12.591 -0.041 -0.725

STORY10 D2 366.72 368.64 9.705 11.830 9.736 12.613 -0.031 -0.783

STORY9 D3 366.21 368.14 9.799 11.628 9.734 12.548 0.065 -0.92

STORY8 D4 366.21 368.14 9.685 11.814 9.731 12.676 -0.046 -0.88

STORY7 D5 366.27 368.19 9.685 11.814 9.726 12.696 -0.041 -0.88 0.97 1.00

STORY6 D6 366.24 368.16 9.698 11.834 9.721 12.724 -0.023 -0.89

STORY5 D7 366.21 368.14 9.698 11.834 9.718 12.746 -0.018 -0.91

STORY4 D8 366.21 368.14 9.698 11.834 9.717 12.743 -0.019 -0.90

STORY3 D9 366.21 368.14 9.698 11.834 9.717 12.684 -0.019 -0.85

STORY2 D 10 378.05 379.98 9.695 11.842 9.720 12.508 -0.025 -0.66

STORY1 D 11 397.20 399.13 9.696 11.921 9.742 12.137 -0.046 -0.21

Tableau -V-5-Centre de torsion et centre de masse de la structure.

V-3-4-Vérification des déplacements :
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V-3-4-1- les déplacements latéraux inter – étage :

L’une des vérifications préconisées par le RPA99 version 2003, concerne les déplacements latéraux

inter-étages. En effet, selon l’article 5.10 du RPA99version 2003, l’inégalité ci-dessous doit

nécessairement être vérifiée : k
x et k

y

Avec :

 = 0.01h e : le déplacement relatif admissible.

h e : représente la hauteur de l’étage.

k
exx

k
x rR  Et k

eyy
k
y rR  .

Où ; 1 k
ex

k
ex

k
ex  et 1 k

ey
k
ey

k
ey 

k
ex : Correspond au déplacement relatif du niveau k par rapport au niveauk-1dans le sens x (de la

même manière on obtient k
ey ).

k
ex : Est le déplacement horizontal dû aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (y compris

l’effet de torsion), (de la même manière on obtient k
ey ).

R : Est le coefficient de comportement.

a) Déplacement dans le sens longitudinal :

Niveu δeK(m) δK(m) δK-1(m) ∆K(m)  K(m) Observation

1 0,0008 0.0032 0 0,0032 0,0374 vérifiée

2 0,0022 0.0088 0,0032 0,0056 0,0306 vérifiée

3 0,0041 0.0164 0,0088 0,0076 0,0306 vérifiée

4 0,0062 0.0248 0,0164 0,0084 0,0306 vérifiée

5 0,0085 0.0340 0,0248 0,0092 0,0306 vérifiée

6 0,0108 0.0432 0,0340 0,0092 0,0306 vérifiée

7 0,0132 0.0528 0,0432 0,0096 0,0306 vérifiée

8 0,0155 0.0620 0,0528 0,0092 0,0306 vérifiée

9 0,0178 0.0712 0,0620 0,0092 0,0306 vérifiée

10 0,0218 0.0872 0,0712 0,0160 0,0306 vérifiée

11 0,0275 0.1100 0.0872 0,0228 0,0306 vérifiée

Tableau -V-6- Déplacement inter-étagedans le sens longitudinal

b) Déplacement dans le sens transversal :
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niveau δeK(m) δK(m) δK-1(m) ∆K(m)  K(m) observation

1 0,0003 0.0012 0 0.0012 0,0374 vérifiée

2 0,001 0.004 0.0012 0.0028 0,0306 vérifiée

3 0,0018 0.0072 0.0040 0.0032 0,0306 vérifiée

4 0,0029 0.0116 0.0072 0.0044 0,0306 vérifiée

5 0,0042 0.0168 0.0116 0.0052 0,0306 vérifiée

6 0,0055 0.0220 0.0168 0.0052 0,0306 vérifiée

7 0,0069 0.0276 0.0220 0.0161 0,0306 vérifiée

8 0,0084 0.0336 0.0296 0.0040 0,0306 vérifiée

9 0,0099 0.0396 0.0336 0.0060 0,0306 vérifiée

10 0,0115 0.0460 0.0396 0.0064 0,0306 vérifiée

11 0,0130 0.0520 0.0460 0.0060 0.0306 vérifiée

Tableau- V-7- Déplacement inter-étagedans le sens transversal

V-3-4-2- les déplacements maximales :

On doit vérifiés que le déplacement maximale de la structure ne dépasse pas la valeur de la formule

suivante : ƒ = .
500

H

A partir de logiciel ETABS on a obtenues les valeurs suivantes :

Sous Ex :

Le déplacement maximale ex = 0.03 < 34.34/500=0.068 condition vérifiée.

Sous Ey:

Le déplacement maximale ey = 0.02 < 34.34/500=0.068 condition vérifiée

V-3-5-Vérification de l’effet P-Delta :
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Il faut calculer le coefficient K = PK∆K/VKhK et le comparer avec le nombre 0,1 tel que :

 Si K < 0,10 les effets de 2eme ordre sont négligés.

 Si 0,10 < K < 0,20 il faut augmenter les effets de l’action

sismique calculés par un facteur égale à 1/(1-  K).

 Si  K>0.20 : la structure est potentiellement instable et doit

être redimensionnée.

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau K.

VK : effort tranchant d’étage au niveau ‘K’.

∆K : déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau ‘K-1’.

hK : hauteur de l’étage ‘K’.

Tableau –V-8-calcul del’effet P-Delta.

 Vérification de l’effet P-Delta :

On constate que KX et KY sont inférieur à 0,1.

Donc : l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre structure.

 Conclusion :

Les exigences du RPA sont tous observées, nous allons passer au ferraillage de la structure.

Sens x-x Sens y-y

Niveau P(KN) K

(cm)
VK×HK X K(cm) VK×HK Y

1 3972.043 0.32 13373.64 9.5.10-4 0.12 14349.03 3,32.10-4

2 3780.533 0.52 10755.78 1,82.10-3 0.28 11534.63 9,17.10-4

3 3662.195 0.76 10441.52 2,66.10-3 0.32 11146.78 1,05.10-4

4 3662.195 0.84 9985.39 3,08.10-3 0.44 10622.94 1,52.10-3

5 3662.195 0.92 9385.57 3,58.10-3 0.52 9993.31 1,90.10-3

6 3662.405 0.92 8633.79 4,55.10-3 0.52 9233.88 2.06.10-3

7 3662.719 0.96 7726.68 4,55.10-3 1.61 8314.99 7.09.10-3

8 3662.195 0.92 6653.17 5,06.10-3 0.40 7238.03 2.02.10-3

9 3662.195 0.92 5401.23 6.23.10-3 0.60 5986.58 3,67.10-3

10 3667.212 1.60 3939.69 1.48.10-2 0.64 4455.63 5.26.10-3

11 3839.747 2.28 2178.50 4.01.10-2 0.60 2469.29 9,33.10-4
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VI- ferraillage des poteaux

VI-1- Introduction :

Les poteaux sont des éléments verticaux, ils transmettent les efforts (G, Q et E) aux

fondations.

Les poteaux sont calculés en flexion composée, Chaque poteau est soumis à un effort (N) et à

un moment fléchissant (Mx-x ou My-y).

Les armatures seront calculées suivants les

Combinaisonsles plus défavorables

et dans les deux sens longitudinal

et transversal. Il est à noter que nous prévoyons

un calcul pour les cas ci-après :

Figure-VI-1 : sollicitations d’un poteau.

 max
correspondantN M

 min
correspondantN M

 max
correspondantM N

Nous pouvons avoir l’un des trois cas suivants :

 Section partiellement comprimée SPC.

 Section entièrement tendue SET.

 Section entièrement comprimée SEC.

 Combinaisons de calculs :

Les combinaisons d’actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont

données d’après le RPA 99/version 2003 et BAEL 91 comme suit :

 BAEL 91 :

1,35 G +1,5 Q

 RPA 99/version 2003 :

G + Q +E ……………………… (Art. 5-1 ).

0,8 G E ……………………… (Art. 5-2)

VI-2-Recommandation du RPA 2003 :

1) Armature longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets,

 Le diamètre minimal est de12 mm,

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 (zone IIa),

z

y

Mx

My

N
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 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm.

 Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés

Symétriquement.

 Pourcentage minimal :

Lepourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du

béton ૝૙)ܠܝ܉܍ܜܗܘ: ∗ ૝૙): Amin = 0,8%b × h = 0,008 × 40 × 40 = 12,8cm2

 Pourcentage maximal :

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de

recouvrement :

Zone courante :

Poteaux (40*40): Amin = 4%b × h = 0,04 × 40 × 40 = 64,00cm2.

Zone de recouvrement :

Poteaux(40 ∗ 40): Amin = 6%b × h = 0,06 × 40 × 40 = 96,00cm2.

2) Armature transversale :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante :

.feh

.Vuρ

St

At

l

a ²

Avec :

Vu : Effort tranchant de calcul.

hl : Hauteur de la section brute.

fe : Contrainte limite élastique des armatures transversales.

a : Coefficient correcteur.













5λgSi3.75

5λgSi2.5
ρa

L’espacement (St) des armatures est donné par :

St ≤ min (15 cm ; 10ϕ
l
) en zone nodale.

St ≤ 15ϕ
l

en zone courante.

ϕ
l
: est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

La quantité d’armatures transversales est donnée comme suite :

Si g 5Amin= 0,3 × 0ܾ × .ݐܵ

Si g 3Amin= 0,8 × 0ܾ × .ݐܵ

Si 3 g Amin = L’interpolation entre les valeurs limites précédentes.
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Avec :

g : élancement géométrique du poteau.

b

Lf
ou

a

Lf
λg 

a, b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée.

݈݂ : Longueur de flambement du poteau ; qui égal dans notre cas0 ,707l଴

Tableau (VI.1) : Coefficient de sécurité et Caractéristiques mécaniques.

 Remarque : puisque on a dimensionné un seul type de poteau (40x40) donc le calculde

ferraillage se fera pour un seul type de poteau.

VI-3-Étapes de calcul en flexion composée à l’ELU :

 Calcul du centre de pression :

Le système constitué d’un moment et d’un effort normal peut être remplacé par un effort

normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre de gravité de la section

d’une quantité
N

M
e  .

Figure-VI-3- Section en flexion composée.

Lorsque N est un effort de compression, il est nécessaire de vérifier l’état limite de stabilité de

forme.

 État Limite De Stabilité De Forme :

Les sections soumises à un effort normal de compression doivent être justifiées vis à vis de

l’état limite de stabilité de forme conformément a l’article A.4.4 du BAEL91 en adoptant une

excentricité totale de calcul :

e= e1+e a+e2

M
N

e

Cp

b s fc28 (MPa) fbu(MPa) fe(MPa) s (MPa)

Situation durable 1.5 1.5 25 14.17 400 348

Situation accidentelle 1.15 1 25 20.53 400 400
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Avec :

e1 : excentricité du premier ordre.

ea : excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.

e2 : excentricité due aux efforts du second ordre.

ଵ݁ =
ெ ೠ

ேೠ

௔݁ = max( 2 ܿ݉ ,
௟

ଶହ଴
)

ଶ݁ = (
ଷ௅೑

మ

ଵ଴଴଴଴௛
, 2 + (∅ߙ

Avec :

L : longueur du poteau.

lf : longueur de flambement du poteau.

h : hauteur totale de la section du poteau dans la direction du flambement.

 : Rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-permanentes,

au moment total du premier ordre.

QG

G

MM

M


 Où 










ser

u

M5,1

M
110

 : Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée, ce rapport est

généralement pris égal à 2.

Les sollicitations de calcul deviennent ainsi :

Mu=Nu (e1+ea+e2).

VI-3-1- Section entièrement tendue :

Une section est entièrement tendue si l’effort normal « N » est un effort de traction et

si le centre de pression se trouve entre les armatures.

Figure- VI-3-1- Section entièrement tendue.

A1

A2

c
1

N

F2

F1

d
-c

1

a

Cp
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222

111









AF

AF

On a :

  0

0

11

21





aNcdF

NFF

  0111  aNcdA 

D’où :

  2

1
1

2

2

11

1





A

N
Aet

cd

aN
A 






Avec :

1021   (Correspondà l’allongement max =10‰).

D’où :

  1

10

2

101

1 A
N

Aet
cd

aN
A 








VI-3-2- Section partiellement comprimée :

Une section est partiellement comprimée si le centre de pression se trouve à l’extérieur

des armatures, l’effort normal est un effort de compression et la condition suivante vérifiée.

  bhb
h

c
McdN 








 2

1

'
81,0337,0'

A'

A

d

c
'

axe neutre

Fs

Fs'

Fb

N CpCp

e

0
,8

y

a

b

Figure-VI-3-2- :Section partiellement comprimée.

Le « M1 » représente le moment par rapport au centre de gravité des armatures inférieures.
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On a :

Les équations d’équilibre :

0' ''  sbssbs AFANFFFN 

    0''' ''  aFcdAeNaFcdFeN bsbs 

Posons :

ss AAN   1

'
1' AA 

1MeN 

Les équations précédentes s’écrivent alors :

0''
11  sbs AFA 

  0'''
11  aFcdAM bs

Finalement, '
1A et 1A étant connus, nous aurons :

'
1' AA 

s

N
AA


 1 .

VI-3-3- Section entièrement comprimée :

Considérons la section rectangulaire représentée sur la figure ci-dessous et supposons que

cette section soit entièrement comprimée. Nous avons vu que, dans ce cas, le diagramme des

déformations passait par le point « C » et que nous devions utiliser le diagramme parabole-

rectangle.

A1

A2

c
1

dh

b

c
2

axe neutre

eb1

es1

2‰ C

es2

eb2

y

3h/7

4h/7

S1

S2M1

N A2ss2

A1 ss1

sb

F1

F2

Fb

f1

f2

h

d-( h+C1)

Figure- VI-3-3 -Section entièrement comprimée.
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Avec :

b

h
S 

7

3
1

27

3
1




h
f


































































22

2

2

3
7

0476,3

7

4

7

3
3

49

16

1
7

4

h

y
h

hy

h
h

S bb 

2

2

2

2
49

4

7

3

21

4
1

7

4

7

3

S

h
h

S

h
hf bb





















Posons :

2

3
7

0476,3
1













h

y


Comme, dans une section entièrement comprimée, y varie de hy  à y , nous aurons

18095,0  et

.

21 FFFb 

bhbSbF 
7

3
11

bhbSbF  









7

3
22

bb hbF  









 hfFfFhFb

7

3
2211












































 h

h

h
hhb

h
hbhbh

b

b
bbb

7

3

7

3
49

4

7

3

7

3

27

3

7

3 2
2








3571,0
8571,0

492

35

7

6





Le moment de la résultante des forces de compression dans le béton par rapport au centre de

gravité des armatures inférieures à pour valeur :
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  28571,03571,0
3571,0

8571,0 bh
h

d
hdhbhdFM bbbb 

































 




1M :le moment par rapport au centre de gravité des armatures inférieures, des forces

extérieures situées à gauche de la section qui résulte de la translation de l’effort « N » vers les

armatures inférieures.

02211221121  ssbss AAhbNAAFFN 

    08571,03571,0 111
2

11111 















 cdAhb

h

d
McdAMM sbsb 

Si y , on aura 1 c’est-à-dire l’excentricité de « N » tend vers zéro par rapport au

centre de gravité de la section du béton, alors :

02211  ssb AAbhN 

    05,0 1111  cdAhdbhM sb 

 
  11

1
1

5,0

s

b

cd

bhhdM
A










2

1
1

2

2

s

s

s

b A
hbN

A












Plus l’excentricité de « N » par rapport au centre de gravité de la section du béton augmente,

on remarque que « 1A » augmente et « 2A » diminue progressivement jusqu’à ce qu’elle

s’annule.

0
2

1
1

2

2 



s

s

s

b A
hbN

A








 
 

0
5,0

11

1

2

2 








s

b

s

b

cd

bhhdMhbN
A









    hbchMcdN b  111 5,0

Les équations d’équilibre deviennent :

011  sb AhbN 

  08571,03571,0 111
2

1 















 cdAhb

h

d
M sb 
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En éliminant « 11 sA  » entre les deux équations ci-dessus, on obtient :

 

h

c

hb

McdN

b

1

2

11

8571,0

3571,0













Nous avons vu que, pour qu’une section rectangulaire soit entièrement comprimée nous il faut

que : 18095,0 

D’où :

 

1

8571,0

3571,0

8095,0
1

2

11












h

c

hb

McdN

b

      hbchMcdNhbch bb   1111 5,0810,0337,0

Si la deuxième condition est vérifiée, on doit donc avoir :

    111810,0337,0 McdNhbch b  

C’est l’inégalité qui exprime la condition pour qu’une section rectangulaire soit entièrement

comprimée.

Pour calculer la contrainte « 1s » dans les aciers supérieurs, on doit considérer les triangles

semblables de la figure ci-dessus :

hy

cys

7

32

1000 11








Soit :





















hy

cy
s

7

3
21000 1

1

Comme :

2

3
7

0476,3
1













h

y

















1

7457,1
3

7

h
y

On a :

 







 1019,8437,321000 1

1
h

c
s

1s Étant connu on en déduit 1s d’après le diagramme contraintes-déformations.

Nous aurons donc pour armatures :
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1

1

s

b hbN
A



 
 et 02 A .

 Longueurs de recouvrement et de scellement :

su

e
s

f





4


Avec :

s߬u =0.06 x s x 28tf

2828 06,06,0 ct ff 

5,1s Pour les aciers à haute adhérence.

.5

.5









csic

csi

sr

sr





Sinon le BAEL préconise :

Pour le HA400 ls=40∅ .

Pour le HA500 ls=50∅ .

 Exemples de calcul :

Exemple 1 :

On a :

Na = 1005.96 KN.

Ma = 3.802 KN.m

e =
Ma

Na
=

3.802 × 10ଶ

1005.96
= 0.38 cm

݁ < ℎ
2ൗ −  ܿ →   0.38 < 18.       

Na : effort de traction.

C : centre de pression entre les armatures

.

Danc la section est entièrement tendue

ଵݐݏܣ =
ܰ × ܽ

(݀− ᇱܿ)ߪଵ଴

ܽ= ℎ
2ൗ − ܿ− ݁= 20 − 2 − 0.38 = 17.62 ܿ݉

M
u

A’

A

G

Nac

c’

d G
e
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ଵ଴ߪ = ݁

ݏ
= 400 ܯ ܽ݌ .

Astଵ =
1005.96 × 17.62

(38 − 2 ) × 40
= 12.31ܿ݉ ଶ.

Astଶ =
ܰ − ଵ଴ߪ1ܣ

ଵ଴ߪ
=

1005.96 − 12.31 × 40

40
= 12.84 cmଶ.

Exemple 2 :

Nu = 1918.67 KN.

Mu = 2.218KN.m

e =
୑ ୳

୒୳
=

ଶ.ଶଵ଼×ଵ଴మ

ଵଽଵ .଼଺଻
= 0.115 cm

݁ < ℎ
2ൗ −  ܿ →   0.38 < 18.       

Avec :

Na : effort de compression

C : centre de pression entre les armatures S.E.C ou S.P.C.

 Vérifications supplémentaires :

ܰ(݀− ܿᇱ) − ܯ 1…………………………(1)

(0.337-0.081
஼ᇱ

௛
× ℎܾଶ݂ܾ ܿ………………(2)

 Calcul de M1 :

M1=Nu × ݃ = )ݑܰ ௨݁ + 0.5 × ℎ − )ܿ

M1= × ݃ = 1918.67(0.115 + 0.5 × 40 − 2)10ିଶ

M1=347.56 KN.m.

(1) =1918.67 (38-2)× 10ିଶ − 347.56

(1) = 343.16kn.m.

(2) = (0.337-0.81×
ଶ

ସ଴
) × 40 × 40ଶ × 1.42 × 10ିଶ

A’

A

G

M
u

Nu

c

c’

d G
e
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(2) =301.72 kn.m.

On a : (1)>(2) ……………………..Section entièrement comprimée

 Vérification supplémentaire :

(0.5h- c’) bh×fbc………………………... (3)

(3) = (0.5× 40 − 2)40 × 40 × 1.42 × 10ିଶ

(3) = 408.96 kn.m.

On a : (3)>(1) …………………………SSA.

A’ = 0

A =
u ψ bc

σ′st
Avec:

ψ =

Nu൫d−c′൯−M1

b.h
2

.fbc

c′
h

ψ
0.357+1918.67൫38−c2൯−347.56×10

2

40.40
2

.1.42

0.857− 2
40

= 0.91

d’où :

A =

= −૝.૛ૠܕ܋ ૛
.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau VI-3- : Ferraillage des poteaux dans le sens longitudinal :

Niveau
Section
(cm2)

Combinaiso
n

N(KN)
M

(KN.m)
e (cm)

h /2-c
(cm)

Nature OBS
A’

[cm2]
A

[cm2]
Amin

[cm2]

Aadoptée

[cm2]

Choix
des

barres

RDC

Et

Étages

courants

40x40

1.35G+1.5Q
1918.67 2.218 0.115 18 S.E.C SSA 0.00 -4.27

12.80 14.19
4HA16

+
4HA14

23.55 0.751 3.188 18 S.P.C SSA 0.00 0.38
107.42 73.17 68.08 18 S.P.C SSA 0.00 3.86

G+Q + EX

1797.97 17.60 0.97 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-871.48 3.531 0.405 18 S.E.T / 10.65 11.14
92.53 56.12 60.65 18 S.P.C SSA 0.00 2.63

G+Q + EY

1557.32 0.584 0.037 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-525.30 0.433 0.082 18 S.E.T / 6.54 6.60
70.73 58.42 82.59 18 S.P.C SSA 0.00 3.06

0.8G + EX
1395.67 14.05 1.00 18 S.PC SSA 0.00 0.00
-739.89 2.893 0.39 18 S.E.T / 9.05 9.45
147.72 61.79 41.83 18 S.P.C SSA 0.00 4.43

0.8G - EX
1661.73 17.56 1.056 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-1005.96 3.802 0.38 18 S.E.T / 12.31 12.84
122.91 70.648 57.48 18 S.P.C SSA 0.00 3.28

0.8G + EY
1086.03 0.968 0.09 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-606.98 2.414 0.40 18 S.E.T / 7.42 7.75
51.22 40.76 79.57 18 S.P.C SSA 0.00 2.08

0.8G - EY
1086.03 0.968 0.09 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-606.98 2.414 0.40 18 S.P.C SSA 7.42 7.75
51.22 40.76 79.57 18 S.P.C SSA 0.00 2.08
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Tableau VI-3 : Ferraillage des poteaux dans le sens transversal :

Niveau
Sectio

n
(cm2)

Combinaiso
n

N(KN)
M

(KN.m)
e

(cm)
h /2-c
(cm)

Nature OBS
A’

[cm2]
A

[cm2]
Amin

[cm2]

A adoptée

[cm2]
Choix des

barres

RDC

Et

Etages

courants

40x40

1.35G+1.5Q
1918.67 12.23 0.637 18 S.E.C SSA 0.00 -2.88

12.8 14.19
4HA16

+
4HA14

23.55 0.923 3.919 18 S.P.C SSA 0.00 0.39
107.42 60.32 39.38 18 S.P.C SSA 0.00 7.00

G+Q + EX

1797.97 17.603 0.98 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-871.48 3.531 0.40 18 S.E.T / 10.65 11.14
72.41 84.644 116.9 18 S.P.C SSA 0.00 4.89

G+Q + EY

1557.32 3.447 0.221 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-525.3 1.181 0.225 18 SE.T SSA 6.48 6.65
127.15 52.301 0.411 18 S.P.C SSA 0.00 1.93

0.8G + EX
1395.67 0.414 0.029 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-739.89 0.028 0.003 18 S.ET SSA 9.23 9.25
69.67 39.87 57.22 18 S.P.C SSA 0.00 1.78

0.8G – EX
1086.03 0.152 0.013 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
-606.98 1.077 17.74 18 S.E.T / 7.51 7.66
98.78 38.282 38.75 18 S.P.C SSA 0.00 1.31

0.8G + EY
1086.03 0.152 0.013 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
606.98 1.077 0.177 18 S.E.T / 7.51 7.66
-80.19 35.605 44.40 18 S.P.C SSA 0.00 3.41

0.8G – EY
1086.03 0.152 0.013 18 S.P.C SSA 0.00 0.00
606.98 1.077 0.177 18 S.E.T / 7.51 7.66
98.78 38.282 44.40 18 S.P.C SSA 0.00 3.41

NB : les poteaux tendus se sont des poteaux adhérés aux voiles au niveau de RDC.
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VI-4-La condition de non fragilité :

Pour une section qui est soumise à la flexion composée sous un effort de compression et un

moment de flexion, si elle est partiellement comprimée, la section minimale est :

bd
de

de

f

f
A

s

s

e

t















185,0

455,0
23,0 28

min

Avec :

minA : Section minimale d’aciers tendus ;

28tf : Résistance du béton à la traction à l’âge de 28 jours ;

ef : Contrainte limite élastique des aciers ;

se : Excentricité de l’effort normal à l’ELS ;

d : Hauteur utile ;

b : Largeur de la section de béton

Les résultats de vérifications sont résumés dans les tableaux suivants :
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Tableau VI-5- Les résultats de vérification de la condition de non fragilité.

Sens longitudinal

Niv sec(cm²) N[KN] M[KN.m] es (cm) d(cm) b (cm) Amin(cm²) As (cm²) condition

RDC
Et

Etages
Courants

40 x40

1394.54 1.636 0.117 38 40 5.24 14.19 CV

17.38 0.554 3.187 38 40 0.774 14.19 CV

79.05 53.205 67.30 38 40 0.175 14.19 CV

Sens transversal

RDC
Et

Etages
Courants

40x40

1394.54 8.807 0.631 38 40 5.49 14.19 CV

17.38 0.673 3.87 38 40 8.95 14.19 CV

112.64 43.95 39.01 38 40 1.43 14.19 CV
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VI-6- Vérification à l'ELS :

Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton :

MPaf cbcbc 156,0 28   [BAEL 91A.4.5.2]

Le calcul des contraintes du béton se fera dans les deux directions

 Si  6/
N

M

ser

ser h La section est entièrement comprimée.

 Si  6/
N

M

ser

ser h La section est partiellement comprimée.

Avec :

Mser : le moment de flexion à l'ELS.

Nser :l'effort normal à l'ELS.

  A'A15b.hB0 Section total homogène.

V2 : Distance de l'axe neutre à la fibre la plus tendue.

 





















12

0

1

VhV

A'.dA.c'15
2

b.h²

B

1
V

0I = moment d'inertie de la section homogène.

      ²c'VA'.²cVA.15VV
3

b
I 21

3
2

3
10 

a) Section entièrement comprimée S.E.C :

 Calcul des contraintes dans le béton :

15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

1
ser

0

1
b  .

15MPa0.6.fcσ
I

V
.M

B

N
σ 28bc

0

2
ser

0

2
b  .

Remarque :

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

b) Section partiellement comprimée S.P.C :

15MPaσK.yσ bcserbc 

Avec :

S

N
K ser ;     serserser ydA.c'yA'.15.y

2

b
S 

cyy cser  ; aedc  ; 









2

d
d

N

M
e

ser

ser
a
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cy Sera obtenu par résolution de l’équation :

   ²cd.
B

90.A
c'c

b

90.A'
3.cp

0qp.yy

3

c
3
c





c)²..(d
B

90A
)c'(c

b

90A'
2.cq 3 

La solution de l’équation du 3ème degré :

27

4.p
q²Δ

3



Si  :0  
u

p
uytuqt




3
;;5.0 3

Si : :  0Δ 

Choisir une solution parmi les trois solutions





























3

4

3
cos;

3

2

3
cos;

3
cos 3

2
2
2

1
2


ayayay

Avec :

3

p
2a;

p

3

p2

q3
arccos












 







On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que :

h<l+y2=y1<0

Donc :

c21 lyy: 

    2

1

2

1

3
1 '15

3
dyAydA

yb
I ss






Finalement la contrainte de compression dans le béton vaut :

bc
s

bc y
l

Ny
 


 1

2

 Les résultats de la vérification sont donnés dans le tableau suivant :
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Tableau VI- 6 résultats de vérification des contraintes.

Vérification des contraintes a L'ELS Sens longitudinal

Niv
Section

Ns (KN)
Ms

(KN,m)
es (cm)

h/6
(cm)

Nature
As

[cm2
b

MPa
b

MPa
Obs

RDC

Et

Etages

courants

40X40

1394.54 1.636 0.117

7

S.E.C

14.19

7.830

15

C. V

17.38 0.554 3.187 S.E.C 0.140 C.V

79.05 53.205 67.30 S.P.C 1.199 C.V

Vérification des contraintes a L'ELS Sens transversale

Niv Section Ns (KN)
Ms

(KN,m) es (cm) h/6 Nature

As

[cm2
b

MPa
b

MPa
Obs

RDC

Et

Etages

courants

40X40

1394.54 8.807 0.63

7

S.E.C

14.19

8.40

15

C.V

17.38 0.673 3.87 S.E.C 0.150 C.V

112.64
43.95 39.01

S.P.C
2.80

C.V
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Conclusion :

Après touts calculs faits et vérifications les armatures longitudinal final adoptées pour les

poteaux est comme suit :

VI-7- Calcul des armatures transversales :

Le rôle des armatures transversales est de reprendre la sollicitation due à l’effort tranchant ; la

détermination du diamètre dépend des dimensions de la section et de la section des armatures

longitudinales. On utilise le plus souvent les aciers de nuance feE235

 Diamètre des armatures transversales :

D’après le [BAEL 91] Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur

normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles

maintiennent.

mmsoitmm l
l

t 833.5
3

16

3
 




tφ : Diamètre max des armatures longitudinales.

 Espacement armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement

des aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :

- Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements.

- Empêcher le déplacement transversal du béton.

1-Diamètre des aciers :

mmt
l

t 33,5
3

16

3

max




 , soit mm8t  .

La section totale des aciers transversaux est la suivante :

01,2
4

4
2








 
 t

tA


cm2

tA = 2.01cm².

Niveaux
Section

(cm2)
Amin (cm2) A adopté

RDC et étages

courants

40X40 12.8 4HA14+4HA16 =14,19
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2- Espacement des armatures :

 En zone IIa :

 En zone nodale :

St ≤ min (10 Øl
min , 15 cm) < (14cm,15cm)

On adopteSt = 10 cm.

 En zone courante :

St’ ≤ 15Øl
min< 21cm

On adopte St= 15 cm.

3- Vérification de la quantité d’armatures :

la quantité d’armatures transversales minimalesAt/St×b1 en % est donnée comme suit :

Si g ≥5  …………  At
min = 0,3% St × b1

Si g≤3   …………..At
min= 0,8% St × b1

Si 3<g<5 ………... interpoler entre les valeurs limites précédentes

g est l’élancement géométrique du poteau

g = (lf/a; lf/b)

Avec :

a et b, dimension de la section droite du Poteau dans la direction de déformation considérée.

lf : longueur de flambement du poteau lf= 0,707 l0 .

l0 : longueur libre de poteau

Le calcul se fera pour les poteaux du RDC en raison de leur hauteur, et de l’effort tranchant

qui est maximal à leur niveau.

 Elancement géométrique du poteau :

λ୥ =
୪౜

ୟ

Avec :

lf = 0.707 l0= 0.707 (3.74-0.20)= 2,50m.

L’élancement géométrique ૃ est égal à 2.50/0.40= 6.25.

on remarque que g > 5 : alors la quantité minimale d’armatures est :
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 En zone nodale (St=10cm) :

At= 3‰×St×b1=0,003×10×40=1,20 cm² < 2.01 .........condition vérifiée.

 En zone courante (St=15 cm) :

At =3‰×St×b1=0,003×15×40=1,80 cm² < 2.01 ............ condition vérifiée.

4-Délimitation de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités

des barres qui y concourant les longueursà prendre en compte pour chaque barres sont :









 cmhb
h

h e 60,,,
6

max' 11

he : hauteur libre du poteau

 R D C : cmcmh 33.6260,40,40,
6

374
max' 









 On prend h’=65cm

 Étage courant cmcmh 6060,40,40,
6

306
max' 









 .

La longueur de scellement pour les aciers longitudinaux est :

Pour des aciers en HA 400 : LS = 40 X 1.6 = 6.4 cm

La longueur de recouvrement : Lr = Ls = 6.4=6.4cm ( c < 5ø).

VI-9- Vérification de l’effort tranchant (RPA99/Art7.4.3.2) :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :

ܾ߬ ≤ ܾ߬ ݑ = ߩ
݀
݂ܿ

28
ݒ݁ܽ ݂ܿ

2ܿ8
= 25 ܽ݌ܯ

൜ݐ݁
௚ߣ ≥ 5 → ௕ߩ = 0.075

௚ߣ < 5 → ௕ߩ = 0.04
�

On a ߣ݃ ≥ 5 → ߩ
ܾ

= 0.075

ܾ߬ ݑ = ߩ
ܾ
݂ܿ

28
= 0.075 ∗ 25 = ܽ݌ܯ 1.875

 Poteaux 40x40 :

T2 = 70.56kn (l’effort tranchant maximal appliqué au poteau 40 x 40 sous la

combinaison la plus défavorable)
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u߬ =
Ts

max

b. d
=

70.56x103

400x380
= ૙.૝૟૝ < 1.875 →ܽ݌ܯ ܌ܖܗ܋ ܖܗܜܑܑ ܚéܑܞ .܍éܑ܎

 Les armatures calculées seront disposé comme montré dans le schéma suivant :

Poteaux avec 8 barres

Figure VI- : Disposition des cadres dans les poteaux.

4HA16+4HA14
cadres en HA8
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VII-Ferraillage des poutres

VII-1-Introduction :

Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments de

flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations

les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible

 Les combinaisons de calcul

Ils sont ferraillés en flexion simple sous les combinaisons de charge les plus

défavorables, et vérifiées à L’ELS. Les sollicitations maximales sont déterminées par les

combinaisons suivantes :

* 1,35G+1,5Q …….à l’ELU

* G+Q……………..à l’ELS

* G+Q±E………….RPA 99 révisé 2003

* 0,8G±E…………..RPA 99 révisé 2003

VII-2-Recommandations du RPA :

a)Les aciers longitudinaux :

Pourcentage total minimal des aciers sur toute la longueur de la poutre :

 hb%5.0A min  , en toute la section.

 Poutres principales :

PP (30x40): 2
min 6,00cmA 

 Poutres secondaires :

PS (30x35): 2
min cm5,25A 

Pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

  hb%4Amax En zone courante,

  hb%6Amax En zone de recouvrement.

 Poutres principales PP :

- Zone courante : ,48 2
max cmA 

- Zone de recouvrement : .72 2
max cmA 

 Poutres secondaires PS :

- Zone courante : ,42 2
max cmA 

- Zone de recouvrement : .63 2
max cmA 
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Pourcentage maximum Pourcentage

minimumZone courante Zone de recouvrement

Poutre principale

( Cm2 )
48 72 6

Poutre secondaire

( Cm2 )
42 63 5.25

Tableau –VII .1. Pourcentage des armatures longitudinales :

VII-3-Methode de calcul :

a)Calcul du moment réduit : «  »

bu
2 fdb

M
μ




b) Calcul du moment réduit limite : « l »

Le moment réduit limite l est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et pour

les combinaisons accidentelles du RPA.

On compare les deux moments réduits «  » et « l » :

 1er cas : l  Section simplement armée (SSA)

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0scA

Figure VII-1- : Disposition des armatures tendus S.S.A

M



stA

d M

c

b
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;
.. s

st
d

Mu
A




A st : section d’acier tendue.

d : la distance entre la fibre extrême comprimée et les aciers tendues.

2eme cas :

µ >µ
ଵ
section doublement armée (SDA)

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives.

  s
'

sL

L
s2s1st

σcd

ΔM

σdβ

M
AAA







  s
'sc

σcd

ΔM
A




VII-4- Ferraillage des poutres :

Après avoir extrait les moments, nous avons ferraillé comme suit on prend les moments max

soit aux appuis ou bien en travée et adopte leur ferraillage.

Nota :

En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les

moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles.

M elu : Moment max à l’ELU

Ma :Moment max dûaux combinaisons accidentelles.

Figure -VII-2- Disposition des armatures d’une SDA

s1A
stA

2sA

M

 

1M
scA

M
d-c’

c
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VII-4-1-Ferraillage des poutres principales (30x40) :

Tableau VII-2-Ferraillage des poutres principales en travées :

Niveaux
Melumax

(KN.m)
Μ Obs. β At (cm2) Ferraillage

At

adoptée

(cm²)

XI 91.069 0.148 SSA 0.919 7.49
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

X 93.730 0.152 SSA 0.917 7.72
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

IX 96.048 0.156 SSA 0.915 7.94
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

VIII 92.799 0.151 SSA 0.918 7.64
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

VII 88.365 0.144 SSA 0.922 7.25
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

VI 82.715 0.134 SSA 0.928 6.74
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

V 79.953 0.129 SSA 0.931 6.49
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

IV 77.991 0.127 SSA 0.932 6.32
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

III 68.642 0.111 SSA 0.942 5.51 3HA16 6.03

II 63.833 0.104 SSA 0.945 5.10 3HA16 6.03

I 55.928 0.091 SSA 0.953 4.48 3HA16 6.03

઻ܛ ઻܊ ۻ)૛ૡ܋܎ (܉ܘ ۻ)ܝ܊܎ (܉ܘ ۻ)܍܎ (܉ܘ ોۻ)ܜܛ (܉ܘ

Situation

durable

1.15 1.5 25 14.17 400 348

Situation

accidentelle

1 1.15 25 20.53 400 40
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Tableau VII-3-Ferraillage des poutres principales aux appuis :

Niveaux
Ma max

(KN.m)
ࣆ Obs. β 

Aa.

(cm2)
Ferraillage

Aaado

ptée

(cm²)

XI 120.997 0.150 SSA 0.918 8.67
3HA16+

3HA14 (chapeaux)
10.65

X 140.806 0.175 SSA 0.904 10.24
3HA16+3HA14

(chapeaux)
10.65

IX 148.183 0.184 SSA 0.898 10.85
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

VIII 155.247 0.193 SSA 0.892 11.45
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

VII 160.49 0.200 SSA 0.887 11.90
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

VI 162.597 0.202 SSA 0.886 12.07
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

V 160.593 0.200 SSA 0.887 11.91
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

IV 152.844 0.190 SSA 0.894 11.24
3HA16+3HA16

(chapeaux)
12.06

III 128.092 0.159 SSA 0.914 9.22
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

II 114.406 0.142 SSA 0.923 8.15
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42

I 77.037 0.096 SSA 0.949 5.34
3HA16+3HA12

(chapeaux)
9.42
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Tableau –VII-4-Ferraillage Total des poutres principales :

Nive
Map

KN.m

Mtr

KN.m

Aa

Cm2

At.

Cm2

A total

Cm2

Amin

Cm2 Ferraillage

10 120.997 91.069 8.67 7.49 16.16 6.00
3HA16+3HA14 (chapeaux)appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

9 140.806 93.730 10.24 7.72 17.96 6.00
3HA16+3HA14 (chapeaux)appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

8 148.183 96.048 10.85 7.94 18.79 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

7 155.247 92.799 11.45 7.64 19.09 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

6 160.49 88.365 11.90 7.25 19.15 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

5 162.597 82.715 12.07 6.74 18.81 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

4 160.593 79.953 11.91 6.49 18.4 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

3 152.844 77.991 11.24 6.32 17.56 6.00
3HA16+3HA16 (chapeaux) appuis

3HA16+3HA12 (chapeaux) travée

2 128.092 68.642 9.22 5.51 14.73 6.00
3HA16+3HA12 (chapeaux) appuis

3HA16 en travée

1 114.406 63.833 8.15 5.10 13.25 6.00
3HA16+3HA12 (chapeaux) appuis

3HA16 en travée

RD

C
77.037 55.928 5.34 4.48 9.82 6.00

3HA16+3HA12 (chapeaux) appuis

3HA16 en travée
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 Conclusion :

Les poutres principales seront ferraillées comme suit :

Pour le : RDC, 1er étage ,2eme étage :

Aux appuis : 3HA16 (filante) +3HA12(en chapeaux)

En travée :3HA16 (filante)

Pour le : 3eme étage 8eme étage :

Aux appuis : 3HA16 (filante) +3HA16(en chapeaux)

En travée : 3HA16 (filante)+3HA12 (en chapeaux)

Pour le : 9eme étage, 10em étage :

Aux appuis : 3HA16 (filante) +3HA14(en chapeaux)

En travée : 3HA16 (filante) +3HA12 (en chapeaux)

1) Vérifications des sections minimales pour les poutres principales :

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)…… [2]

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Amin =
fe

0,23.b.d.f t28

Amin = 2t28 1,38cm=
400

x2,10,23x30x38
=

fe

0,23.b.d.f
mins AA 

 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux : (Art7.5.2.1/RPA2003)…….[2]

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

de 0,5% en toute section

 hb%5.0A min  =0,005x30x40= 26,00cm

 Conclusion :

La section minimaleadoptée, elle est supérieure aux sections minimales exigées par les

règlements.
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VII-4-2-Ferraillage des poutres secondaires :

Tableau VII-5-Ferraillage des poutres secondaires en travées :

Niveaux
Melumax

(KN.m)
ࣆ Obs. ࢼ At (cm2) Ferraillage

At adoptée

(cm²)

XI 42.493 0.092 SSA 0.952 3.88 3HA14 4.62

X 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

IX 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

VIII 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

VII 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

VI 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

V 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

IV 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

III 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

II 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62

I 47.526 0.102 SSA 0.946 4.37 3HA14 4.62
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Tableau –VII-6-Ferraillage des poutres secondaires sur appuis:

Niveaux
Ma max

(KN .m)
ࣆ Obs. β Aa(cm2) Ferraillage

Aa

adoptée

(cm²)

XI 79.261 0.131 SSA 0.930 6.45
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

X 82.731 0.136 SSA 0.927 6.76
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

IX 84.028 0.139 SSA 0.925 6.88
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

VIII 84.471 0.139 SSA 0.925 6.91
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

VII 83.615 0.138 SSA 0.925 6.84
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

VI 81.153 0.134 SSA 0.928 6.62
3HA14+3HA12

(en chapeaux)
8.01

V 76.724 0.126 SSA 0.932 6.23
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

IV 70.065 0.115 SSA 0.938 5.65
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

III 65.526 0.108 SSA 0.943 5.26
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

II 65.526 0.108 SSA 0.943 5.26
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01

I 65.526 0.108 SSA 0.943 5.26
3HA14+3HA12

(chapeaux)
8.01
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Tableau –VII-7-Ferraillage Total des poutres secondaires :

Niv

e

Map

KN.

m

Mtr

KN.cm

Aa

Cm2

At.

Cm2

A total

Cm2

Amin

Cm2 Ferraillage

10
79.26

1
42.493 6.45 3.88 10.33 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

9
82.73

1
47.526 6.76 4.37 11.13 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

8
84.02

8
47.526 6.88 4.37 11.25 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

7
84.47

1
47.526 6.91 4.37 11.28 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

6
83.61

5
47.526 6.84 4.37 11.21 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

5
81.15

3
47.526 6.62 4.37 10.99 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

4
76.72

4
47.526 6.23 4.37 10.6 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

3
70.06

5
47.526 5.65 4.37 10.02 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

2
65.52

6
47.526 5.26 4.37 9.63 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

1
65.52

6
47.526 5.26 4.37 9.63 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée

RD

C

65.52

6
47.526 5.26 4.37 9.63 5.25

3HA14+3HA12 (chapeaux)

appuis

3HA14 travée
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 Conclusion :

Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit :

Aux appuis : 3HA14 (filante)+3HA12 (chapeaux).

En travée :3HA14 (filante).

1) Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003)………[2]

 hb%5.0A min  =0,005x30x35=
25.25cm

La section minimale adoptée, elle est supérieure aux sections minimales exigées par le RPA.

VII-4-3-vérifications à l’ELU pour la flexion simple :

a)condition de non fragilité (article. A.4.2/BAEL 91):

࢛࡭ ≥ ࢓࡭ ࢔࢏ =
૙.૛૜× ×࢈ ࢊ × ૛ૡࢉࢌ

ࢋࢌ
- poutres principales :

38,1
400

1,2
383023,023,0 28

min 
e

t

f

f
dbA cm2.

࢛࡭ ≥ ࢓࡭ Condition…………………………࢔࢏ vérifiée.

- poutres secondaires :

20,1
400

1,2
333023,023,0 28

min 
e

t

f

f
dbA cm2

࢛࡭ ≥ ࢓࡭ ࢔࢏ ……………………..Condition vérifiée.

b) Justificationà l’effort tranchant : (BAEL91Art A.5.1)

L’étude de l’effort tranchant permet de vérifiée l’épaisseur de l’âme et de déterminer les

armatures transversales, et l’épure d’arrêt des armatures longitudinales.

Il est théoriquement nécessaire d’effectuer des vérifications à l’ELU et à l’ELS, les

phénomènes de fissurations et de déformation dus àl’effort tranchant étant moindre à L’ELS

qu’à L’ ELU, le règlement prévoit que seul l’ELU sera vérifiée. La justification à l’ELS se

traduit uniquement par des dispositions constructives.

c)Vérification de la contrainte tangentielle :

Pour justifier les armatures transversales, le règlement impose la vérification suivante :

bd

V u
u  < u

Avec :
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τ୳തതത= minቄ
଴.ଶ×୤ౙమఴ

ஓౘ
; 5Mpaቅ=3.33 Mpa (Fissuration peu nuisible).

 Poutres principales :

௨߬ =
127.5 × 10ଷ

300 × 380
= ݌ܯ1.12 .ܽ

௨߬ < ௨߬തതത………………….Condition vérifiée.

 Poutres secondaires :

௨߬ =
58.25 × 10ଷ

300 × 330
= ܽ݌ܯ0.588

௨߬ < ௨߬തതത……………………….Condition vérifiée.

c) Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres :(BAEL91A.6.1. 3) :

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

U0.9d

T
τ u

se


 < se

Avec :

15.31.25.1. 28  tse f MPa

5.1 Pour les aciers HA

∑ U :   périmètre utile des aciers. 

La contrainte d’adhérence au niveau de l’appui le plus sollicité doit être :

- Poutres principales :

 ∑ U =ߨ× (3×16+3×12)                   ∑ U =263.76mm 

263.763800.9

105.127
τ

3

se



 = 1.41Mpa

se =3.15Mpa

seτ < se ………………………..Condition vérifiée.
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- Poutres secondaires :

 ∑ U =ߨ× (3×14+3× 12)                   ∑ U =244.92mm 

244.923300.9

1025.58
τ

3

se



 =0.80Mpa

seτ < se …………………….Condition vérifiée.

seτ < se
Donc la contrainte d’adhérence est vérifiée.

d) Calcul de la longueur de scellement droit des barres : BAEL 91 (Art A.6.1)

ls =
su

e

τ

fφ





4

Avec :

MPafcssu 835.26.0 28
2  

- Pour les HA12 :ls = 42.33cm.

- Pour les HA14 :ls= 49.38cm.

- Pour les HA16 : ls= 56.44cm.

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

ancrée mesurée hors crochet est au moins égales à : 0.4 ls, pour les aciers HA, d’après Les

règles du BAEL 91 (Art A.6.1)

- Pour les Φ12 : la= 16.93 cm

- Pour les Φ14 : la = 19.75cm.

- Pour les Φ16 : la= 22.58cm.
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f) Influence de l’effort tranchant aux appuis

 sur le béton (article .A-5.1, 313 /BAEL91) :

Il faut vérifier :

2 ௨ܶ

0.9ܾ݀
≤

0.8 ௖݂ଶ଼

௕ߛ
଴.଼௙೎మఴ

ఊ್
.=13.33MPa

 Poutres principales :

2 ௨ܶ

0.9ܾ݀
=

2 × 127.5 × 10ଷ

0.9 × 300 × 380
= 2.49 ݌ܯ .ܽ

 Poutres secondaires:

2 ௨ܶ

0.9ܾ݀
=

2 × 58.25 × 10ଷ

0.9 × 300 × 330
= ݌ܯ1.31 .ܽ

ଶ ೠ்

଴.ଽௗ௕
≤

଴.଼௙೎మఴ

ఊ್
……………………Cette condition est vérifiée dans les deux sens.

 Sur l’acier :

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

D’après l’article du BAEL91, si la valeur absolue du moment fléchissent de calcul vis-à-vis

de l’ELU est (Mu< 0.9 ௨ܸ × ݀ ), alors on doit prolonger les armatures en travées au de la des

appuis et y ancrer une section d’armatures suffisantes pour équilibrer l’effort tranchant qui

égale ܝ܂:
ܕ +ܠ܉

୑ ౣ ౗౮

଴.ଽୢ

Ou bien il faut vérifier :
ଶ௏ೠ

଴.ଽௗ௕
 ≤  

଴.଼௙೎మఴ

ఊ್
(déjà vérifié).

 Appuis de rive :(Art A.5.1, 312 /BAEL91)

Il est de bonne construction pour l’effort tranchant Tu d’ancrer la nappe d’armatures inferieur

suffisante avec sa longueur de scellement. Pour cela il faut vérifiée cette condition : ௧௔ௗ௢௣௧ܣ ≥

ௌܣ = ೘் ೌೣ

௙೐
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 Poutres principales :

La section minimale adoptée est :

௧௔ௗ௢௣௧ܣ = 9.42 ܿ݉ ଶ.

ௌܣ =
ଵଶ଻.ହ

ସ଴଴×ଵ଴షభ
= 3.19ܿ݉ ଶ.

௧ܣ ≥ ௌܣ  ……………………Condition vérifiée.

 Poutres secondaires:

La section minimale adoptée est :

௧௔ௗ௢௣௧ܣ = 8.01 ܿ݉ ଶ.

ௌܣ =
ହ .଼ଶହ

ସ଴଴×ଵ଴షభ
= 1.45ܿ݉ ଶ.

௧ܣ ≥ ௌ…………………….Conditionܣ  vérifiée.

Les armatures inferieurs ancrées sur les appuis de rive sont suffisantes.

Section des armatures transversales minimales :

Selon le BAEL91.Art. A.5.1, 22, le diamètre des armatures transversales est donne par :

Φt  ≤  min 









10
,,

35
1

bh
.

 Poutres principales :

Φt  ≤ min 









10
,,

35
1

bh

Φt  ≤ min  .30,16,42.11min
10

,,
35

1 mmmmmm
bh











Où Φt est le plus petit diamètre utilisé dans le ferraillage.

  Soit Φt =8mm

On choisira un cadre et un étrier ; soit At= 4HA8 = 2.01 cm²

Calcul des espacements :

 BAEL 91(Art. A.5.1,22/BAEL91)

௧ݏ ≤ ݉ ݅݊ (0.9݀ , 40ܿ݉ ).

௧ݏ = ݉ ݅݊ (34.2; 40ܿ݉ ) = 34.2ܿ݉

On prend =࢚࢙: ૚૞࢓ࢉ .
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 RPA 99 Version 2003 :

Zone nodale (appuis):









 112,

4
min

h
St

௧ݏ = ݉ ݅݊ (10ܿ݉ ; 19.20ܿ݉ ) = 10ܿ݉ .

Soit =࢚࢙: ૚૙࢓ࢉ .

Zone courante (en travée):

2

h
S t 

௧ݏ ≤ 20ܿ݉ .

Soit =࢚࢙: ૚૞࢓ࢉ .

 Poutres secondaires :

Φt  ≤ min 









10
,,

35
1

bh

Φt  ≤ min  .30,16,10min
10

,,
35

1 mmmmmm
bh











Soit Φt = 8mm

On choisira un cadre et un étrier ; soit At= 4HA8 = 2.01 cm²

 Calcul des espacements :

 BAEL 91(Art. A.5.1,22/BAEL91)

௧ݏ ≤ ݉ ݅݊ (0.9݀ , 40ܿ݉ ).

௧ݏ = ݉ ݅݊ (29.7ܿ݉ ; 40ܿ݉ ) = 29.7ܿ݉

On prend : =ܜܛ ૚૞ܕ܋ .

 RPA 99 Version 2003 :

Zone nodale (aux appuis):









 112,

4
min

h
St

௧ݏ = ݉ ݅݊ (8.78ܿ݉ ; 19.20ܿ݉ ) = 8.75ܿ݉ .

Soit =࢚࢙: ૡ࢓ࢉ .
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Zone courante (en travée):

2

h
S t 

௧ݏ ≤ 17.5ܿ݉ .

Soit =࢚࢙: ૚૙࢓ࢉ .

 Délimitation de la zone nodale :

L’= 2h

H’= max








cm60,h,b,
6

h
11

e

Avec :

h : Hauteur de la poutre.

b1 et h1 : Dimensions du poteau.

he : Hauteur entre nus des poteaux.

On aura : H’= max {57.66cm ; 40cm ; 40 cm; 60cm} = 60cm

Poutres principales :

L’= 2×40 = 80 cm

Poutres secondaires :

L’= 2×35 = 70 cm

 Pourcentage minimum des armatures transversales:

La quantité minimale des armatures transversales et donnée par :

At = 0,003x St x b

At
min = 0.003×St ×b = 0.003×15×30 = 1.35cm²

NB : Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui.

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Poutre

P
ot

ea
u

L’
h

H’

Figure-VII-3-délimitation de la zone nodale
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Tableau-VII- 8- Armatures transversales minimales :

Poutres principales Poutres secondaires

Zone de

recouvrement
Zone nodale

Zone de

recouvrement
Zone nodale

Espacement

maximale st

15 10 10 8

La larguer b 30 30 30 30

At(cm2) 1.35 0.9 0.9 0.72

As adoptée Cadre+étrier T8 Cadre+étrier T8 Cadre+étrier T8 Cadre+étrier T8

At =2.01cm2>At
min ……………………Condition vérifiée.

Dispositions constructives pour les armatures longitudinales:

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, il

y’a lieu d’observer les recommandations suivantes :

La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :

 À
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il

s’agit d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive.

 À
4

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est

prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une

distance des appuis au plus égale à
10

1
de la portée.

VII-5-Les vérifications à l’ELS pour la flexion simple :

a) L’état d’ouverture des fissures :

La fissuration dans le cas des poutres étant considère peu nuisible, alors cette vérification

n’est pas nécessaire.

b) état limite de résistance du béton en compression : BAEL91/A.4.5.2

Il faut vérifier que la contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte

admissible :
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௕௖ߪ =
ௌߪ
ଵܭ

≤ =௕௖തതതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽ݌ܯ15

Pour le calcul des contraints:ߪ௕௖et ௦ߪ

On détermine :

ଵߩ =
100 × ௨ܣ
ܾ× ݀

Déduire les valeurs de ଵetߚ ଵ݇

=ݏߪ
ݏܯ

ଵߚ × ௨ܣ × ݀

Avec :

Au: armature adoptée à L’ELU.

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :
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Tableau –VII-9- Vérification de l'état limite de compression du béton aux appuis pour les

poutres principales à (ELS) :

Niv
MS Max

Kn.m

Aa

Cm2 ρ1 β1 K1
σ S

(Mpa)

σ b c

(Mpa)

σ b c

(Mpa)
Obs

XI 55.77 10.65 0.934 0.865 22.04 159.3 7.23

15.00

vérifiée

X 70.962 10.65 0.934 0.865 22.04 202.7 9.19 vérifiée

IX 66.683 12.06 1.057 0.858 20.21 169.5 8.39 Vérifiée

VIII 65.109 12.06 1.057 0.858 20.21 165.5 8.18 Vérifiée

VII 62.185 12.06 1.057 0.858 20.21 158.1 7.82 Vérifiée

VI 58.664 12.06 1.057 0.858 20.21 149.2 7.38 Vérifiée

V 54.356 12.06 1.057 0.858 20.21 138.2 6.83 Vérifiée

IV 49.276 12.06 1.057 0.858 20.21 125.3 6.2 Vérifiée

III 43.288 9.42 0.826 0.871 23.76 110.0 4.6 Vérifiée

II 36.757 9.42 0.826 0.871 23.76 93.5 3.9 Vérifiée

I 36.13 9.42 0.826 0.871 23.76 91.8 3.7 Vérifiée
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Tableau –VII-10- vérification de l'état limite de compression du bétonPour les poutres

principales (30x40) en travée a (ELS) :

Niv
MSMax

Kn.m
At ρ1 β1 K1

σS

(Mpa)

σbc

(Mpa)

σbc

(Mpa)
Obs

XI 32.55 9.42 0.826 0.871 23.76 104.39 4.39

15.00

Vérifiée

X 31.895 9.42 0.826 0.871 23.76 102.29 4.31 Vérifiée

IX 30.327 9.42 0.826 0.871 23.76 97.26 4.09 Vérifiée

VIII 29.338 9.42 0.826 0.871 23.76 94.09 3.96 Vérifiée

VII 27.847 9.42 0.826 0.871 23.76 89.32 3.75 Vérifiée

VI 26.947 9.42 0.826 0.871 23.76 85.91 3.61 Vérifiée

V 26.786 9.42 0.826 0.871 23.76 85.91 3.61 Vérifiée

IV 26.601 9.42 0.826 0.871 23.76 85.32 3.59 Vérifiée

III 26.35 6.03 0.528 0.892 31.30 128.92 4.11 Vérifiée

II 26.227 6.03 0.528 0.892 31.30 128.32 4.09 Vérifiée

I 26.249 6.03 0.528 0.892 31.30 128.42 4.10 Vérifiée



Chapitre : VIIFerraillage Des POUTRES

PROMOTION 2012/2013 Page 211

Tableau-VII-11- Vérification de l'état limite de compression du béton pour les Poutres

secondaires en travée a (ELS):

Niv
MS Max

Kn.m

At
ρ1 β1 K1

σS

(Mpa)

σbc

(Mpa)

σbc

(Mpa)
Obs

XI 19.10 4.62 0.466 0.897 33.54 139.66 4.16

15.00

Vérifiée

X 22.92 4.62 0.466 0.897 33.54 167.59 4.99 Vérifiée

IX 21.36 4.62 0.466 0.897 33.54 156.18 4.65 Vérifiée

VIII 20.29 4.62 0.466 0.897 33.54 148.36 4.42 Vérifiée

VII 18.66 4.62 0.466 0.897 33.54 136.45 4.06 Vérifiée

VI 16.67 4.62 0.466 0.897 33.54 121.89 3.63 Vérifiée

V 14.31 4.62 0.466 0.897 33.54 104.64 3.11 Vérifiée

IV 11.89 4.62 0.466 0.897 33.54 86.94 2.59 Vérifiée

III 9.723 4.62 0.466 0.897 33.54 71.09 2.11 Vérifiée

II 8.664 4.62 0.466 0.897 33.54 63.35 1.88 Vérifiée

I 8.453 4.62 0.466 0.897 33.54 61.81 1.84 Vérifiée
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Tableau-VII-12-vérification de l'état limite de compression du béton aux appuis pour les

poutres secondaires à (ELS).

Niv
M S Max

Kn.m
Aa ρ1 β1 K1

σ S
(Mpa)

σ bc

(Mpa)

σ bc

(Mpa)
Obs

XI 44.26 8.01 0.818 0.871 23.76 192.24 8.09

15.00

Vérifiée

X 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

IX 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

VIII 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

VII 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

VI 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

V 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

IV 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

III 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

II 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée

I 47.21 8.01 0.818 0.871 23.76 205.05 8.63 Vérifiée
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ો܋܊ =
ો܁

۹૚
≤ ો܋܊തതതതത…………………..Condition vérifiée

c) État limite de déformation :

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

flèche admissible pour nuire a l’aspect et l’utilisation de la construction.

D’après les règles du BAEL91, on se dispense du calcul de la flèche si les trois conditions

suivantes sont vérifiées :
ℎ

݈
≥

1

16
,

௨ܣ
ܾ× ݀

<
4.2

௘݂
,

ℎ

݈
≥

௧ܯ

10 × ଴ܯ
.

Au : Armatures adoptée en travée.

௘݂ : Limite élastique des aciers (400 Mpa).

Mt : Moment max à L’ELS.

M0 : Moment max isostatique (
௤೘ ೌೣ×௟మ

଼
).

1er condition 2éme condition 3éme condition

ℎ

݈
≥

1

16

௨ܣ
Cm2

௨ܣ × ௘݂

ܾ× ݀
< 4.2

Mt

Kn.m

M0

Kn.m

௧ܯ

10 × ଴ܯ

poutres

principales
0.093 ≥

ଵ

ଵ଺
C.V 6.03 2.11< 4.2 C.V 43.449 45.46

ℎ

݈
≤ 0.095

C.N.V

poutres

secondaires 0.088 ≥
ଵ

ଵ଺
C.V 4.62 1.87< 4.2C.V 32.663 32.86

ℎ

݈
≤ 0.099

C.N.V

VII-5-1-Vérification de la flèche :

Calcul de la flèche : [Art B.6.5.2 /BAEL91]

f =
୑ ౩
౪×୐మ

ଵ଴×୉౒× ౜୍౬
≤ f̅

E୚ = 3700ඥfୡଶ଼
య

= 10818.87 Mpa

Avec :

݂̅ : Flèche admissible

L : longueur de la poutre considérée.

௦ܯ
௧:Moment de service maximal en travée.

Ev : module de déformation différée du béton.
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௙௩ܫ : Inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.

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

f ̅ =
l

500
. la ϐ�����admissible.

Calcul du moment d’inertie I0 :

Avec:

n = 15

I0 =bh3 /12+15[As t (h/2-c’) 2 + Asc(h/2-c)2] =bh3/12+15[Ast( (h/2)-c’)2]

=ߩ
ݏܣ.100

ܾ× ݀

ℷ =
0.02 × ௧݂ଶ଼

5 × ߩ

;ଵߚ

=ݐݏߪ
ݐݏܯ

ଵߚ × ×ݏܣ ݀

=ߤ 1 − ൬
1.75 28ݐ݂

×ߩ4 +ݏߪ 28ݐ݂
൰

௙௩ܫ =
1.1 × ଴ܫ

1 + ℷ × ߤ

݂≤ ݂̅

 poutres principales en travée (30x40) :

f ̅ =
l

500
=

430

500
= 0.86 cm . la ϐ�����admissible.

I0 =bh3 /12+15[As t (h/2-c’) 2 + Asc(h/2-c)2] =bh3/12+15[Ast( (h/2)-c’)2]

I0(RDC , 1
er ,2emeétage ) =189305.8 cm4

I0(3
eme,4eme,……10emeétége ) =205781.2cm4
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Tableau –VII-13- Vérification de la flèche pour les poutres principales :

Niv
Mts

kn.m

L

(cm)

Ev

Mpa

H

Cm

A

Cm2 ߩ ℷ
ݏߪ

(MPa)
1ߚ ߤ

If

Cm4

F

cm

Fadm

cm

10 32.55 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010

104.3

9
0.871 0.989

224141.64

2
0.25 0.86

9 31.895 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010

102.2

9
0.871 0.989

224142.12

1
0.24 0.86

8 30.327 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 97.26 0.871 0.988

224143.35

4
0.23 0.86

7 29.338 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 94.09 0.871 0.988

224144.19

8
0.22 0.86

6 27.847 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 89.32 0.871 0.987

224145.57

9
0.21 0.86

5 26.947 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 85.91 0.871 0.987

224146.66

1
0.20 0.86

4 26.786 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 85.91 0.871 0.987

224146.66

1
0.20 0.86

3 26.601 430 10818.86 40
9.4

2
0.826 0.010 85.32 0.871 0.987

224146.85

7
0.20 0.86

2 26.35 430 10818.86 40
6.0

3
0.528 0.015

128.9

2
0.892 0.986

205199.61

2
0.22 0.86

1 26.227 430 10818.86 40
6.0

3
0.528 0.015

128.3

2
0.892 0.986

205199.80

1
0.22 0.86

RDC26.249 430 10818.86 40
6.0

3
0.528 0.015

128.4

2
0.892 0.986

205199.76

9
0.22 0.86

݂≤ ݂̅Pourles poutres principales …………………….Condition vérifiée.
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 poutres secondaires en travée (30x35) :

I0=123836.83cm4

f ̅ =
l

500
=

400

500
= 0.80 cm . la ϐ�����admissible.

Tableau-VII-14-érification de la flèche pour les poutres secondaires :

Niv
Mts

kn.m

L

(cm)

Ev

Mpa

H

Cm

As

Cm
ߩ ℷ

ݏߪ

(Mpa)
1ߚ ߤ

If

Cm4

F

Cm

Fadm

cm

10
19.1

0
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

139.6

6
0.897 0.985 133845.0410.21 0.80

9
22.9

2
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

167.5

9
0.897 0.988 133839.5530.25 0.80

8
21.3

6
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

156.1

8
0.897 0.987 133841.5590.24 0.80

7
20.2

9
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

148.3

6
0.897 0.986 133843.1110.22 0.80

6
18.6

6
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

136.4

5
0.897 0.985 133845.8140.21 0.80

5
16.6

7
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

121.8

9
0.897 0.984 133849.8290.18 0.80

4
14.3

1
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018

104.6

4
0.897 0.981 133856.0180.16 0.80

3
11.8

9
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018 86.94 0.897 0.977 133864.8890.13 0.80

2
9.72

3
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018 71.09 0.897 0.972 133876.5240.11 0.80

1
8.66

4
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018 63.35 0.897 0.969 133884.2860.0950.80

RD

C

8.45

3
400 10818.86 35

4.6

2
0.466 0.018 61.81 0.897 0.968 133886.0590.0930.80

݂≤ ݂̅Pour les poutres secondaires …………….Condition vérifiée.
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VIII-1-Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces

verticales et des forces horizontales. Donc, le ferraillage des voiles consiste à déterminer

les armatures en flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux

charges permanentes (G) et aux charges d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des

sollicitations horizontales dues aux séismes.

Le rôle des voiles est :

 reprendre les charges permanentes et d’exploitation apportées par les planchers.

 participer au contreventement de la construction (vent et séisme)

 assurer une isolation acoustique entre deux locaux, en particulier entre

logements, chambre d’hôtels, …..etc. il peut être également considéré comme une

protection incendie (coupe-feu).

 servir de cloisons de séparation entre locaux.

Les voiles sont utilisés en façade ; en pignons ou à l’intérieur (murs de refends) des

constructions.

Un poteau rectangulaire dont la largeur est supérieur à quatre fois son qu’ils soient

appelés armés ou non armés, les voiles en béton comportent un minimum d’armatures :

 Au droit des ouvertures (concentration de contraintes).

 A leur jonction avec les planchers (chainages).

 A leurs extrémités.

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

 Armatures verticales.

 Armatures horizontales.

 Armatures transversales.

Dans le but de simplifier la réalisation et réduire les calculs, on décompose notre

bâtiment en trois zones de ferraillage.

 Zone I : RDC ; 1er et 2eme niveau

 Zone II : 3, 4,5et 6eme niveau

 Zone III : 7,8,9 et 10eme niveau
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VIII-2-Combinaison d’action :

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à

prendre sont données ci-dessous :

Selon le BAEL 91








QG

Q1.5G1.35

Selon le RPA révisé 2003








EG0.8

EQG

VIII-3-Exposé de la méthode de calcul:
Elle consiste à déterminer le diagramme des contraintes pour des bandes verticales

de largeur « d » :

d ≤ min (he/2 ; 2l/3)

l : longueur de la zone comprimé.
he : hauteur libre de l’étage.

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :

 Section entièrement comprimé (SEC)
 Section partiellement comprimé (SPC)
 Section entièrement tendue (SET)

a)Ferraillage section entièrement comprimé :

ed
2

σσ
N 1max

1 


 1

ed
2

σσ
N 21

2 




e : épaisseur du voile

La section d’armature d’une section entièrement comprimé est égale à :

B : section du tronçon considéré ;

Situation accidentelle : s = 400 MPa ; bcf = 18.48 Mpa

Situation courante : s = 348 MPa ; bcf = 14.20 Mpa

s

bci
vi

σ

fBN
A




d1 d2

max

2

- -
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1

b) Ferraillage section entièrement tendue :

ed
2

σσ
N 1max

1 




ed
2

σσ
N 21

2 




e : épaisseur du voile
La section d’armature d’une section entièrement tendue est égale à :

s

i
vi

σ

N
A 

c)Ferraillage section partiellement comprimé :

edNi 



2

1min 

edNi 
2

1
1



 

t

t

L

dL min
1

.





Avec : Ct LLL 

La section d’armature est égale à :

s

i
vi

σ

N
A 

N.B :
Il est nécessaire d’adopter un ferraillage symétrique, afin d’assurer la sécurité en cas

d’inversion éventuelle de l’action sismique.

VII.3.1.Section d’armatures minimales :

Compression simple :

La section d’armature longitudinal doit être ou moins égale à :

Amin ≥ 4cm² par mètre de longueur de paroi mesuré perpendiculairement à la direction 

de ces armatures (RPA99 V2003. Art/8.2.1)

Avec 0,20%B ≤  Amin ≤B ; B : section du béton tendu. 

d1 d2

max

2

+
+

max

min

1

d

dd

i i+1
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 Traction simple(RPA99 V2003.Art/4.2.1) :

)(min 228 cm
f

f
BA

e

t B : Section du béton tendu.

VII.3.2.Exigence duRPA :(Art/4.2.1) :

Le pourcentage minimum des armatures verticales dans la zone tendue doivent rester

au moins égal à 0,2% de la section horizontal du béton tendu :

Amin ≥ 0,2%.B 

VII.3.3.Armatures horizontales :

Elles doivent être munies de crochets à 135°, ayant une longueur de 10Ø.

D’après le BAEL91 :
4

Av
AH 

D’après le RPA99version2003 : AH= 15%. b.h

AH = max {AV/4 ; 15%.b.h}.

VII.3.4.Armature transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des murs de refends,

elles relient les deux nappes d’armatures verticales, ces acier sont en générale des

épingles, leurs rôles sont :

 Empêcher le flambement des armatures verticales sous l’action de l’effort de

compression.

 Renforcer les parties extérieures du mur de refends.

D’après le RPA99, les deux nappes doivent être reliées avec au moins 4 épingles par

mètre carrés.

VII.3.5.Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de bétonnage, l’effort tranchant doit être repris par les

armatures de coutures dont la section doit être calculée avec la formule :

e

j

e

j

f

T
AvTTAvec

f

T
Av

54,1
,4,1:

1,1





T : Effort tranchant majoré à la base du voile.
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Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les

efforts de traction due au moment de renversement.

VII.3.6.Le potelet :

Les potelets des armatures de traction concentrées à l’extrémité du voile. La section

totale d’armatures verticales de la zone tendue doit être au moins égale à 2 % de la

section horizontale du béton tendu qui est l’équivalant d’au moins 4HA10 (RPA 99).

Les barres verticales doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux, dont

l’espacement ne doit pas dépasser l’épaisseur du voile.

VII.3.7.Dispositions constructives :
 Espacements : (RPA99 version2003. Art/7.7.4.3)

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur ou égal à la plus
petite des deux valeurs suivantes :

cmS

eS

T

T

30

5,1





Avec :
e = épaisseur du voile.

A chaque extrémité du voile, l’espacement doit être réduit de moitié sur L/10de la

longueur du voile.

Cet espacement d’extrémité doit être inférieur ou égale à 15 cm (art 7.7.4.1 RPA 99).

 Longueur de recouvrement :
Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :

40Ø pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est

possible.

20Ø pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons de charges possibles.

VIII-3-8- Vérification des contraintes :
Contraintes de cisaillement:

db

T

db

Tu

fcbb

00

28

4.1

.

20,0









b0 = Epaisseur du voile.

d = 0.9h : hauteur utile.

h = Hauteur totale de la section brute.
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)91(4,
15.0

min 28

0

BAELMPaf
db

Tu
c

b

u














VIII-3-9-Vérification à l’ELS :

On doit vérifiés que :

MPafb
AB

N
cc

S
b 156,0

15
28 


 

Avec :

NS = G + Q

B = section du béton comprimé

A = section d’armatures adoptées

VIII-4-Ferraillages des voiles :

 Exemples de calculs :

Soit à Ferrailler les trumeaux longitudinal (VL):

Zone I : RDC ; 1er et 2eme niveau.

 Caractéristiques géométriques :

L = 4.00m, ep = 20 cm

Sollicitation :les cas les plus défavorables :

; V = 449.92 KN ; Nser = 2237.06Kn.

On voit que la section est partiellement comprimée (SPC) :









 Lc

he
d

3

2
,

2
min

Lc : longueur comprimée.
Lt : Longueur tendue.

Par la relation des triangles semblables :

mLLc 41.100.4
47.411076.7517

47.4110
.

maxmin

max 


















Lc

max
min 1

Lt

d

2/47.4110

2/76.7517

max

min

mKn

mKn








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Lt = L – Lc = 4.00 – 1.41 = 2.59 m.

).94,0;53.1min(41,1.
3

2
,

2

06,3
min md 










On prend : d1= 0.90m.
d2=Lt –d 1= 1.69m.

 1erebande : d = 0,90 m :

 

KNedN

mKN
Lt

dLt

1118.0820,0.90,0.
2

4905.417517.76
..

2

²/4905.41
59.2

)90.059.2(76.7517

1min
1

min

1






















 Armatures verticales :

  .45.0960.3;45.09%2.0,.maxmin

12.32
8,34

08.1118

228

21
1

cmB
f

f
BA

cm
N

A

e

t

st















avec :B = d.e = 0,90 x 0,2=0,180 m².

A1 =32.12cm2>Amin = 09.45 cm2 donc on prend :A1 =32.12 cm2

 2eme Bande :d = 1,69m :

KNedN 01.8292,069.1.
2

4905.41
..

2
1

2 


 Armatures verticales :

.82.23
8.34

01.829 22
2 cm

N
A

st




228 74.17)76.6;74.17max(%2.0,.maxmin cmB
f

f
BA

e

t 










Amin> A2 : on prend : Amin = 17.74cm2.

Armatures de coutures :
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.32.17
40

92.44954,154,14,1.1,1 2cm
f

T

f

T
Av

ee

j 




Nb : Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer

les efforts de traction dus aux moments de renversement.

².15.2833.482.23
4

2

².45.3633.412.32
4

1

2

1

cm
Av

AAv

cm
Av

AAv

j

j





 Choix des armatures :

Av1 = 36.45cm2, soit 20HA16 (10HA16/nappe, e=10.cm) Av1= 40.20cm2.

Av2 = 28.15cm2, soit 20 HA14 (9HA14/nappe, e=15cm) Av2= 30.78 cm2.

 Armatures horizontales :

  .05.1070.2,05.10%15.0,
4

max 2cmB
Av

Ah 









Soit : 10HA12/ml = 11.31cm2(en deux nappe).

 Armatures transversales (RPA 99 version2003/ Art7.74.3):

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles.

Diamètre maximal : .20
10

200

10
mm

e


Espacement : St   cmcme 3030,5,1min 

On prend : 4 épingles de HA 8/m²

VIII-4-1-Vérifications :

a) Vérification des contraintes de cisaillement :

 Selon le R.P.A99 :

La contrainte de cisaillement dons le béton est limité comme suit :

.5.2,0 28 MPafcbb 
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db

V
b

.0



Avec :

UcalculVV .4,1

:0b Épaisseur du voile.

:d Hauteur utile = 0,9.h.

:h Hauteur total de la section brute.

Donc :

.11.1
35409,0200

108.5084,1 3

MPab 



 < 15 MPa…………….condition vérifiée

 Selon le B.A.E.L91 :

.706,0
35409,0200

1092.449

.

3

0

MPa
db

VU
U 






.25,35;
2,0

min 28 MPaMPa
f

b

c
U 











 (Fissuration peut nuisible).

b) Vérification à l’E.L.S :

On doit vérifier que :

MPaf
AB

Ns
cbb 156,0

.15
28 


 

MPab 65.3
6790.15510000

1000.06.2237





3,65 MPa< 15MPa …………………… Condition vérifiée

 Ferraillage des voiles longitudinales, VL1, VL2, VL3, VL4, VL5,

VL6, VL7, VL8, VL9, VL10 :

Comme les voiles longitudinales sontdisposés de manière sémitique et ils ont les

mêmes caractéristiques géométrique (L,e,B) alors on ferraillageselon le cas le plus

défavorable et on opte le mêmeferraillage pour tous les voiles ; et c’est la mêmechose

que pour les voiles transversales.
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Zones Zone I Zone II Zone III

Caractéristi
ques

géométriqu
es

L (m) 4.00 4.00 4.00

e (m) 0.20 0.20 0.20

B (m) 0.80 0.80 0.80

h (m) 3.54 2.86 2.86

sollicitation
s

σmax[KN/m²] 4110.47 3034.04 3957.35

σmin[KN/m²] -7517.76 -5635.52 -4427.07

Lc(m) 1.41 1.40 1.89

Lt(m) 2.59 2.60 2.11

d1 (m) 0.90 0.90 0.90

d2 (m) 1.69 1.70 1.20

σ1[KN/m²] 4905.41 3684.76 1909.30

N1 [KN] 1118.08 838.82 760.36

N2 [KN] 829.01 626.40 173.74

V[KN] 449.92 431.87 303.45

Observation S.P.C S.P.C S.P.C

Ferraillage

Av1 [cm²] 32.12 24.10 21.84

Av2 [cm²] 23.82 18.00 4.999

Acouture 17.32 17.68 11.68

Amin1 [cm²] 10.18 11.55 12.40

Amin2 [cm²] 16.59 13.12 9.55

A1

adopté[cm²]
36.45 28.25 24.76

choix des
barres

2x10HA16
=40.2cm²

2x9HA14
=30.78cm²

2x9HA14=2
7.12 cm²

A2

adopté[cm²]
28.15 22.15 12.47

choix des
barres

2x10HA14
= 30.78cm²

2X10HA12
=22.6 cm²

2x7HA12
=15.84 cm²

Ah [cm²] 5.02 /nappe 3.84/nappe 3.39/nappe

choix des
barres

5HA12/ml
=5.65cm²

5HA10/ml
= 3.92cm²

5HA10/ml =
3.92 cm²

Espacement

esp A1[cm] 09 10 10

espA2 [cm] 17 15 15

esp Ah [cm] 17 17 17

At 4 épingles HA8/m2

Vérification
des

contraintes

Ns [KN] 2237.06 1667.48 861.34

σb [Mpa] 1.29 3.25 2.65

τb [Mpa] 1.80 4.56 3.71

τu [Mpa] 0.798 2.92 1.67

Tableau –VII-1-Ferraillage desVoile longitudinales.
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 Ferraillage des voiles transversales (les trumeaux) VT1, VT2, VT3, VT4, VT5,
VT6, VT7, VT8 :

Zones Zone I Zone II Zone III

Caractérist
iques

géométriqu
es

L (m) 1.55 1.55 1.55

e (m) 0.20 0.20 0.20

B (m) 0.31 0.31 0.31
h (m) 3.54 2.86 2.86

sollicitatio
ns

σmax[KN/m²] 3204.48 1595.42 793.28
σmin[KN/m²] -8087.35 -5731.26 -2862.39

Lc(m) 0.44 0.48 0.32
Lt(m) 1.11 1.07 1.23

d1 (m) 0.40 0.30 0.20
d2 (m) 0.81 0.77 1.03

σ1[KN/m²] 5828.72 4513.40 2396.96

N1 [KN] 361.32 221.30 113.78

N2 [KN] 233.15 347.53 267.09

V[KN] 403.89 305.92 223.78

Observation SPC SPC SPC

Ferraillage

Av1 [cm²] 10.38 6.36 3.26
Av2 [cm²] 6.70 9.98 7.67

Acouture 15.55 11.77 8.61
Amin1 [cm²] 4.2 3.15 2.1
Amin2 [cm²] 4.72 8.08 10.8

A1adopté [cm²] 14.26 9.30 5.41

choix des barres
2x4HA16

=16.08 cm²
2x3HA14

=09.30cm²
2x2HA14
=6.15cm²

A2adopté [cm²] 10.77 11.02 13.71

choix des barres
2x4HA14

=12.32cm²
2x5HA12

=11.31cm²
2x7HA12

=15.84cm²

Ah [cm²] / nappe 2.01 1.92 1.98

choix des barres
4HA12/ml

=4.52
4HA10/ml

=3.14
5HA10/ml
=3.92cm²

Espacemen
t

esp A1 [cm] 10 10 10

espA2 [cm] 16 13 15

esp Ah [cm] 20 20 17

At 4 épingles HA8/m2

Potelets 4HA14 + cadre HA8 (St=15cm)

Vérificatio
n des

contraintes

Ns [KN] 1362.52 1015.83 518.18

τb[Mpa] 1.12 1.25 0.96

τu [Mpa] 0.798 0.89 0.27
σb[Mpa] 6.13 4.78 2.80

Tableau -VIII2-Ferraillage desvoiles transversales.
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VII-5-Ferraillage des linteaux :

les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux dans un voile , ils sont assimilés à des
poutres encastrées à leur extrémités et sont calculés en flexion simple.

 Premier cas :

28cb f06.0 

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V) ils devront
disposer :

 des aciers longitudinaux de flexion Al.

 des aciers transversaux At.


des aciers en partie courants (de peau) Ac.

a) Aciers longitudinaux :

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule
suivante :

e

l
f.z

M
A 

Avec :
z = h-2d.

h : est la hauteur totale du linteau.
d : est l’enrobage.

M : moment dû à l’effort tranchant (V =1,4.Vu).

b) Aciers transversaux :

 Premier sous cas :

Linteaux longs ( s =
h

l
>1)

Avec :
V

z.f.A
S et

t 

St : espacement des cours d’armatures transversales

At : section d’un cours d’armatures transversales.
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 deuxième sous cas :

Linteaux longs ( s =
h

l
1)

Avec :

et

et
t

f.AV

z.f.A
S




V = min (V1 ; V2)

Avec :

V1 = 2. Vu calcul

V2

ij

cjci

l

MM 


Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du

linteau de portée lij sont calculés par :

Mc = At.fe.z

 Deuxième cas :

28cb f06.0 

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et

inférieures), transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les

minimums réglementaires.

Les efforts (M ; N) sont repris suivant des bielles diagonales (de traction et de

compression) suivant l’axe moyen des armatures diagonales Ad a disposer

obligatoirement.

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formu

Mci

Mcj

Moment fléchissant
A

lij

Effort tranchant :

ij

cjci

1
l

MM
V






Chapitre VIIi ferraillage des voiles

PROMTION 2012/2013 Page 230

Avec :

Ad =
sin.f.2

V

e

; V = Vcalcul (sans majoration).

tg =
l

d2h 

Figure-VII- : Schéma de ferraillage de linteau.

 504/h

Al
’

Coupe A-A

Al

At

AD

Ach St=10

A

A

Fc

Ft

4/hS 

AD
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c) Ferraillage minimal :

 Armatures longitudinales :

hb%15.0A,A '
ll 

 Armatures transversales :

28cbtt

28cbtt

f025.0SiSb%25.0A

f025.0SiSb%15.0A





 Armatures de peau :

hb%20.0Ac 

 Armatures de diagonales :

28cbD

28cbD

f06.0Si0A

f06.0Sihb%15.0A





 Exemples de calcul :

Les caractéristiques géométriques du Linteau sont :

.20

.20.1

.34.1

cme

ml

mh







1) Vérification de la contrainte de cisaillement :

MPaMPa

MPa

VV
db

V

bb

b

calculb

587.4

87.4
34.19.0200

100032.8404.1

4.1;
0

0





















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2)Armatures longitudinales :

MPafMPa cb 5.106.087.4 28 

donc on adopte le ferraillage minimal :

RPA 2003 : ²02.413420%15.0)(
min,min, ' cmAA

ll 

BAEL 91 :
 

²18.3
400

2134201.2
23.0)(

min,min, ' cmAA
ll 




Soit : A = 4HA12 Al=6.78 cm².

3) Armatures transversales :

²50.120300025.00025.0

5.33
4

134

4

625.0025.087.4 28

cmeStA

cm
h

S

MPafMPa

t

cb







Soit : A = 5HA10At=3.92cm².

4) Armatures diagonales :

MPafMPa cb 5.106.087.4 28 

Donc ces armatures sont nécessaires.

².67.11
90.04002

1032.840

84.6523.2
120

221342

sin2

0

cm
x

A

L

ch
tg

f

V
A

D

e

D





















Soit : A = 4HA14+4ha16 AD = 14.20 cm².

5) Armatures de peau :

²36.513420002.0002.0 cmheAc 

Soit : A = 5HA12Ac = 5.65cm².

 Ancrage rectiligne :

nous devons avoir : 50
4


h

L S .
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 Ferraillage des linteaux S1,S2, S3, S 4 :

Tableau –VIII-3-Ferraillage des linteaux.

Zone caractéristique Zone I Zone II Zone III

Caractéristique
s Géométriques

h (m) 1.34 0.66 0.66

L(m) 1.20 1.20 1.20

e (cm) 0,20 0,20 0,20

Contraintes de
cisaillement

)MPa(b 5 5 5

)MPa(b 2.56 7.67 4.00

Vu (Kn) 840.32 431.39 339.7

Ferraillage des
linteaux

Al =Al’(cm) 3.18 1.98 1.98

Choix des barres 6HA12 8HA10 8HA10

St(cm) 20 15 15

At (cm²) 1.50 1.50 1.50

Choix des barres 5HA10 5HA8 5HA8

St (cm) 23 15 16

AD (cm²) 11.67 11.74 9.25

Choix des barres
4HA14+cadres
de ø8

4 HA 14
+cadres de ø8

4HA14
+cadres de ø8

A c (cm²) 5.36 2.64 2.64

Choix des
barres/nappe

5HA12 4HA10 4HA10



                    

                        

1 6

55

4 . 3 6 m

1 5 1 5

1 6

55

4 . 3 6 m

1 5 1 5

1 6

55

4 . 3 6 m

1 5 1 5

4 0 3 . 6 0 4 0

4 0 3 . 6 0 4 0

4 0 3 . 6 0 4 0

                      

R E P U B L I Q U E A L G E R I E N N E D E M O C R A T I Q U E E T P O P U L A I R E

T IT R E :

D E P A R T E M E N T D E G E N I E C I V IL

F A C U L T E D U G E N I E D E L A C O N S TR U C T IO N

U N I V E R S I T E M O U L O U D M A M M E R I D E T IZ I -O U Z O U

F e r ra i l la g e d e s v o i le s

P L A N C H E N °

D I R I G E P A R :

E T U D I E P A R :

M r D e rra j

M lle T a lb i E L D j ou h e r

P R O M O T I O N 2 0 1 2 - 2 0 1 3 E C H E L L E

lo n g it u d in a le s

M ll e N e s s a h Z a k ia

M l le S e g h i la n i F a rid a

C o u p e A - A ': Z o n e 1
( R D C ,1 ,2 )

C o u p e B - B ': Z o n e 2
( n iv 3 ,4 ,5 ,6 )

C o u p e C - C ' : Z o n e 3
( n iv 7 ,8 ,9 ,1 0 )

R E P U B L IQ U E A L G E R IE N N E D E M O C R A T I Q U E E T P O P U L A IR E

T I T R E :

D E P A R T E M E N T D E G E N IE C IV IL

F A C U L T E D U G E N IE D E L A C O N S T R U C T IO N

U N IV E R S IT E M O U L O U D M A M M E R I D E T IZ I- O U Z O U

F e r r a il la g e d e s v o i le s

P L A N C H E N °

D IR IG E P A R :

E T U D IE P A R :

M r D e rr a d j

M ll e T a lb i E l d jo u h e r

P R O M O T IO N 2 0 1 2 - 2 0 1 3 E C H E L L E

t r a n s v e r s a le s

M ll e N e s s a h Z a k ia

M lle S e g h i la n i
F a r id a

4 H A 1 2 / m l ( e =
2 0 c m )

1 .7 3
m

1 5
1 6

5

8

1 0

1 6

2 X 4 H A 1 4
( e = 1 0 c m )

2 X 4 H A 1 4
( e = 1 0 c m )

2 X 5 H A 1 4
( e = 1 5 c m )

1 5
5

2 X 3 H A 1 6
( e = 1 0 c m )

2 X 5 H A 1 2
( e = 1 4 c m )

2 X 3 H A 1 4
( e = 1 0 c m )

c a d r e T 8 ( e = 1 0 c m )

8

1 0

1 6
1 .7 3

m

1 5
1 6

5
1 5

5

1 .7 3
m

1 5
1 6

5
1 5

5

c a d r e T 8 ( e =
1 0 c m )

8

1 0

1 6

2 X 2 H A 1 4
( e = 1 0 c m )

2 X 6 H A 1 2
( e = 1 5 c m )

2 X 2 H A 1 4
( e = 1 0 c m )
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X-Les fondations :

X – 1 - Introduction :

Les fondations sont la base de l’ouvrage qui se trouve en contact directe avec le terrain

d’assise (sol) et qui a pour fonction de base d’interaction entre le sol et la structure.

Les fonctions concerne toutes les catégories de structures (béton, béton armé, charpente en

bois, charpente métallique) et tous les ouvrages (bâtiments, ouvrages d’arts, murs de

soutènement….).Elles sont souvent en béton armé, mais elles peuvent être en béton seul.

Les principaux rôles de la fondation peuvent être décrits comme suit :

 Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure (calcul à L’ELU et à

L’ELS).

 Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions de façon à

assurer la stabilité de l’ouvrage (le terrain d’assise ne doit pas tasser, et la structure ne

doit pas se déplacer).

Dans le cas le plus général 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 s’exercer dans de différents plans.

X-2-Classification des fondations :

Fonder un ouvrage consiste essentiellement à repartir les charges et surcharges qu’il supporte

sur le sol, suivant l’importance des charges et la résistance du terrain.

Lorsque les couches de terrain capable de supporter l’ouvrage sont à une faible profondeur, on

réalise des fondations superficielles.

Lorsque les couches de terrain capable de supporter l’ouvrage sont a une grande profondeur,

on réalise des fondations profondes.
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X-2-1-Différents types de fondation :

Il existe quatre catégories de fondation :

X-2-1-1-Les fondations superficielles :

Ces semelles sont utilisées lorsque les couches de terrain capable de reprendre les charges et

surcharges de la construction sont situées à une faible profondeur. (semelles isolées sous

poteaux, semelles filantes sous mur, radiers).

X-2-1-2-Les fondations semi- profondes :

Ce sont des fondations fichées à une profondeur intermédiaire dans le sol (puits).

X-2-1-3-Les fondations profondes :

Ces semelles sont utilisées lorsque les couches de terrain capable de reprendre les charges et

surcharges de la construction sont situées à une grande profondeur. (les caissons, les parois

moulées porteuses/barrettes, les pieux).

X-2-1-4-Les fondations mixtes :

Dans certaines configurations, il arrive que le système de fondation soit formé d’une

fondation sur radier et pieux dites fondation mixte.

Le principe est de mobiliser les efforts simultanément dans les pieux et dans le radier. On

utilise ce type de fondation, soit pour économiser le dimensionnement des pieux en faisant

travailler la semelle coiffant les pieux comme un radier, soit pour limiter les tassements du

radier en lui ajoutant des pieux.

X-2-1-5-Les fondations spéciales :

Une technique d’amélioration des sols médiocres et le renforcement de celui-ci par un réseau

d’inclusions rigides, surmonté par une couche intercalaire et une fondation sur radier. Ce

dernier ne repose pas directement sur le sol, la couche intercalaire servant d’une part à une

répartition uniforme de la charge au sol.

ou radier).

X-3-Choix de type de fondations :

Le choix de type de fondation dépend :

 type d’ouvrage à fonder : pont, bâtiment d’habitation, bâtiment industriel,

soutènement,…

 La nature du terrain : connaissance du terrain par sondage et finition des

caractéristiques.



Chapitre IX Etude de l’infrastructure

PROMOTION 2012/2013 Page 236

La règlementation rend obligatoire cette disposition dans le cas des fondations profondes et

dispense, toutefois, de réaliser cette solidarisation pour les fondations superficielles, à

condition que les effets des déplacements différentiels soient pris en compte dans le calcul.

Si plusieurs bloc séparés par des joints de dilatation présentent le même système de fondation

et la même qualité de sol de fondation, il est conseillé de supprimé ces joints au niveau de

fondations.

X-4-Dimensionnement des fondations :

On a deux impératifs de sécurité à respecter :

1) :Non dépassement de la capacité portante du sol :

Les contraintes transmises au sol doivent être inférieures aux contraintes correspondantes à la

capacité portante du sol (état limite de résistance).

2) : Limitation des tassements sous la fondation :

Les déformations du sol causées par les contraintes transmises ne doivent causer aucun

préjudice au bon fonctionnement de l’ouvrage, c'est-à-dire que les déplacements de la

fondation doivent être inférieurs aux déplacements admissibles par la structure de l’ouvrage

(état limite de service).

X-5-Rapport géotechnique du sol :

Les investigations menées ont consisté en la réalisation de deux (02) sondages carotté, ainsi

qu’une série d’essais de laboratoire permettant de déterminer les caractéristiques Pondérales,

intrinsèques et de résistance mécanique.

X-5-1-Sondage carotte :

Les deux sondages carottes réalises ont été effectué dans déférente parties de terrain.

Les coupes géologiques de sondage ont mis en évidence la succession des faciès suivants :
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 Sondage SC1 :

- 0.00 à 15.00 m : Remblai de nature diverse.

 Sondage SC2 :

-0.00 à 15.00 m : Remblai de nature divers.

-15.00 à 15.50 m : passageargileux a inclusions caillouteuses.

-15.50 à 17.80m : argiles marneuses à rare inclusions caillouteuse, de teinte grisâtre.

-17.80 à 20.00m : marne argileuse de teinte grisâtre, beige, compacte.

X-5-2-Essais de laboratoire :

X-5-2-1-Essai de pénétromètre dynamique :

La pénétration dynamique consiste à enfoncer dans le sol par battage et de manière quasi-

continue une tige munie à son extrémité d’une pointe débordante. Le nombre de coup de

mouton correspondant à un enfoncement donné est noté au fur et à mesure de la pénétration

dynamique de la pointe de sol. Les essais de laboratoire réalisées ont pour but de déterminée

les caractéristique suivantes :

 Caractéristiques pondérales :

Densité humide et sèche ࢎࢾ) ࢊࢾ, )

Teneur en eau naturelle (w% )

Teneur en eau de saturation ( ࢙࢝ ) et le degré de saturation ( %࢘ࡿ )

 Caractéristiques intrinsèques :

Les limites d’atterberg :

Limite de liquidité (LL).

Limite de plasticité (LP).

Indice de plasticité. (Ip).

 Caractéristiques mécaniques

Cohésion (cu).

L’angle de frottement .(࢛࣐)

Les essais sont représentés sous forme de diagramme (voir annexe). L’analyse des courbes

conduit à établir la synthèse ci-dessous.
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Tableau –X-1- : Caractéristiques pondérales, intrinsèques et mécaniques :

N°
Sondage

Profon
d

(m)

઻ܐ
(t/m3)

઻܌
(t/m3)

W
(%)

Sr
(%)

L. d'Aterberg Cu
(bar)

࢛࣐

(°)
LL lp Ip

Sondage
1

12.60/13
.00

2.03 1.65 23.68 99.16 48.92 27.70 20.92 0.28 13

14.30/15
.00

2.06 1.68 22.57 100 36.70 19.11 17.59 0.34 4

Sondage
2

15.00/16
.00

1.99 1.56 27.21 100 44.57 21.37 23.20 0.35 10

17.00/17
.50

2.02 1.57 26.77 100 56.62 25.70 30.92 0.37 10

18.40/19
.00

2.05 1.64 23.82 100 57.29 27.27 30.02 0.83 11

19.50/20
.00

1.93 1.51 29.01 94.60 56.15 27.95 28.20 0.45 9

X-5-3-Interprétation des résultats :

Au terme de la présente étude géotechnique on peut retenir ce qui suit :

Sur le plan géologique, le terrain est constitué par une formation marneuse gisant très

profondément, recouverte une épaisse couche de remblais, de nature essentiellement argilo

limoneuse, silteuse et sableuse.

Les résultats obtenus sur des échantillons intacts analysés au laboratoire indiquent que les

caractéristiques géotechniques des sols sont médiocres (faibles et variables).

Les essais in situ réalisés ont mis en évidence la présence de sols dotés de résistances plus ou

moins appréciables.

Le niveau piézométrique enregistré sur les sondages carottés, ont mis en évidence la présence

d’une nappe phréatique (niveau,-12.60m de la surface).

X-6-Definitions :

X-6-1-Définition des argiles :

a) du point de vue granulométrique :

L’argile est un agrégat de particule microscopique provenant de la composition chimique des

constituants des roches, cette dernière regroupe tous les sols dont les grains sont inférieurs à 2

micromètre.
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b) du point de vue minéralogique :

L’argile doit comporter un certain nombre de minéraux particuliers, dits minéraux argileux,

pour les géotechnicien, il s’agit d’un sol cohérent plastique ; et à l’état sec les échantillons

sont très durs.

X-6-2-Définition de la marne :

Les Marne sont de couleur grise, bleu ou verdâtre, elles ont souvent un caractère plastique (Ip

=30 à 70 %) et sur consolidées qui leurs confèrent un fort potentiel de gonflement d’une part,

et de fortes caractéristique mécaniques (devenant très faible en cas de consolidation), d’autre

part elles sont des argiles contenant un taux de carbonate qui varie entre 30 à 80 %.

En présence d’eau, la marne perd sa dureté sa densité et change de comportement, cette eau

peut provoquer un gonflement si la teneur en eau augmente ; il est à noter que l’eau perturbera

la composition chimique de la marne.

X-6-3-Définition d’une argile gonflante :

L’argile gonflante est une argile qui est susceptible de présenter un

accroissement appréciable de volume (gonflement) en présence d’eau.

X-6-4-Désordres des structures sur des sols gonflants :

 les argiles expansives présentent de grandes variations de volume lors qu’elles sont

soumises à des changements des conditions de l’environnement et augmentation de la

teneur en eau.

 Les pressions de gonflement développées par le sol sous une semelle de fondation

peuvent atteindre de 0.2 à 0.5 MPa, c’est à dire des valeurs pour lesquelles les

bâtiments courants ne sont pas adaptés.

X-6-4-1-Quantification des sols gonflants :

 Par caractérisation du sol :Il existe plusieurs règles d’identification et de

classification.

Il y’ a celles qui sont basées sur un seul paramètre et d’autres sur la combinaison de

deux ou plusieurs paramètres.

 Évaluation du potentiel de gonflement à partir de Ip :

Ip (% ) Potentiel de gonflement
< 15 Faible
15-30 modère
>35 Élevé
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 Évaluation du potentiel de gonflement à partir de WL :

W L ( % ) Classification de taux de gonflement
0-20 Non gonflant
20-35 Faible
35-50 Moyen
50-70 Élevé
70-90 Très élevé
>90 Extra élevé

 Évaluation du potentiel de gonflement à partir de Ip WL et W :

Ip ( % ) W (%) W L ( % ) classification
<18 >15 20-35 Faible
15-28 10-15 35-50 Moyen
25-41 7-12 50-70 Élevé
>45 <11 >70 Très élevé

X-6-5-Retrait :

Contrairement au gonflement engendre par une augmentation devolume, unedessiccation

entraîne un tassement des sols gonflants sans qu’il y ait eu la moindre modification aux

contraintes totales appliquées.

X-7-Conclusion finale :

Étant donné que le sol est constituer de couches d’argile qui sont de point de vu mécanique

vulnérable et que les charges de la structure sont très importantes, on doit impérativement

éviter tout risques de désordres pouvant être engendré au niveau des fondations par les

phénomènes cités ci-dessus. Tout cela nous a conduit vers le mode de fondation approprié

qui est sans doute des pieux ancré dans le substratum gisant à partir de 17 m de profondeur

dans la formation marneuse , la couche d’ancrage doit se poursuivre sur une profondeur d’au

moins 3xB sous la base du pieu .

La charge nominale du pieu est calculée à base des essais de laboratoire, donnée en détail

dans le tableau précédant.
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X-8-Étude des pieux :

X-8-1-Introduction :

Souvent les couches superficielle d’un terrain sont compressibles , peu résistantes et

l’amélioration de leur portance s’avère difficile voire impossible ou trop couteuse alors que

les couches sous- jacentes sont résistantes à partir d’une certaine profondeur.si la fondation

est exécutée directement sur ces couches de faible résistances ,des tassements incompatibles a

la stabilité de l’ouvrage pourraient se produire .il est donc naturel , et parfois nécessaire , de

fonder l’ouvrage sur ce substratum.

Les fondations profondes donc sont celles qui permettent de reporter depuis la surface les

charges dues à l’ouvrage qu’elles supportent sur des couches situées jusqu’à une profondeur

variant de quelque mètres à plusieurs dizaines de mètres, lorsque le sol en surface n’a pas une

résistance suffisante pour supporter ces charges par l’intermédiaire de fondation superficielle

(semelle ou radier).

Afin d’atteindre le substratum résistant, on réalise, soit des puits relativement peu profonds ,

dont le diamètre peut varier de 1 à 3 m, soit des pieux pour lesquelles le rapport
۲

۰
est

généralement supérieur à 10 (B étant le diamètre du pieu ou sa petite dimension dans le plan

horizontal, et D sa longueur).

Les 3 parties principales d’un pieu sont : la tête, la pointe et le fût compris entre les deux.

D :fiche totale de la fondation .

B :diamétre de pieu .

Figure –X-1- : fondation profonde.
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Pour le calcul, les fondaton superficielles et les fondation profondes se différencient

essentiellement par la prise en compte d’un frottement sur les parois latérales de la fondation

pour les fondation profondes. Pour ces dérnieres, le mode de travail et lintéraction avec le sol

environnantconduisent a introduire la notion de profondeur critique qu’on peut définir , en

premiére approximation , comme le niveau au dessus duquel , en sol homogéne, la résistance

sous la base n’augmente plus. Dans un sol homogene l’ expérience à montré que la charge

limite Qp augmente avec la profendeur D jusqu'à une profondeur critique Dc au-delà de

laquelle elle reste présque constante . cette profondeur depend du type de sol, la résistance du

sol et le diametre du pieu.

Définition d’un pieu :

Un pieu est une fondation élancée qui reporte les charges de la structure sur des couches de

terrain des caractéristiques mécaniques suffisantes pour éviter la rupture du sol et limiter les

déplacements à des valeurs très faibles.

X-8-2-Notion de ligne de repture et fonctionnement d’un pieu :

On admet que les lignes de glissement qui régne auteur d’un pieu divisent le milieu en quatre

zones :

 La Zone I : limitée par la ligne de glissement E F’G’ correspondant au frottement

latérale le long du fut ; dans cette zone, le milieu est en équilibre de quasi – butée ;

 La zone II : limitée par la ligne de glissement OCFE correspand à léeffort en

pointe ;dans cette zone ,le milieu est également en équilibre de butée ;

 Zone III et IV : située au-delà des lignes de glissement. Dans ces zones, le milieu

n’est pas en équilibre plastique, mais pseudo – plastique .
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Figure –X-2- : schéma représente le fonctionnement d’un pieu isolé.

X-8-3-Classification des pieux :

Les pieux peuvent étre classés de différentes façons selon les paramétres d’intérêt.Ces

paramétres sont regroupés dans le tableau,adapté du Manuel Canadien d’ingénerie des

Fondation ( MCIF,2006).

Classification selon Type de pieu

Mode d’installation Battu , foré,tubé, vissé, moulé

Nature de matérieu acier, béton ,bois , béton précontraint

Géométrie de forme Vertical (séction variable ou uniforme,
Base élargie), incliné.

Rigidité Long(flixibles),court (rigide).

Type de structure tour, machinerie, batiment.

Déplacement de sol Subissant un grand déplacement,
Un faible déplacement
Subissant pas de déplacement.

Mode de fonctionnement Friction ,pointe
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X-8-4-Principaux types de pieux

On distingue deux grands groupes de pieux : les

et les pieux réalisés par excavation

battus et dans le second les pieuxforés. En France on utilise surtout les pieux forés à cause des

horizons géologiques qui généralement

l’excellent matériel de forage des entreprises françaises.

 Les pieux mis en place

Ils concernent les pieux battus (catégories 1 et 2) et les pieux foncés (catégorie 5).

Leur mise en place se fait par

et le compriment; ce quigénère un bon frottement latéral.

 Les pieux mis en place

Ils concernent les pieux forés et les puits (catégories 3 et 4). Leur mise en place se fait

par substitution. Ce qui a pour

Le frottement latéral est donc diminué, s

(Pieux exécutés à la tarière creuse, ou vissés moulés)

 Les fondations injectées

Elles concernent les parois moulées, les b

Pieux à refoulement Pieux sans refoulement
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Principaux types de pieux :

On distingue deux grands groupes de pieux : les pieux mis en œuvre avec refoulement

excavation du sol. Dans le premier groupe, on peut citer les pieux

battus et dans le second les pieuxforés. En France on utilise surtout les pieux forés à cause des

horizons géologiques qui généralement empêchent l’exécution de pieux battus et grâce à

cellent matériel de forage des entreprises françaises.

Les pieux mis en place par refoulement du sol

Ils concernent les pieux battus (catégories 1 et 2) et les pieux foncés (catégorie 5).

Leur mise en place se fait par vérinage battage ou vibro-fonçage. Ils repoussent le sol

et le compriment; ce quigénère un bon frottement latéral.

Les pieux mis en place sans refoulement du sol

Ils concernent les pieux forés et les puits (catégories 3 et 4). Leur mise en place se fait

pour effet de remanier le sol et de le décomprimer.

Le frottement latéral est donc diminué, sauf pour certains types de mise œuvre

exécutés à la tarière creuse, ou vissés moulés)

Les fondations injectées

Elles concernent les parois moulées, les barrettes.

Pieux à refoulement Pieux sans refoulement
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avec refoulement du sol

du sol. Dans le premier groupe, on peut citer les pieux

battus et dans le second les pieuxforés. En France on utilise surtout les pieux forés à cause des

empêchent l’exécution de pieux battus et grâce à

Ils concernent les pieux battus (catégories 1 et 2) et les pieux foncés (catégorie 5).

fonçage. Ils repoussent le sol

Ils concernent les pieux forés et les puits (catégories 3 et 4). Leur mise en place se fait

effet de remanier le sol et de le décomprimer.

uvre

Pieux à refoulement Pieux sans refoulement
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X-8-5-Différentes catégories de pieux :
Les documents réglementaires classent les pieux selon les catégories ci-dessous :

1 - Pieux façonnés à l’avance :
 Battu préfabriqué
 Métal battu
 Tubulaire précontraint
 Battu enrobé
 Battu ou vibrofoncé, injecté haute pression.

2 - Pieux à tube battu exécuté en place :
 Battu pilonné
 Battu moulé

3 - Pieux forés :
 Foré simple
 Foré tubé
 Foré boue
 Tarière creuse (type 1 à type3 selon la technologie utilisée)
 Vissé moulé
 Injecté haute pression

4 – Puits :

5 - Pieux foncés :
 Béton foncé

 Métal foncé

6 - Micro-pieux de diamètre inférieur à 250 mm :
 Type I
 Type II
 Type III
 Type IV
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Tariére Benne Trépan Grappin
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Benne Trépan Grappin
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Benne Trépan Grappin
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X-8-5-1-Modes opératoires de réalisation de quelques pieux

 Exécution des pieux forés simple

Procédé sans nuisance sonore, sans

Ancrage dans les terrains durs, à grande profondeur.

Tubage partiel, provisoire ou définitif, selon besoin.

Outils de forage : Tarière, bucket, carottier, trépan.

1) Mise en fiche, réglage, préforage.

2) Mise en place de la virole.

3) Forage à la tarière.

4) Ancrage au carottier (selon terrains).

5) Mise en place d’armatures partielles ou totales

6) Contrôle de l’arase béton.
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Modes opératoires de réalisation de quelques pieux :

Exécution des pieux forés simple :

Procédé sans nuisance sonore, sans vibration.

Ancrage dans les terrains durs, à grande profondeur.

Tubage partiel, provisoire ou définitif, selon besoin.

Tarière, bucket, carottier, trépan.

1) Mise en fiche, réglage, préforage.

4) Ancrage au carottier (selon terrains).

place d’armatures partielles ou totales bétonnage à la colonne.
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 Exécution des pieux forés tubés

Procédé qui permet de bonnes cadences dansles terrains médio

Tubage sur la hauteur des terrains instables.

Ancrage dans les terrains durs, à grande

Outils de forage : Tarière, bucket, carottier,

1) Mise en fiche, réglage, préforage.

2) Vibro-fonçage du tubage de travail.

3) Forage et extraction des terres.

4) Mise en place d’armatures partielles ou

5) Bétonnage au tube plongeur.

6) Extraction du tube de travail.
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Exécution des pieux forés tubés :

Procédé qui permet de bonnes cadences dansles terrains médiocres.

Tubage sur la hauteur des terrains instables.

ans les terrains durs, à grande profondeur.

Tarière, bucket, carottier, trépan.

1) Mise en fiche, réglage, préforage.

fonçage du tubage de travail.

extraction des terres.

place d’armatures partielles ou totales.

5) Bétonnage au tube plongeur.

6) Extraction du tube de travail.
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 Exécution des pieux forés sous boue

Grande profondeur, terrains de toutes natures.

Stabilité des parois de forage assurée par une boue thixotropique.

Forage circulaire : Pieu

Outils :bucket, carottier, trépan.

1) Préforage et mise en place de la virole

2) Mise en œuvre de la boue.

3) Forage sous charge de boue.

4) Recyclage de la boue, mise en place des

autube plongeur.

5) Tube plongeur relevé par éléments, fin du

6) contrôle de l’arase béton.
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des pieux forés sous boue :

Grande profondeur, terrains de toutes natures.

forage assurée par une boue thixotropique.

bucket, carottier, trépan.

et mise en place de la virole

3) Forage sous charge de boue.

e de la boue, mise en place des armatures partielles ou totales, bétonnage

eur relevé par éléments, fin du bétonnage.

béton.
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ou totales, bétonnage
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 Exécution des pieux tubés forés avec tubage louvoyé

Procédé sans nuisance sonore, sans vibration,

variables.

Tubage provisoire sur la hauteur des terrains instables.

Ancrage dans les terrains durs, à grande profondeur.

Outils : Tarière, bucket, carottier, benne circulaire, trépan.

1) Mise en fiche, réglage, préforage à l’abri du premier
2) Fonçage du tubage par la louvoyeuse, forage dans le tube
3) Clavetage des éléments de tubage à
4) Ancrage.
5) Mise en place d’armatures partielles ou totales,
6) Extraction des tubages par la louvoyeuse
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Exécution des pieux tubés forés avec tubage louvoyé :

uisance sonore, sans vibration, s’adapte facilement à des profondeurs d’ancrage

Tubage provisoire sur la hauteur des terrains instables.

Ancrage dans les terrains durs, à grande profondeur.

Tarière, bucket, carottier, benne circulaire, trépan.

réglage, préforage à l’abri du premier élément de tubage.
ubage par la louvoyeuse, forage dans le tube au fur et à mesure.

vetage des éléments de tubage à l’avancement.

matures partielles ou totales, bétonnage au tube plongeur.
6) Extraction des tubages par la louvoyeuse.
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’adapte facilement à des profondeurs d’ancrage

au fur et à mesure.

étonnage au tube plongeur.
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 Exécution des pieux à la tarière creuse

Procédé sans nuisance sonore, sans vibration.

Exécution rapide, environnement sensible.

Béton injecté à la pompe.

Enregistrement des paramètres d’exécution.

Outils spéciaux: Rockbit télescopique, pointe carbure.

1) Mise en fiche, réglage des guides de forage.
2) Forage.
3) Ancrage par rotation et avec poussée sur
4) Injection de béton dans l’axe creux de la
5) Remontée de la tarière en rotation lente
Nettoyage de la tarière, bétonnage contrôlé
6) Mise en place d’armatures.
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Exécution des pieux à la tarière creuse :

Procédé sans nuisance sonore, sans vibration.

Exécution rapide, environnement sensible.

paramètres d’exécution.

télescopique, pointe carbure.

1) Mise en fiche, réglage des guides de forage.

ar rotation et avec poussée sur l’outil.
de béton dans l’axe creux de la tarière.
de la tarière en rotation lente (dans le sens du vissage).
la tarière, bétonnage contrôlé en continu.
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 Exécution des pieux vissés

Pieu vissé moulé dans le sol, exécuté sans extraction de

Technique rapide, environnement sensible, chantier propre.

Machine compacte.

Système breveté, cahier des charges spécifique

1) Mise en fiche, réglage et pose d’une pointe
2) L’outil est foncé par combinaison du vissage
3) Mise en place d’armatures toute hauteur (si
4) En dévissant, le vérinage augmente par refoulement du sol l’épaisseur de l’empreinte
laissée par l’outil, la charge de béton garantissant un parfait
5) Mise en place d’armatures de hauteur
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des pieux vissés moulé (pieux Atlas) :

Pieu vissé moulé dans le sol, exécuté sans extraction de terre et sans vibration.

Technique rapide, environnement sensible, chantier propre.

Système breveté, cahier des charges spécifique.

e, réglage et pose d’une pointe perdue.
oncé par combinaison du vissage et du vérinage dans le sol refoulé.
e d’armatures toute hauteur (si nécessaire).

augmente par refoulement du sol l’épaisseur de l’empreinte
e béton garantissant un parfait moulage de celle

en place d’armatures de hauteur limitée.
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terre et sans vibration.

et du vérinage dans le sol refoulé.

augmente par refoulement du sol l’épaisseur de l’empreinte
moulage de celle-ci.
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 Exécution desPieux à tube battu moulés dans le sol

Refoulement du sol, plate-forme de travail propre.

Cadences d'exécution rapide.

Mini-pieux : Ø 244 à 356 mm.

1) Mise en fiche, réglage, pose d’une plaque métallique
2) Fonçage par battage au mout
3) Mise en place d’armatures partielles ou toute
4) Bétonnage à sec.
5) Extraction du tube (vibré si nécessaire).
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ution desPieux à tube battu moulés dans le sol :

forme de travail propre.

pieux : Ø 244 à 356 mm.

che, réglage, pose d’une plaque métallique perdue.
ar battage au mouton en tête du tube.

d’armatures partielles ou toute hauteur.

5) Extraction du tube (vibré si nécessaire).
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 Exécution desPieux pilonnés de petit diamètre

Travail sous hauteur réduite, espace exigu.

Travail propre, sans nuisance sonore.

Adaptation de l’énergie de battage à l’environnement.

Tube définitif.

1) Mise en fiche, réglage, confection du bouchon entraînant
2) Soudure d’éléments de tube de longueur variable
à l’avancement.
3) Ancrage contrôlé par mesure des refus.
4) Mise en place d’armatures partielles ou toute
5) Bétonnage à sec.
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Exécution desPieux pilonnés de petit diamètre :

Travail sous hauteur réduite, espace exigu.

sans nuisance sonore.

Adaptation de l’énergie de battage à l’environnement.

lage, confection du bouchon entraînant le tube par pilonnage.
d’éléments de tube de longueur variable (suivant hauteur disponible)

3) Ancrage contrôlé par mesure des refus.
d’armatures partielles ou toute hauteur.
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le tube par pilonnage.
(suivant hauteur disponible)
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 Exécution desmicropieux

Travail sous hauteur réduite, espace exigu.

Reprise d’efforts de soulèvement.

Reprises-en sous œuvre.

Frettage de talus.

Outils : Tarière, taillant, tricône, marteau fond de trou.
1) Mise en fiche, réglage et forage.
2) Forage sous tubage, boue, coulis ou mortier,
3) Mise en place d’une armature pouvant être équipée
l’injectionsous pression, par éléments
hauteur disponible.
4) Scellement au coulis ou au mortier de l’armature,
5) Recépage et soudage d’une plaque.
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Exécution desmicropieux :

Travail sous hauteur réduite, espace exigu.

Reprise d’efforts de soulèvement.

Tarière, taillant, tricône, marteau fond de trou.
1) Mise en fiche, réglage et forage.

ubage, boue, coulis ou mortier, ou à l’air.
ture pouvant être équipée de manchettes pour

sous pression, par éléments vissés ou soudés de longueur adaptée à la

ment au coulis ou au mortier de l’armature, injection adaptée.
5) Recépage et soudage d’une plaque.
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vissés ou soudés de longueur adaptée à la
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 Exécution des pieux Franki

Procédé sans extraction de terre, sans nuisance sonore.

Adaptation de l’énergie de battage à l’environnement.

Refoulement du sol.

Possibilité de réaliser une base élargie.

1) Mise en fiche, réglage, confection d’un
2) Pilonnage en fond de tube du bouchon,
3) Réalisation de la base élargie dans la couche
4) Mise en place d’armatures partielles ou toute
5) Bétonnage à sec.
6) Extraction du tube.
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Exécution des pieux Franki :

sans extraction de terre, sans nuisance sonore.

Adaptation de l’énergie de battage à l’environnement.

Possibilité de réaliser une base élargie.

fiche, réglage, confection d’un bouchon
age en fond de tube du bouchon, entraînement du tube qui refoule le sol.

la base élargie dans la couche d’ancrage.
armatures partielles ou toute hauteur.
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du tube qui refoule le sol.
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X-8-6-Classification des pieux selon Terzaghi

La classification des pieux faite par Terzaghi repose sur leur mode de fonctionnement , ainsi,

on distingue :

1) pieux flottants dans un sol gros grains

Lors du battage , le pieu refoule et compacte le terrain. Au voisinage du pieu , la poro

compressibilité du sol sont réduites ,de ce fait , le frottement latéral sur le pieu est augmenté .

ces pieux transmettent d’ailleurs la plus grande partie des charges par l’intermédiaire du

frottement latéral, d’où l’appellation

2) pieux flottants dans un sol à grains fins de faible perméabilité

Ces pieux se comportent de maniére identique aux pieux précédente, mais ne compactent pas

le sol de façon appréciable.

3) pieux chargés en pointe :

Ils reportent pratiquement toutes les charges sur une couche résistante

Située à une profondeur importante au

X-8-7-Classification suivant le mode de transmission des charges au sol

Les pieux agissant sur le sol soit

 par effet de pointe :Qp

 par frottement latéral + effet de pointe

 par frottement latéral
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Classification des pieux selon Terzaghi :

classification des pieux faite par Terzaghi repose sur leur mode de fonctionnement , ainsi,

1) pieux flottants dans un sol gros grains (trés perméable):

Lors du battage , le pieu refoule et compacte le terrain. Au voisinage du pieu , la poro

compressibilité du sol sont réduites ,de ce fait , le frottement latéral sur le pieu est augmenté .

ces pieux transmettent d’ailleurs la plus grande partie des charges par l’intermédiaire du

frottement latéral, d’où l’appellation « pieux flottants »

2) pieux flottants dans un sol à grains fins de faible perméabilité :

Ces pieux se comportent de maniére identique aux pieux précédente, mais ne compactent pas

Ils reportent pratiquement toutes les charges sur une couche résistante

Située à une profondeur importante au – dessus de la construction.

Classification suivant le mode de transmission des charges au sol

Les pieux agissant sur le sol soit :

p (pieu colonnes)

par frottement latéral + effet de pointe (Qp൅܎ۿ).

par frottement latéral : pieux)܎ۿ flottants)
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classification des pieux faite par Terzaghi repose sur leur mode de fonctionnement , ainsi,

Lors du battage , le pieu refoule et compacte le terrain. Au voisinage du pieu , la porosité et la

compressibilité du sol sont réduites ,de ce fait , le frottement latéral sur le pieu est augmenté .

ces pieux transmettent d’ailleurs la plus grande partie des charges par l’intermédiaire du

Ces pieux se comportent de maniére identique aux pieux précédente, mais ne compactent pas

Classification suivant le mode de transmission des charges au sol :
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X-8-8-Cas de groupe de pieux :

X-8-8-1-Comportement d’un groupe de pieux :

les pieux sont dans la pratique, presque toujours battus ou forés par groupe. Il convient donc

d’étudier l’influence de ce voisinage sur la force portante de chaque pieu du groupe et le

tassement de l’ensemble .lorsque les pieux sont rapprochés , il ne suffit pas de vérifier la

résistance d’un pieu considéré comme isolé en effet, il arrive que la charge limite globale Qg

du groupe de n pieux soit inférieure à la somme des charges limites des pieux du groupe Ql

considérés comme isolés. des que l’entraxe de deux pieux est inférieure à un dixiéme de leur

longueur, la capacité portante de chacun des pieux est diminuée. Cet abaissement de la

capacité dépend de la taille de chaque pieu, de la forme du groupement ainsi que de la nature

du terrain.

Cette pérte de résistance peut s’évaluer à l’aide de plusieurs méthodes.

On treuve un coéfficient d’efficacité ƒ du groupe de pieux est un coéfficient correcteur qui

s’applique à la force portante du pieu isolé et permet d’valuer la force portante de l’un des

pieux du groupe.

Il est définie comme suit :

=ࢌ
ࢍࡽ

࢒ࡽ∑
=

ࢍࡽ

࢒ࡽ.࢔

Il y a différentes méthodes qui ont été avancées pour le calcul de la capacité portante d’un

groupe de pieux (formule de los Angeles ,la formule de Converse – Labarrequi ne

s’applique qu’à certains milieux sableux , la methode de Régle de FELD).

X-8-8-2-Disposition d’un groupe de pieux :

La disposition en plan des pieux d’une meme fondation doit permettre :

- d’assurer une répartition la plus homogéne possible des charges axiales entre les

différents pieux ;

- d’assurer le centrage du groupe de pieux sous les parties de la structure qui

transmettent des sollicitation à la fondation .

l’espacement maximal de deux pieux doit étre de 3B (B étant le diamétre du pieu en m).bien

qu’il n’existe pas d’espacement maximal à respecter, il faut éviter une distance entre pieux

trop importante qui conduit à une forte épaisseur de la semelle liaison .
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On obtient une premiére approximation du nombre de pieux en divisant

la charge maximale que peut supporter le pieu , et cela à l’état limite et sous les combinaisons

d’action les plus défavorables

Le choix de la composition du groupe de pieu est lié au
horizontal ou incliné) et à la

Dans la plupart des cas, on respectera
en sorte que les charges soit transmises
structure et les pieux. Cela qui conduit à :

- Prévoir une répartition uniforme des pieux le long de la structure à reprendre
- respecter les symétries par rapport
- prévoir des files de pieux en nombre pair
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On obtient une premiére approximation du nombre de pieux en divisant la charge verticale par

la charge maximale que peut supporter le pieu , et cela à l’état limite et sous les combinaisons

Le choix de la composition du groupe de pieu est lié au type d’effort
horizontal ou incliné) et à la géométrie de la structure à reprendre.

Dans la plupart des cas, on respectera les symétries dans les structures, et on fera
soit transmises le plus directement possible entre la

Cela qui conduit à :

Prévoir une répartition uniforme des pieux le long de la structure à reprendre
respecter les symétries par rapport au point d’application des charges
prévoir des files de pieux en nombre pair
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la charge verticale par

la charge maximale que peut supporter le pieu , et cela à l’état limite et sous les combinaisons

type d’effort (moment, effort

et on fera
plus directement possible entre la

Prévoir une répartition uniforme des pieux le long de la structure à reprendre
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X-8-9-Cas d’un pieu isolé :

Un pieu transmet au sol les charges qu’il supporte :

 par l’appui de sa base sur le sol résistant (effort de pointe noté Qp)

 par le frottement latéral entre le sol et le pieu (effort de frottement latéral noté Qs)

L’effort de pointe est proportionnel à :

 section de la base du pieu

 à la résistance du substratum

L’effort de frottement latéral est proportionnel à :

 la surface de contact entre le pieu et le sol

 au coefficient de frottement pieu-sol (rugosité du pieu, pression latérale, coefficient

de frottement interne du sol)

Le frottement latéral du pieu n’est mobilisable que s’il y a déplacement relatif entre le pieu et

le sol.

Si le pieu a tendance à s’enfoncer dans un sol stable, le frottement sol-pieu génère un effort

vertical ascendant (frottement positif)

Si au contraire, le pieu étant immobile, le sol à tendance à tasser, le frottement sol-pieu est

négatif. Cela a pour conséquence de surcharger le pieu. Pour remédier à ce problème (couches

compressibles, remblais récents non stabilisés), on chemisera lepieu par un tubage afin de

diminuer l’effet du frottement négatif.

X-8-9-1-Notion de frottement négatif et frottement positif :

Le frottement latéral du pieu n’est mobilisable que s’il y a déplacxement relatif entre le pieu

et le sol. Si le pieu à tendance à s’enfoncer dans un sol stable , le frottement sol – pieu génére

un effort vertical ascendant (frottement positif).

Si au contraire , le pieu étant immobile , le sol à tendance à tasser , le frottement sol-pieu est

négatif. Cela à pour conséquence de surcharger le pieu . pour remédier à ce probléme (

couches compressible , remblais récents non stabilisés ), on chemisera le pieu par un tubage

afin de diminuer l’effet du frottement négatif.
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Figure X-3

X-8-11-Dimensionnement d’une fondation sur pieu

Dimensionnement d’une fondation sur pieux ne peut se faire que par tâtonnement, on part

d’un avant-projet établi de façon plus ou moins empirique

On le soumet ensuite aux vérifications nécessaire. Si une ou plusieurs conditio

satisfaites, on reprend le projet jusqu’à l’obtention d’une fondation capable de résister

correctement aux charges transmises par l’ouvrage et résultant d’une descente de charg

donnée par le logiciel).

X-8-10-Choix de type de pieux

Le choix du type de pieu est souvent fonction des données géotechniques, des méthodes

d’exécution envisagées pour la réalisation de la

et du comportement de la structure a fondé.

Il est recommandé de choisir le

Dans notre cas, on va choisir les

en frottement).

X-8-11-1-Choix de diamètre de pieu

Le diamètre de pieu est subordonné à la portance, l’impo

reprendre et à l’entraxe de deux pieux voisins doit d’un minimum de

pieu.

Ce diamètre peut être aussi condi

En général les pieux forés à un diamètre (

petits pieux forés ayant ሺ۰ ൏ ૙
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3- : frottement négatif et frottement positif.

Dimensionnement d’une fondation sur pieu :

Dimensionnement d’une fondation sur pieux ne peut se faire que par tâtonnement, on part

projet établi de façon plus ou moins empirique : c’est le redimensionnement.

On le soumet ensuite aux vérifications nécessaire. Si une ou plusieurs conditio

satisfaites, on reprend le projet jusqu’à l’obtention d’une fondation capable de résister

correctement aux charges transmises par l’ouvrage et résultant d’une descente de charg

Choix de type de pieux :

Le choix du type de pieu est souvent fonction des données géotechniques, des méthodes

d’exécution envisagées pour la réalisation de la fondation, du coût, des habitudes locales

et du comportement de la structure a fondé.

Il est recommandé de choisir le même type de pieux pour l’ensemble de la structure.

Dans notre cas, on va choisir les pieux foré sous boue (travaillent simultanément en pointe et

Choix de diamètre de pieu :

Le diamètre de pieu est subordonné à la portance, l’importance des efforts horizontaux à

reprendre et à l’entraxe de deux pieux voisins doit d’un minimum de 3fois

Ce diamètre peut être aussi conditionné par sa longueur (problème de flambement)

En général les pieux forés à un diamètre (۰ ൒ ૙Ǥૡܕ ሻsont réservés aux grands ouvrages et les

૙Ǥ૟૙ܕ ሻsont adaptés aux ouvrages à réactions modestes.
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: frottement négatif et frottement positif.

Dimensionnement d’une fondation sur pieux ne peut se faire que par tâtonnement, on part

: c’est le redimensionnement.

On le soumet ensuite aux vérifications nécessaire. Si une ou plusieurs conditions ne sont pas

satisfaites, on reprend le projet jusqu’à l’obtention d’une fondation capable de résister

correctement aux charges transmises par l’ouvrage et résultant d’une descente de charge (ou

Le choix du type de pieu est souvent fonction des données géotechniques, des méthodes

fondation, du coût, des habitudes locales

même type de pieux pour l’ensemble de la structure.

travaillent simultanément en pointe et

rtance des efforts horizontaux à

le diamètre de

ionné par sa longueur (problème de flambement)

sont réservés aux grands ouvrages et les

ouvrages à réactions modestes.
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X-8-11-2-Le choix de longueur du pieu :

La longueur de pieu dépend :

 De l’épaisseur des couches de sols résistants devants êtres traversées par le pieu pour

mobiliser un frottement latéral suffisant.

 De la profondeur de substratum résistant et de l’encastrement prévu dans le substratum

si l’étude montre qu’il est nécessaire de l’atteindre.

Remarque :

Dans le cas où le substratum n’existe pas où se trouve à grande profondeur, on cherchera à

profiter au maximum de la résistance au frottement latéral (cas des pieux flottants).

X-8-11-3-La capacité portante des pieux :

La détermination de la force portante d’un pieu peut se faire grâce à plusieurs méthodes :

1) l’utilisation des formules basées sur les résultats du battage des pieux ;

2) l’utilisation des formules statiques de force portante établies à l’aide de

la mécanique théorique des sols ;

3) L’interprétation des diagrammes de pénétrations obtenues soit avec le

phénomènestatique, soit avec le pénétromètre dynamique.

4) l’interprétation des essais de mise en charge d’un ou de plusieurs pieux.

La destruction d’un système de fondation peut provenir de deux genres de rupture :

 La rupture du terrain dans le quelle est établie la fondation

 La rupture de corps de la fondation (exemple écrasement de béton)

On appelle charge limite "ۺۿ"

On appelle la charge admissible "܉ۿ"

X-8-12-Tassement d'un pieu isolé :

Le tassement d’un pieu isolé sous les charges usuelles est généralement faible et ne constitue

pas un paramètre de calcul déterminant pour la plupart des structures.

Par contre, dans certains cas ,il est nécessaire de prendre en compte le tassement.

Expérimentalement, on remarque que le tassement en tête des pieux est en général de l cm,

sous une charge de référence égale à O.7Qp et ce, pour une gamme de pieux dont la
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Longueur de fiche est comprise entre 6 et 45 m , et dont le diamètre B varie entre 0.30 et

1.5m.

Alors On définit une valeur limite du tassement notée sous܎܍ܚࡿ la charge de référence :

 Pour les pieux forés :

=܎܍ܚࡿ 0.006 B (avec des valeurs extrêmes de 0.003 et 0.010 B).

 Pour les pieux battus :

=܎܍ܚࡿ 0.009 B (avec des valeurs extrêmes de 0.003 et 0.010 B).

X-8-13-Méthode de calcul :

On admet que le terrain oppose à l’enfoncement de la fondation de types résistance :

la réaction au niveau de la pointe (résistance de pointe) ; Qp.

la réaction qui se manifeste le long du fût (frottement latéral + résistance au

cisaillement) qu’on appellera résistance au frottement latéral (terme de frottement) ;

Qf.

 la charge limite de rupture : QL= Q p + Q f

 En terme de contrainte :ql = qp + qf

On définit ainsi la charge admissible :

Qa =
ܘۿ

ܘ۴
+
܎ۿ

܎۴

Avec :

ܘ۴ et ܎۴ : Sont des coefficients de sécurité.

ELS : Qa =
ܘۿ

૜
+

܎ۿ

૛

ELU : Qa =
ܘۿ

૛
+

܎ۿ

૝
.

X-8-13-1-Étude du terme de pointe

C’est la résistance au poinçonnement du terrain de fondation.

 Faible élancement :૝ <
ࡰ

࡮
< 10

Cette relation consiste à calculé la charge limite d’une fondation superficielle en tenant

compte de la remarque suivante : D est grand devant B, le terme de surface est négligeable

devant les deux autres :
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ܘܙ = ൫۱.ۯ . ۱ۼ + ઻ .۲ ܙۼ. + ઻ ܀. ઻൯ۼ.

ܘۿ = ൫۱.ۯ . ۱ۼ + ઻ .۲ ܙۼ. + ઻ ܀. ઻൯ۼ.

S : La section de pieu,
R : Le rayon du pieu,
઻: Poids volumique du sol,
܋ۼ , ,ܙۼ ઻sontۼݐ݁ des coefficients de portance ;

Si « D » est grand devant B, dans ce cas ; on néglige le terme de surface઻ ܀. .઻ۼ.

 Fort élancement(
ࡰ

࡮
> 10)

Dans ce cas le terme de pointe ne peut pas être calculé avec la même relation que

précédemment. On voit donc apparaître un bulbe de rupture qui enveloppe la base du pieu sur

une hauteur d’essai appelée fiche critique « Dc »

Si ۲ > ܋۲ pas de soulèvement du sol.

Pour prendre ce bulbe de rupture dans l’expression de terme de pointe, il est nécessaire de

majorer le facteur de portance ܙۼ = ૚૙ۿ܏ܜ×ۼ

Avec :

2,7< N < 3,7

En général, pour les pieux de diamètre inférieur à 0,90m,ܕܙۼ ܠ܉ estdéfini par :

ܕܙۼ ܠ܉ = ૚૙૜.૙૝×܏ܜ૎

૎ : Angle de frottement au dessous de la base de la fondation.

CAQUOT-KERIZEL recommande de calculer « Dc » par la formule suivant

܋۲ =
۰

૝
× ܙۼ

૛
૜ൗ

X-8-13-2-Calcul du terme de frottement latéral

࢓ࢌ = ࢓ࢌ ࣐ + ࢓ࢌ ࢉ

ܕ܎ : Frottement latéral
ܕ܎ ૎ : Frottement unitaire moyen dû au frottement.

ܕା܎ :܋ Frottement unitaire moyen dû à la cohésion

ܕ܎ ૎ = ઻۲܁૎

ܕ܎ ܋ = ۱× ܋܁
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Avec :

ࢽ : La densité humide.

૎܁ : Coefficient donné par les abaques de Caquot – Kerisel.

۱܁ :Coefficient donné par les abaques de Caquot – Kerisel.
࣐ ∶Angle de frottement.

On définit ainsi le frottement total moyen, comme la somme des deux frottements
« ܕ܎ ૎ ܕ܎ݐ݁ ܋ »

ܕ܎ = ܕ܎ ૎ + ܕ܎ ܋ = ઻.۲ ૎܁. + ܋܁.۱

D’où la charge limite :

=܎ܙ ൫ܕ܎ ૎ + ܕ܎ ۯ൯܋

=܎ۿ ൫઻.۲ ૎܁. + ۯ൯܋܁.۱

A= ૈ × ۲ × ۰
A: Section latérale

X-8-14-Application de la méthode de calcul d’un pieu :

Notre projet est implanté sur des fondations profondes (semelles sur pieuenchainés par des
poutres de redressement).

1) Choix de diamètre :

Soit : B = 90 cm.

On a :
۲

۰
=
૚ .ૢૠ૙

૙.ૢ૙
≫ ૚૙

Donc nous somme dans le cas des pieux de fort élancement.

2) Calcul de la contraint limite :

Nous avons à calculer un pieu traversant un multicouche.
La nappe est à 12.60m au-dessous de terrain naturel.

NB :

On peut résumer la structure de terrain à l’agencementde trois couches reposant sur un

substratum de marne. Les deux couches superficielles sont constituées successivement d’un

remblai non saturé et d’un autre saturé, la troisième couche d’argile marneuse à rare inclusion.
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 Calcul de poids volumique saturé :

઻ܜ܉ܛ= ઻܆܌ቀ૚ି ૚

ܛ܌
ቁା઻ܟ

Avec :

ܛ܌ : La densité des grains solides.

ܛ܌ =
઻ܛ

઻ܟ
.

On a:

࢝ = ×ࡿ ࢝ࢽ ൬
૚

ࢊࢽ
−  

૚

࢙ࢽ
൰

 ௦݀ =
ି ܌઻×ܚ܁

(઻ିܟ܌ ઻ܟ )

Alors :

 Couche (2) ࢚ࢇ࢙ࢽ= 20.46 Kn/m3.

 Couche (3) ࢚ࢇ࢙ࢽ= 20.22 Kn/m3.

 Couche (4) ࢚ࢇ࢙ࢽ= 20.31 Kn/m3.
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Figure X-3-: Schéma représentatif du pieu à étudier.

On a ܉ܙ: = ܘܙ + ܎ܙ

 Calcul du terme de pointe :

࢖ࢗ = ൫۱.۱ۼ + ઻.۲ ܙۼ. + ઻.ۼ.܀઻൯…………… (I)

C : cohésion de la couche porteuse = 0.83 bars C = 83KN/mଷ

D : ancrage dans le sol 3B = 2.70 m.

઻ : Point volumique saturé = 20.31KN/mଷߛ′ = 10.31KN/mଷ .

ܙۼ,۱ۼ ઻ۼ, : Les coefficients de portances sont donnés par les abaques de Caquot

Kerisel, en fonction de ߮.

Comme on a l’élancement D est très grand devant le diamètre du pieu.

Donc le terme de surface ઻.ۼ.܀઻peut être négligé.
(I) Devient :

ܘܙ = ൫۱.۱ۼ + ઻.۲ ൯ܙۼ.

12 .60m

ࢽ = 20.46 kn/m3

C= 0.28 bars ࣐, = ૚૜°

ࢽ =20.22 kn/m3

C = 0.37bars ࣐, = ૚૙°

Dc=૙.૞૙࢓

Dc= ࢽ =

ࢽ = 20.31 kn/m3

C= 0.83 bars ࣐, = ૚૚°

࣐ = ૚૜°

ࢽ =19.76 kn /m3

C = 0.28 bars

Df = 19.20 cm
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D’où :

܋ۼ =
ܙۼ − ૚

૎܏ܜ
ܙۼ = ૚૙܏ܜ×ۼ૎

઻.۲ ܙۼ. = ෍ (઻ܑ× ܑܐ

ܖ

ୀܑ૚

ܙۼ(

૎ = ૚૚° , (Par interpolation linéaire) :

ܙۼ = 2.78 .

܋ۼ = 8.84.

Pour les pieux de diamètre inférieur à 0.90m, N=3.04.

Dans notre cas : (B = 0.90)

2.7 <N <3.04.

Soit : N=2.70.

AN:

ܘܙ = ۱ۼ.۱ + ઻.۲ ܙۼ.

௣ݍ = (19.76 × 12.60 + 10.46 × 2.4 + 10.22 −× 2.8 + 10.31 × 2.2) × 2.78 + 8.84 × 83

qp = 7618.8 KN/mଶ.

ܘܙ = ૠ૟૚.ૡૡܕ/ܜ ૛ .

Q୔ = S × q୮ S=π ×
୆మ

ସ
= 0.636 mଶ

Q୮ = 0.636 × 761.88 = 484.56 tonnes.

Qୟୢ ୫ =
484.56

3
= 161.51 tonnes.

࢓ࢊࢇ࢖ࢗ =
761.88

3
= ૛૞૜.ૢ૟ ࢚

࢓ ૛ൗ
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 Calcul du terme de frottement latéral :

 Calcul de la fiche critique :

܋۲ =
۰

૝
× ܙۼ

૛
૜ൗ

ܙۼ = ૚૙܏ܜ×ۼ૎N = 2.7

߮ = 11°
Nqmax= 3.89.

Dc =
૙.ૢ૙

૝
× ࢓ࢗࡺ ࢞ࢇ = ૙.૞૙࢓

Le frottement agira sur :

Df= D- Dc = 19.20m.

=܎ܙ ܕ܎) ૎૚ + ܕ܎ (૚܋ + ( ܕ܎ ૎૛ + ܕ܎ (૛܋ + ܕ܎) ૎૜ + ܕ܎ (૜܋ + ܕ܎) ૎૝ + ܕ܎ ૝܋ ).

Pour ߮ = 13° =૎܁ 0.29

۱܁ =1.88

Pour ߮ = 10° =૎܁ 0.186

۱܁ =1.60

Pour ߮ = 11° =૎܁ 0.22

۱܁ =1.69

1) Couche (1) : 0 ≤ z ≤ 12.60 m :

Pour z = 0 ࢂ࣌ = ૙
ܕ܎ ૎ = ૙

Pour z = 12.60 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ = ૚ .ૢૠ૙࢞૚૛.૟૙ = ૛૝ૡ.ૢૠ ૜૟.૚۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૚܁ × ࢂ࣌ =248.97 x 0.29 = ૠ૛.૛૙۹ܕ/ܖ ૛.
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ܕ܎ ૎૚ =
ܕ܎ ૎૚ାܕ܎ ૎૛

૛
=
૙ା ૠ૛.૛૙

૛
= ૜૟.૚૙۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૚܋ = ۱૚.܋܁ = ૛ૡܠ૚.ૡૡ = ૞૛.૟૝۹ܕ/ܖ ૛.

2) Couche (2) : 12 .60 ≤ z ≤ 15.00 m :

Pour z = 12 .60 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ = ૚ .ૢૠ૙࢞૚૛.૟૙ = ૛૝ૡ.ૢૠ૜૟.૚۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૛܁ × ࢂ࣌ =248.97 x 0.29 = ૠ૛.૛૙۹ܕ/ܖ ૛.

Pour z = 15.00 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ + ૛ࢽ × ૛ࡰ = ૚ .ૢૠ૙࢞૚૛.૟૙+ ૚૙.૝૟࢞૛.૝૙

ࢂ࣌ = ૛ૠ૝.૙ૡ۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૛܁ × ࢂ࣌ =274.08 x 0.29 = ૠ .ૢ૞૙۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎૛ =
ܕ܎ ૎ (૚)ାܕ܎ ૎ (૛)

૛
=
ૠ૛.૛૙ାૠ .ૢ૞૙

૛
= ૠ૞.ૡ૟۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૛܋ = ۱૛.܋܁ = ૛ૡܠ૚.ૡૡ = ૞૛.૟૝۹ܕ/ܖ ૛.

3) Couche (3) : 15.00 ≤ z ≤ 17.80 m :

Pour z = 15.00 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ + ૛ࢽ × ૛ࡰ = ૚ .ૢૠ૙࢞૚૛.૟૙+ ૚૙.૝૟࢞૛.૝૙

ࢂ࣌ = ૛ૠ૝.૙ૢ۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૜܁ × ࢂ࣌ =274.09 x 0.186 = ૟૙.૙૙۹ܕ/ܖ ૛.

Pour z = 17.80 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ + ૛ࢽ × ૛ࡰ + ૜ࢽ × ૜ࡰ = ૛ૠ૝.૙ૢ+ ૚૙.૛૛࢞૛.ૡ૙

ࢂ࣌ = ૜૙૛.ૠ૙۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૛܁ × ࢂ࣌ =302 x 0.186 = ૞૟.૜૙۹ܕ/ܖ ૛

ܕ܎ ૎૜ =
ܕ܎ ૎ (૚)ାܕ܎ ૎ (૛)

૛
=
૟૙.૙૙ା ૞૟.૜૙

૛
= ૞૜.૟૝۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૜܋ = ۱૜.܋܁ = ૜ૠܠ૚.૟૙ = ૞ .ૢ૛૞۹ܕ/ܖ ૛

4) Couche (4) : 17.80 ≤ z ≤ 19.20 m :

Pour z = 17.80 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ + ૛ࢽ × ૛ࡰ + ૜ࢽ × ૜ࡰ
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ࢂ࣌ = ૜૙૛.ૠ૙۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૝܁ × ࢂ࣌ =302.70 x 0.22 = ૟૟.૟૙۹ܕ/ܖ ૛.

Pour z = 19.20 ࢂ࣌ = ૚ࢽ × ૚ࡰ + ૛ࢽ × ૛ࡰ + ૜ࢽ × ૜ࡰ + ૝ࢽ × ૝ࡰ

ࢂ࣌ = ૜૙૛.ૠ૙+ ૚૙.૜૚࢞૚.૝૙
ࢂ࣌ = ૟ .ૢૠ૟۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎ = ૎૝܁ × ࢂ࣌ =302 x 0.186 = ૞૟.૜૙۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૎૜ =
ܕ܎ ૎ (૚)ାܕ܎ ૎ (૛)

૛
=
૟૟.૟૙ା ૟ .ૢૠ૟

૛
= ૟ૡ.૚ૡ۹ܕ/ܖ ૛.

ܕ܎ ૜܋ = ۱૜.܋܁ = ૡ૜ܠ૚.૟ૢ = ૚૝૙.૛ૠ۹ܕ/ܖ ૛

La contrainte totale due au frottement latéral égale :

=܎ܙ (36.10 + 52.64) + (75.86 + 52.64) + (53.64 + 59.25)+(69.76 + 140.27)

܎ܙ = 540.16 ܕ/ܖ۹ ૛

La contrainte admissible :

ܕ܌܉܎ܙ =
ܔ܎ܙ

૛
=
ହସ଴.ଵ଺

ଶ
= ૛ૠ૙.૙ૡ۹ܕ/ܖ ૛.

 En terme de charge:

ܳ௙௟= ௙ଵݍ) × ×ߨ ܤ × (ଵܦ + ൫ݍ௙ଶ × ×ߨ ܤ × +ଶ൯ܦ ൫ݍ௙ଷ × ܤ × ×ߨ +ଷ൯ܦ ௙ସݍ) × ×ߨ

ܤ × ସܦ )

ܳ௙௟ = ×ߨ ௙ଵݍ)ܤ × ଵܦ + ௙ଶݍ × ଶܦ + ௙ଷݍ × ଷܦ + ௙ସݍ × (ସܦ

ܳ௙௟ = 3.14× 0.90 (88.74 × 12.60 + 128.5 × 2.40 + 112.89 × 2.80 + 210.03× 1.40)

ܳ௙௟ = 5755.60 Kn.

 La charge admissible:

ܳ௙௔=
ொ೑೗

ଶ
=

ହ଻ହହ.଺଴

ଶ
= 2877.8 Kn.
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ܳ௙௔= = 287.78 tonne.

 Conclusion:

 La contrainte limite de pieu :

+ܔܘܙ =ܔ܎ܙ ૠ૟૚ૡ.ૡ+ ૞૝૙.૚૟ = ૡ૚૞ૡ.ૢ૟۹ܕ/ܖ ૛.

= 815.90 t /m2.

 La contrainte admissible par le pieu :

܉ܘܙ + ܉܎ܙ = ૛૞૜ .ૢ૟+ ૛ૠ૙.૙ૡ = ૛ૡ૙ .ૢ૟ૡ۹ܕ/ܖ ૛.

= 280.96 ܕ/ܜ ૛.

 La charge limite de pieu :

+ܔܘۿ =ܔ܎ۿ ૝ૡ૝૞.૟+ ૞ૠ૞૞.૟૙ = ૟૛૝૙.૚૟۹ܖ.

= 624.016 tonne.

 La Charge admissible par le pieu :

܉ܘۿ + ܉܎ۿ = ૚૟૚૞.૚+ ૛ૡૠૠ.ૡ = ૝૝ૢ૛.ૢ۹ܖ.

=449.29 tonne.

X-8-15-Sollicitations de calcul :

Les sollicitions à considérer pour le calcul des éléments de la fondation sont :

ELU : 1.35G +1.5Q.
ELS : G+Q.

Sismiques (RPA) :

G +Q +E
0. 8 G±E

X-8-16-Vérification de diamètre de pieu :

Le choix de diamètre de pieu est essentiellement subordonne à la portance.

Première méthode de vérification (en fonction de la capacité portante) :

On a :
 la charge admissible par le pieu : 4492.9 Kn …………(1)

 L’effort vertical maximal dû à l’ouvrage, donné par le logiciel :

2244.72Kn…………(2)
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(1) > (2),danc la condition de la portance est vérifié

Alors : on maintient B= 0.90 m.

Deuxième méthode de vérification (en fonction de la contrainte admissible) :

Ona: Ns ≤ ܣ  × qୟୢ ୫ .

B୔ ≥ ඨ
4 × Nୱ

π × qୟୢ ୫

B୮ ≥ ඥ4 × 2244.72 3.14 × 1394.54⁄ = 0.79m

On a:
Bp = 90 cm …………. Condition vérifiée.

X-8-17-Ferraillages

X-8-17-1-Têtes de pieux :

La jonction entre un pieu isolé et un poteau est toujours assuré par une semelle

de liaison en béton armé.
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 Types de semelles courantes :

Fig1 : Semelle sur pieu unique Fig2 : deux poteaux sur
Un pieu unique

Fig4 : Semelle sur trois pieux.

Fig3 : Semelle sur deux pieux.
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Pour ce cas de figure, on remarque bien que l’effort normal est transmis directement dans le

pieu. Donc le ferraillage de la semelle sera forfaitaire tout en respectant le ferraillage

minimum pour une section en béton armé qui est

donné par la formule suivante :

Application :

A୫ ୧୬= 0.23 ×90×81×2.1/400 =8.80cm on adopte : 10HA14 = 15.39cm.

X-8-17-2-Ferraillage des pieux :

X-8-17-2-1-Recommandation (DTR.B.E1.32) : Travaux de fondations profondes :

Les pieux couramment adoptés dans les projets sont :

Des pieux Verticaux calculés en compression pur et ferraillés sur toute leur longueur

Les cages d’armatures sont constituées par :

 Des armatures longitudinales,

 des armatures transversales, formées de cercles ou de spires.

 Armatures longitudinales :

Les armatures sont des barres en acier à haute adhérence, leur nombre minimal est de :

ܕۯ ܖܑ = ૙.૛૜ܜ܎܌܊૛ૡ ⁄܍܎

Liaison poteau - PIEU

Poteaux

Semelle de

liaison

Pieu

R

N
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 6 pour les pieux de diamètre B < 80cm,

 10 pour les pieux de diamètre B ≥ 80 cm.

La section totale d’armature doit être égale :

 Au moins 0,5% de la section nominale du pieu lorsque la largeur ou le diamètre

de pieu est inférieure à 1 m.

 ou 0,35 % de la section nominale du pieu dans le cas contraire.

 Le diamètre minimal des barres à utiliser est de 12mm, les diamètres les plus

Couramment utilisés varient de 16 à 32mm.

 La distance de nu à nu des barres varie entre un minimum de 10 cm et un

maximum de l’ordre de 30 cm.

 La longueur de recouvrement des armatures longitudinales est le maximum entre

40∅ e݈t 80cm.

 L’assemblage des barres longitudinales est assuré par des points de soudure à

l’arc électrique ou par ligature.

 Armatures transversales :

- Les armatures transversales seront constituées de spires en acier doux dont le

diamètre dépend du diamètre des armatures longitudinales et égale au moins au

quatre dixième de plus grand diamètre des armatures longitudinale de et de 6

mm au minimum.

-Pour les armatures longitudinales dont le diamètre ∅୪varie entre 12 et 20 mm,

on choisit le diamètre entre 6 et 10 mm.

-Pour les armatures longitudinales dont le diamètre ∅௟est supérieur ou égal à 20 mm, il

faut choisir le diamètre entre 10 et 12 mm.

-L’écartementmaximal de nu à nu des spires est de 8∅௟en partie courante et de ܔ∅10

en tête du pieu, sur une longueur de 2,5 D (diamètre du pieu).

-L’épaisseur du béton qui enrobe les armatures doit être au moins de 7cm..

X-8-18-Méthode de calcul :

Le pieu à une section circulaire est sollicité par un effort normal de compression et un

moment de flexion. Pour le calcul des pieux ; on base pieu le plus sollicité.
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X-8-18-1-Détermination du pieu le plus sollicité :

Le pieu le plus sollicité est celui correspondant au croisement d’axes (1-E).

X-8-18-2-Vérification au renversement :

Détermination de e =
ۻ

ۼ

Comparer « e » à la moitié du tiers central de la section du béton du pieu

Si e ≤(
۲

૟
) le pieu est considéré comme il est soumis à la compression centrée, Si non le

Calcul se fera en flexion composée.

On a :

Le pieu le plus sollicité à comme sollicitations:

ܝۼ = 1918.67 Kn

ۻ ܝ = 12.23 Kn. m

 Calcul de l’excentricité « e » :

=܍
12.23

1918.67
= 0.0063 m܍= 0.63cm

۲

૟
=

ଽ଴

଺
= 15ܿ݉ Donc e <

஽

଺

Le centre de pression se trouve à l’intérieur du tiers central, par conséquent le calcul se fera en

compression centrée.

X-8-18-3-Détermination des contraintes :

࣌ =
࢛ࡺ

࡭
±
ࡹ ࢛

ࡵ
× ࢂ

N୙ : Effort normal a l’ELU

M୙ : Moment a l’ELU

A : Section du pieu

A=
ૈ۲૛

૝
A =

ૈ×૙.ૢ૙૛

૝
= 0.635mଶ .
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I : moment d’inertie du pieu par rapport à ces axes principaux des pieux

I =
ૈ۲૝

૟૝
I =

ૈ.૙.ૢ૙૝

૟૝
= 0.032mସ

Mu : moment de flexion à l’ELU

V = D/2 V =
ଽ଴

ଶ
= 45cm

σ୫ ୟ୶ =
1918.67 × 10ଷ

0.635 × 10଺
+

12.23 × 10଺

0.032 × 10ଵଶ
× 450 = 3.19 MPA

σ୫ ୧୬ =
1918.67 × 10ଷ

0.635 × 10଺
−

12.23 × 10଺

0.032 × 10ଵଶ
× 450 = 3.02MPA

Alors on aura un effort :

N = σ୫ ୟ୶ × A N = 3.19 × 10ିଷ × 0.635 × 10଺ = 2025.65kn.

X-8-18-4-Calcul des armatures :
X-8-18-4-1-Calcul des armatures longitudinales :

Les armatures sont données par la formule générale suivante :

࢛ۯ ≥ (
ࡺ

ࢻ
−
࡭ × ૛ૡࢉࢌ
૚.૜૞

) ×
૚

࢚࢙࣌

ࢻ = (૙.ૡ૞) ⁄ [૚+ ૙.૛(ࣅ⁄ ૜૞)૛] …………………. Pourࣅ≤ ૞૙

ࢻ = ૙.૟( ૞૙ ⁄ࣅ )૛…………………………………. Pour૞૙ ≤ ≥ࣅ ૠ૙

ૃ=
܎ܔ
ܑ

:܎ܔ La longueur de flambement de pieux

i : Le rayon de giration, il donné par la formule suivant :

i =ට
ࡵ

࡭
i = ඨ

૝ࡰ࣊

૟૝

૛ࡰ࣊

૝

= ට
૛ࡰ

૚૟
=

ࡰ

૝

i =
ଽ଴

ସ
= 22.5cm
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Comme le pieu est encastré à sa base dans le substratum et sa tête dans les semelles donc il est

considéré encastré, d’où la valeur de ௙݈ vaut 0.5l.

଴݈ ∶∷Étant la longueur libre du pieu considéré.

 La longueur du pieu :

La hauteur des couches a traversée pour mobiliser un frottement latéral suffisant c’est de 17

m, est la longueur d’ancrage dans le substratum c’est résistant et de 03 fois le diamètre du

pieu.

Donc la longueur totale trouver c’est : 19.70 m

Ainsi en aura :

l଴= 19.70 m

D’où : ௙݈= 0.5 ×19.70 = 9.85 m

=ߣ
ଽ.଼ହ

ଶଶ.ହ
= 0.4343 < 50 .

ߙ = 0.85 1 + 0.2 (43 35)⁄ ଶ⁄ = 1.15.

On a:

௦௧ߪ = min [
ଶ

ଷ ௘݂ ; max (0.5 ௘݂, 110ඥ݊ ௧݂ଶ଼]

Comme la fissuration est considérée comme très préjudiciable la formule on aura :

௦௧ߪ = 0.8min [
2

3 ௘݂ ; max (0.5 ௘݂, 110ඥ݊ ௧݂ଶ଼

AN:

௦௧ߪ = 0.8 min [
ଶ

ଷ
400 ; max (0.5 × 400,110√1.6 × 2.1 )= 161.3MPA

D’où :

A୳ = ൬
2025.65

1.15
−

0.635

1.35
× 25 ൰×

1

161310
= 0.011mmଶ
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Nous avons trouvé une section faible (négligeable), par conséquence le béton seul peut

reprendre l’effort de compression, donc on adopte pour les pieux le ferraillage minimal donné

par le règlement (DTR.B.E 1.32).

ܕۯ ܖܑ ≥ ૙.૞% → ۯ A୫ ୧୬ ≥ 0.005 ×
3.14 × 90ଶ

4
= 31.79cmଶ.

Choix de des barres :

Soit 12 HA20 = 37.68 ࢓ࢉ .૛

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

ો܋܊ =
ܛۼ

ۯ + ۯܖ
≤ ો܋܊ = ૙.૟× ૛ૡ܋܎ = 0.6 × 25 = 15MPA

Nୱ = 1394.54 KN

Mୱ = 8.807 KN. m

 Calcul de l’excentricité :

e =
୑ ౩

୒౩
=

.଼଼଴଻௑ ଵ଴య

ଵଷଽସ.ହସ
= 6.31 ܿ݉ .< 16 ……….. (Compression centré).

 Calcul de contraintes :

ોܕ ܠ܉ =
1394.54 × 10ଷ

0.635 × 10଺
+

8.807 × 10଺

0.032 × 10ଵଶ
× 450 = ૛.૜૚ۻ ۯ۾

ોܕ ܖܑ =
1394.54 × 10ଷ

0.635 × 10଺
−

8.807 × 10଺

0.049 × 10ଵଶ
× 500 = ૛.૙ૠۻ .ۯ۾

ܰ௦ = ௠ߪ ௔௫ × ܣ = 2.31 × 10ିଷ × 0.635 × 10଺.

Nୱ = 1466.85 kn .

  σୠୡ =
ଵସ଺଺.଼ହ×ଵ଴య

஠×
వబబమ

ర
ାଵହ× ଷ଻.଺଼× ଵ଴మ

= 2.11 MPA< 15MPA ……... Condition vérifiée

X-8-18-4-2-Calcul des armatures transversales :

Selon le règlement (DTR.B.E 1.32),le choix du diamètre doit être compris entre 6 et10mm, vu

le ferraillage que nous avons adopté pour les armatures longitudinales, les armatures

transversales seront constituées de spires de∅10.
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X-8-18-5-Ferraillage des poutres de redressement (longrines) :

Les longrines sont des poutres en béton armé ou en béton précontraint dont les appuis sont les

massifs et qui assurent la liaison entre ces massifs. Elles peuvent être coulées en place si elles

sont en béton armé, mais le plus souvent elles sont préfabriquées, ce qui permet de réduire le

temps d’exécution sur le chantier. Elles doivent être calculées pour résister à la traction d’une

force égale :

F =
ࡺ

ࢻ
≥ ૛૙ࡺࡷ (RPA99 Ver. 2003/Art 10 .1.1.b).

N:L’effort normal maximal qui support la fondation

હ : Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie du site considéré, donné par le

tableau (10.1.1.b du RPA99ver 2003)

Zone ,ࢇࡵࡵ site 4 : ࢻ = 10.

X-8-18-5-1-Calcul des armatures longitudinales

N୫ ୟ୶ = 2244.72KN

௦ߪ =
௘݂

௦ߛ
=

400

1.15
= ܣܲܯ348

F =
ଶଶସସ.଻ଶ

ଵ଴
= ܰܭ224.472 > 20KN ……………….. Condition vérifiée

A =
ி

ఙೄ
=

ଶଶସ.ସ଻×ଵ଴య

ଷସ଼
= 645.03 ݉݉ ଶ → ܣ = 6.45ܿ݉ ଶ.

Le ferraillage minimum donné par le RPA99ver 2003est de 0.6% de la section du béton.

X-8-18-5-2-Détermination de la section des longrines :

Les dimensions minimales des longrines doivent être égales à :

- (25× 30)cmଶ→ site de catégorie Sଶ et Sଷ

- (30×30)cmଶ → site des catégorie Sସ

Nôtre ouvrage est implanté dans le site 4, donc On optera pour une section de (35×40) ܕ܋ ૛.

X-8-18-5-3-Vérification des résultats :

Le ferraillage minimum doit être de 0,6 % de la section avec des cadres dont l’espacement est

inférieur au min (20 cm, 15 ø)

࢓࡭ ࢔࢏ = ૙.૟%ܐ܊
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A୫ ୧୬ = 0.006 × 35 × 40 = 8,4cmଶ.
On optera pour une section d’armatures longitudinales de,

=ܛۯ 6HA16 = 12.05 ࢓ࢉ ૛

X-8-18-5-4-Calcul des armatures transversales :

=࢚∅ ܕ ܖܑ (
ࢎ

૜૞
, ,࢒∅

࢈

૚૙
)

∅௧ = ݉ ݅݊ (1.14, 1.6, 3.5) = 1.14cm

Donc on prend∅ܜ= ૡܕ ܕ  (cadre de 8∅).

X-8-18-5-5-Espacement :

Selon leRPA99.Ver. 2003 ∶      

≥ ࢋ (૛૙࢓ࢉ ,૚૞∅࢒) = 20cm

Don on prendre e = 15 cm.
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L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous

a permis d’appliquer les différents règlements à savoir : « BAEL91 »,

«RPA99/version2003 » ainsi que les divers documents techniques, qui

visent à assurer un niveau de protection acceptable des vies humaines et des

constructions vis-à-vis des charges verticales et des effets des actions sismiques,

par une conception et un dimensionnement appropriés ; en parallèle nous avons

exploré les différents éléments constituants un bâtiment et les différentes étapes

du calcul de chacun de ces éléments.

Notre étude à bien montrée que l’efficacité du comportement parasismique

est directement liée au choix du système porteur, en effet, un choix judicieux

permettra de minimiser les coûts de protection parasismique.

Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie

Civil sur tous les niveaux, en particulier dans le domaine de l’informatique

(logiciel de calcul).

les difficultés rencontrées au cours de cette étude nous ont conduits à se

documenter et à étudier des méthodes que nous n’avons pas eu l’occasion

d’étudier durant notre cursus, cela nous a permis d’approfondir davantage nos

connaissances en Génie Civil.

Enfin, ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a

permis de mettre en application les connaissances acquises lors de notre

formation.

Nous espérons avoir fait de notre mieux et que ce modeste travail apportera un

plus pour les promotions futures.

CONCLUSION
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