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I.1Présentation d’ouvrage

Le projet consiste à étudier et à calculer les éléments résistants d’un bâtiment (R+5) à

usage d’habitation. Ce bâtiment est implanté a Skikda, elle est classée selon le règlement

parasismique algérien (RPA99 version 2003) comme une zone de moyenne sismicité (ZONE

IIa) et de groupe d’usage 2 (ouvrage d’importance moyenne).

I.2 Les composantes de la structure

La structure est composée de :

 RDC

 Cinq étages à usage d’habitation

I.3 Les caractéristiques géométriques de l’ouvrage

Les caractéristiques géométriques de notre ouvrage sont relevée du plan d’architecture

du projet ces caractéristiques sont données comme suit :

Longueur totale …………………………...L =19,00m

Largeur totale …………………………….l = 29,80 m

Hauteur du rez-de-chaussée……………….Hrdc = 4,08 m

Hauteur d’étage courant …………………..Hc = 3,06 m

Hauteur totale ……………………………..Ht = 19,98 m

I.4Eléments de l’ouvrage

1- Ossature :

C’est une Structure dont les éléments verticaux sont constitués de poteaux par

apposition au mur.

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

 Contreventement par portique : structure composée de poteaux et de poutres
rigidement lies, il est destiné à prendre les charges et les surcharges verticales et
horizontale de la structure.

 Contreventement par voile : élément porteur rigide en béton armé disposés dans les
deux sens, assurant la stabilité sous l’action des charges horizontales et les transmettre
aux fondations.
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2- Les planchers
Ce sont des éléments planes limitant les différents niveaux d’un bâtiment ils ont un

rôle essentiel :
 Transmission et répartition de différentes charges aux éléments structuraux
 Résistances aux différents types de charges (permanente et surcharge)
 Une isolation thermique et acoustique qui peut être assurée complètements par un faux

plafond ou un revêtement de sol approprié
 Planchers en corps creux
 Planchers en béton armé (balcon …)

3- Maçonnerie
C’est un ouvrage composé de matériaux (briques pierres moellons …) unis par un liant

(mortier, plâtre, ciment …)
La structure est munie de deux types de murs, qui sont les suivants

a) Murs extérieures :
Les façades extérieures sont réalisées en double cloisons en briques. Creuses de 10cm

pour la cloison externe et de 10cm pour la cloison interne et d’une lame d’aire de 5cm
b) Murs intérieures : sont réalisés en simple cloison de brique creuse de 10cm

d’épaisseur

Fig.I.1 Coupe verticale du mur

4- Revêtement

Ils sont réalisés en :
 Enduit en plâtres pour les murs intérieurs et les plafonds
 Carrelages scellé pour les planchers et les escaliers
 Mortier de ciment pour les murs de façades extérieures et les cages d’escaliers
 Céramique pour cuisine et salle d’eau

5- Escaliers :
Ce sont des ouvrages permettant le déplacement entre les différents niveaux, il est

composé d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place. Le coulage
s’effectuera par étage.
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Fig.I.2.Escaliers

6- L’acrotère
Muret pour les terrasses, qui seront entourée d’un acrotère de 60cm de hauteur et 10cm

d’épaisseur

7- Système de coffrage

Nous avons deux types de coffrages :

 Coffrage métallique pour les voiles de façon à limiter le temps d’exécution
 Coffrage en bois pour les portiques
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8- Fondation

La fondation est l’élément qui est situer a la base de la structure, elle assure la
transmission des charges et surcharges au sol. Pour cela on utilise soit des semelles isolées,
des semelles filantes, un radier général ou des semelles sur pieux.
Le choix se base sur l’importance de l’ouvrage, la qualité du sol (contrainte admissible) et les
chargements.

I.5 Caractéristiques mécaniques des matériaux

Pour la conception de l’ouvrage essentiel sont à utiliser, à savoir le béton et l’acier, Nos

calculs seront conformes aux règlements suivant :

 . Règles Parasismiques Algériennes (RPA 99 / version 2003).

 . Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en béton

armé suivant la méthode des états limites (BAEL 91 révisées 99).

 . Document Technique Réglementaire (DTR B.C. 2.2) : Charges permanentes et

charges d’exploitation.

 . Document Technique Réglementaire (DTR B.C. 2-41) : Règles de conception et de

calcul des structures en béton armé (C.B.A. 93).

 . Document Technique Réglementaire (DTR-B.E. 1.31) : Règles d’exécution des

travaux de fondations superficielles.

I.5.1 Béton :
Le béton est le produit industriel le plus utilisé dans le monde à l’heure actuelle, fabriqué

et mis en place en phase liquide, il durcit et se consolide dans un deuxième temps se qui
permet des réalisations techniques extrêmement variées. De plus il présente des
caractéristiques de résistance et de longévité particulièrement importantes. Ce dernier est un
mélange de granulats (sable + granulats) d’un liant hydraulique qui est le ciment et l’eau de
gâchage de point de vue mécanique, ce dernier est défini par sa résistance à la compression
qui varie avec granulométrie, le dosage en ciment et l’âge de béton.

 Les composants de béton :

 Le ciment :
Est un liant hydraulique obtenu à partir d’une poudre fine mélangée à de l’eau en

formant une pate qui durcit, même sous l’eau.

 L’eau de gâchage :
L’eau utilisée doit être propre .l’eau potable convient toujours, tandis que l’eau de mer

plutôt a proscrire. Tout excès se traduit par une augmentation du retrait, une augmentation
de porosité et une chute de résistance.
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 Les granulats :
Ce sont des agrégats représentant un rôle important dans un béton, ils apportent la

consistance, le volume et la résistance, leur taille est comprise entre 0et125mm, leur
nature et leur forme varient en fonction de gisement et des techniques de production

 Les adjuvants :
Ce sont des produits chimiques qu’on ajoute au béton frais en faible quantité pour

modifier ou améliorer ces propriétés selon le besoin. Comme exemple les plastifiants, les
retardateurs ou les accélérateurs de prise, les entraineurs d’air.

I.5.1.1 Résistance caractéristique du béton a la compression fcj:

Le béton est défini par sa résistance a la compression fcj avec j :Age du béton .Il est
souvent classé selon sa résistance caractéristique, elle est déterminée par des essaies de
compression sur des éprouvettes normalisées cylindriques 16x32cm2définie a 28jours d’âge
le durcissement notée fc28

.pour l’étude de ce projet on prend ૛ૡࢉࢌ: =25MPa.
Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’âge de 28jours la résistance à la compression
est calculée par les formules suivantes :

௖݂௝ =
௝

ସ,଻଺ା଴,଼ଷ௃
× ௖݂ଶ଼ Pour�݂௖ଶ଼ ≤ ܽܲܯ40

BAEL91/A.2.1.11

௖݂௝ =
௝

ଵ,ସ଴ାை ,ଽହ௃
× ௖݂ଶ଼ Pour ௖݂ଶ଼ > ܽܲܯ40

I.5.1.2 Résistance caractéristique du béton a la traction :

La résistance du béton a la traction à j : jour, notée ௧݂௝ et donnée par la relation
suivante :

௧݂௝ = 0,6 + 0,06 ௖݂௝…………….(BAEL91/Art.2.1.12)

Cette formule est valable pour les valeurs de ௖݂ଶ଼ < ܲܯ60 .ܽ

Dans notre cas : ௧݂ଶ଼ = 0,6 + 0,06 × 25 = ܽܲܯ2,1

I.5.1.3 Module de déformation longitudinale du béton ( module d’élasticité)

Ce module est connu sous le nom de <module de Young ou module de déformation

Longitudinale qu’on peut définir sous l’action des contraintes normales d’une longue durée

Ou d’une courte durée d’application d’après le (BAEL91) il existe deux modules de

déformation longitudinale :
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a)Déformation longitudinale instantanée :࢐࢜ࡱ

Il est mesuré à partir d’un test de courte durée ( la contrainte appliquée est inferieure à 24

heures), il représente le module d’élasticité sous chargement accidentel :

௜௝ܧ = 11000ඥ ௖݂௝����
య Avec ,௜௝ܧ) ௖݂௝) en MPa .(BAEL91/Art2.1 ,21)

Pour : ௖݂ଶ଼ = 25MPa→ ܽܲܯ௜ଶ଼ୀ32164,20ܧ .

b) Déformation longitudinale déférée (࢐࢜ࡱ) :

Il est mesurée à partir d’un test de longue durée, il représente le module d’élasticité sous

Chargement durable ou transitoire.

On utilise le module déférée qui prend en compte les déformations du fluage du béton

௩௝ୀ3700ඥܧ ௖݂௝
య (MPa)………….(BAEL91/Art.2.1 ,22)

Pour : ௖݂௝ = �onܽܲܯ25 a ௩௝ܧ = ܽܲܯ10818,86

I.5.1.4 Module de déformation transversale du béton(G) :

Le module de déformation transversale notée ≪ ܩ ≫ est donné par la formule suivante :

ࡳ =
ࡱ

૛(૚ାʋ)
……………………… (BAEL91/Art A2. 1. 1.3)

Avec :

E :module de Young

υ : coefficient de poisson. 

 Coefficient de poisson (BAEL/A2.1, 3) :

C’est le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation relative

longitudinale :

߭=
Δd

d
/

∆݈

݈

∆௟

௟
:Déformation longitudinale.

୼ୢ

ୢ
: Déformationtransversale.
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▪ υ = 0,2 à l’état limite de service (béton non fissuré). 

▪ υ = 0 à l’état limite ultime (béton fissuré). 

1- Contraintes limites :

 Etats limites :

Un état limite est une situation au-delà de laquelle un ensemble d’éléments de la

structure n’assure plus la fonction pour laquelle il est conçu. On distingue deux états

limites :

 Etat limite ultime(ELU) :

Il s’agit de l’état lequel la valeur maximale de la capacité portante et son dépassement
entrainerait la ruine de l’ouvrage, les phénomènes correspondants à cet état sont :

 La rupture locale ou globale.
 La perte d’équilibre statique.
 La Perte de stabilité de forme.

a- La contrainte limite ultime à la compression :
La contrainte correspond a l’état limite ultime s’écrit :

௕௖ߪ������������� =
଴,଼ହ×௙೎మఴ

ఊ್×ഇ
Avec :

Coefficient:࢈ࢽ de sécurité

γb=1,15 cas des situations accidentelles.

γb=1,5 cas des situations durables ou transitoires.

fc28 : Contrainte du béton en compression à l’âge de 28jours.

θ : Coefficient d’application des actions considérées

θ =1 si la durée d’application des actions est supérieure à 24h(T > 24h).

θ =0,9 si la durée d’application des actions est entre 1h et 24h (1h < T< 24h).

θ =0,85 si la durée d’application des actions est inférieure à 1h(T< 1h).
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Fig. I.3 Diagramme de contrainte déformation du béton à l’ELU

A j = 28 jours

 Cas courant : fc28 = 25 MPa, b = 1,5 ;  = 1══> ௕݂௖ =14,2MPa.

 Cas accidentel : fc28 = 25 MPa, b =1,15 ; =0,85 ══> ௕݂௖= 18,48MPa.

 D’une partie en courbe parabolique, la déformation relative limitée à 2‰ (état

élastique).

 D’une partie rectangle (état plastique).

Le diagramme qui peut être utilisé dans tous les cas est le diagramme de calcul dit «parabole

rectangle ».

Le diagramme est composé :

D’une partie parabolique où la déformation relative est limitée à 2 ‰ (Etat élastique).

D’une partie rectangulaire où 2 ‰ ≤ ߝbc ≤ 3,5 ‰ (Etat plastique). 

b- La contrainte tangente conventionnelle est donnée par la formule suivante :

௨߬ =
௨ܸ

଴ܾ × ݀

 Vu : effort tranchant à l’ELU dans la section.

 b0: largeur de l’âme.

 d=0,9h : position des aciers tendus.

 τu= min (0,13 fc28 ; 5MPa) pour la fissuration peu nuisible.
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 τu = min (0,10 fc28 ; 4 MPA) pour la fissuration préjudiciable ou très

préjudiciable.

 Etat limite de service (ELS)

L'état limite de service est un état de chargement au-delà duquel la construction ne
peut plus assurer le confort et la durabilité pour lesquels elle a été conçue ; on
distingue :
 L'état limite de service vis-à-vis de la compression de béton (éclatement)
 L'état limite de service d'ouverture des fissures. (ouvertures)
 L'état limite de service de déformation. (flèche)

La contrainte limite de service est donnée par :

௕௖ߪ����� = 0,6 ௖݂ଶ଼

Pour notre cas, on a ௕௖ߪ�: = ܽܲܯ15

FigI.4 Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELS

 Poids volumique du béton :

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

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

 2500daN/m3 s’il est armé.

I.5.2 Les aciers :

Les armatures du béton armé sont des aciers qui se distinguent par leurs nuances et
leurs états de surface.

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la
compression.
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 Les aciers à haute adhérence (HA) :

Tab I.1 : Les aciers à haute adhérence (HA)

Dans notre cas on utilise des armatures à haute adhérence de avec un acier de nuance fe E400 =

type1:fe=400 MPa.

 Treillis soudé :

Ce sont des grillages en fils écrouis se croisant perpendiculairement et soudés électriquement

en leurs points de croisement .les espacements entre axes sont égaux

Fig.I.5 treillis soudé

I.5.2.1 Module d’élasticité longitudinale de l’acier :

E =2x105 [MPa]…………….(BAEL Art.A.2.2,1)
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 Coefficient de poisson des aciers :

Il est pris égale à :   ʋ = 0,3

I.5.2.2 Contraintes limites :

a) Contraintes limite à l’ELU :

࢙࢚࣌തതതത=
ࢋࢌ
ɣ࢙

Avec :

 fe: Contrainte limite d’élasticité.

 σst : Contrainte admissible d’élasticité de l’acier.

 ɣܛ : Coefficient de sécurité.

ɣ࢙ = 1,15situation durable.

ɣ௦ =1 situation accidentelle.

b) Contraintes limite à l’ELS :

Il est nécessaire de réduire le risque des fissures, pour limiter l’ouverture de ces

dernières, on est amené à limiter les contraintes dans les armatures tendues sous l’action

des sollicitations de service. D’après BAEL91/Art 4.5.3 on distingue trois cas de

fissures :
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1. Fissuration peu nuisible : (BAEL91/Art 4.5.3.2) :

Aucune vérification n’est nécessaire car la contrainte n’est soumise à aucune

limitation.

2. Fissuration préjudiciable : (BAEL91/Art 4.5.3.3) :

C’est le cas des éléments exposés aux intempéries, il y a risque d’infiltration. Dans ce

cas, la contrainte est limitée comme suit :

ોܜܛതതതത= ܕ ൜ܖܑ
૛

૜
ൠܒܜ܎૚૚૙ටિ;܍܎

3. Fissuration très préjudiciable : (BAEL91/Art 4.5.3.4) :

Dans le cas d’un milieu agressif où une bonne étanchéité doit être assurée. Dans ce cas la

contrainte traction des armatures est limitée à :

ોܜܛതതതത= ܕ ൜ܖܑ
૚

૛
ൠܒܜ܎૙ටિૢ;܍܎

ߟ : Coefficient de fissuration.

 1,6=ߟ pour la haute adhérence (HA) de diamètre ≥ 6 mm.

 1,3=ߟ pour les hautes adhérences (HA) de diamètre <6 mm.

 1,0=ߟ pour les aciers ronds lisses.

I.5.2.3 Protection des armatures : (BAEL/91 Art 7.2.4) :

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des

intempéries et autres agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (c)des armatures soit

conforme aux prescriptions suivantes :

 C ≥ 5cm pour les éléments exposés à la mer, aux brouillards salins, ainsi que ceux

exposés aux atmosphères très agressives.

 C ≥ 3cm pour les parois soumises à des actions agressives, intempéries, condensations

et éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations).

 C ≥ 1cm pour les parois situés dans les locaux couverts et clos non exposés aux

condensations.
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II . Introduction :

Après avoir déterminé les différentes caractéristiques de l’ouvrage, nous passerons aux pré
dimensionnement des éléments.
Ce calcul préliminaire concerne les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles, en

utilisant le règlement RPA99 (ersion2003) et BAEL91 (modifie99).

II.1 Les plancher :

Le plancher est un élément de la structure d’un bâtiment. Il s’agit d’un élément porteur

horizontal qui prend appui sur les éléments porteurs verticaux (poteaux ou murs) ou sur des

éléments horizontaux (poutres).

 La hauteur totale du plancher est donnée par la relation suivante :

h୲≥
L୫ ୟ୶
22.5

Avec :

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

ht: Hauteur total des planchers.

Dans notre cas : Lmax=380-25=355cm.

ht≥
ଷହହ

ଶଶ.ହ
= ૚૞,ૠૠܕ܋ .

on adopte pour un plancher d’épaisseur :ht=(16+4)cm.

Donc :

 16[cm] la hauteur du corps creux.

 4[cm] la hauteur de la dalle de compression.
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II.2-Les poutres :

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les deux conditions suivantes

La hauteur
௅௠ ௔௫

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

௅௠ ௔௫

ଵ଴

La largeur 0,4h൑ ܾ൑0,7h

II.2.1 Les poutres principales :

Ce sont les poutres porteuses sur lesquelles reposent les poutrelles.

 Hauteur :

ܮ݉ ݔܽ

15
≤ ℎ ≤

ܮ݉ ݔܽ

10

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-après (RPA2003-Art 7-5-1)

 b൒ Ͳʹܿ ݉
 h൒ Ͳ͵ܿ ݉


௛

௕
≤ 4

 ௠ܾ ௔௫ ൑ ͳǡͷ݄ ൅ ܾ

௠ܮ��������������������� ௔௫=425−25= 400 cm

௅೘ ೌೣ

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

௅೘ ೌೣ

ଵ଴
→

ସ଴଴

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

ସ଴଴

ଵ଴
→26,67 ≤ ℎ௧ ≤ 40

Donc on prend ℎ௧ =35cm
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 Largeur :

0 ,4ℎ௧ ≤b≤0,7ℎ௧ → (0,4×35)≤ ܾ≤ (0,7× 35)

→ 14 ≤b ≤24,5Donc on prend b= 30 cm

 La section de la poutre principale est : (30×35) ܿ݉ ଶ

II.2.2 Les poutres secondaires :

Ce sont les poutres parallèles aux poutrelles leurs rôle est d’assurer le chainage.

 La hauteur : ௠ܮ ௔௫ 380−25=355 cm

ଷହହ

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

ଷହହ

ଵ଴
→23,67≤ ℎ௧ ≤35,5

Donc on prend ℎ௧ = 30�ܿ݉

 La largeur : 0,4ℎ௧ ≤b≤0,7 ℎ௧ →(0,4×30)≤b≤(0,7×30)

→12≤ ܾ≤21 Donc on prend b=25 cm

Donc la section des poutres secondaires est : (25×30)ܿ݉ ଶ

Vérifications des conditions exigées par le RPA99 Modifie en 2003 :

Pour les poutres principales :

 ℎ௧ =35 cm ≥ 30 cm …………….. (vérifié)
 ܾ=30 cm≥ 20 cm……………… (vérifié)


ℎ௧

ܾ
ൗ = 35

30ൗ = 1,16 ≤ 4………… (vérifié)

Pour les poutres secondaires :

 ℎ௧ =30 cm≥ 30�ܿ݉ �……………… (vérifié)
 ܾ= 25�ܿ݉ ≥ 20cm……………… (vérifié)

ℎ௧
ܾ
ൗ =30

25ൗ =1,20≤ 4 …………... (Vérifié)

.
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II-2.3 Détermination des charges permanentes et surcharges :

A) les charges permanentes :

 Les planchers : nous possédons deux types de planchers

a)plancher terrasse

FigII.2coupe verticale du plancher terrasse

Les charges permanentes sont résumées dans le tableau ci-dessous :



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

Page 17

Tableau II.1 : Charge permanentes (G) Plancher terrasse

N° Eléments Epaisseur

(m)

Poids

volumique

γ(KN/m3)

Charges

G (KN/m²)

G=epxρ 

1 Couches de

gravillon

0.05 20 1.00

2 Etanchéité

multi couches

0.02 6 0.12

3 Isolation

thermique

liège

0.04 4 0.16

4 Feuille

depolyane

1 0.01 0.01

5 Forme de

pente

0.07 22 1.54

6 Plancher en

corps creux

0.16+0.04 13 2.60

7 Enduit de

plâtre

0.02 10 0.20

Charge permanente totale Gt 5.63
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b) Plancher étage courant :

FigII.3 : Coupe verticale du plancher d’étage courant

Les charges permanentes sont résumées dans le tableau suivant :

N° Eléments Épaisseur (m) Poids

volumique

γ(KN/m3)

Charges

G (KN/m²)

G= epxρ 

1 Revêtement en

carrelage

0.02 20 0.44

2 Mortier de

pose

0.03 22 0.66

3 Couche de

sable

0.02 18 0.36

4 Plancher en

corps creux

0.16+0.04 13 2.60

5 Les cloisons

intérieures

0.1 09 0.90

6 Enduit de

plâtre

0.02 10 0.20

Charge permanente totale Gc 5.16

Tableau(II.2) : Charges permanentes (G) étage courant.
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 Maçonnerie :

Il y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs :

a)Murs extérieurs :

FigII.4 : Coupe verticale d’un mur extérieur.

N° Eléments Epaisseur(m) Poids

volumique

γ(KN/m3)

Charges G

(KN/m²)

1 Enduit du

ciment

0.02 18 0.36

2 Briques

creuses

0.10 09 0.90

3 Lame d’air 0.05 00 0.00

4 Briques

creuses

0.10 09 0.90

5 Enduit de

plâtre

0.02 10 0.20

Charge permanente totale G࢓ ࢋ࢞ 2.36

Tableau (II.3) : Charges permanentes (G) aux murs extérieurs

Cette charge verticale de 2.36 kN/m² du mur extérieur s’applique sur les poutres périphériques

(poutre principale et poutre secondaire) donc:
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Exemple pour le RDC : q=2.36 x ℎ௘= 2.36 x 3,75 = 8,85KN/ml.Avec ℎ௘= = (4.08-0.35) m

b) Murs intérieurs :

FigII.5 :Coupe verticale d’un mur intérieur

N° Désignation de

l’élément

L’épaisseur(m) r KN/m2/cm) Charges G

(KN/m²)

1 Enduit plâtre 0.02 10 0.20

2 Brique creuse 0.10 9 0.90

3 Enduit plâtre 0.02 10 0.2

Charge permanente totale Gmint 1.30

Tableau (II.4) : Charges permanentes (G) aux murs intérieurs.

B) Charges d’exploitation :

Comme nous l’avons déjà fait pour les charges permanentes nous déterminons les

surcharges d’exploitations relatives aux différents éléments déjà donnés.

Elles sont résumées dans le tableau suivant :
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Eléments Surcharges Q(KN/m²)

Acrotère 1.00

Plancher terrasse inaccessible 1.00

Plancher d’étage courant 1.5

Escalier 2.5

Tableau(II.5) : Charges d’exploitation (Q).

II.3 Les poteaux :

Ce sont les éléments porteurs leur rôle est de transmettre aux fondations les efforts
verticaux provenant de la superstructure. Leurs pré dimensionnement se fera à l’ELS
en compression simple, en considérant qu’un effort normal sera appliqué sur la section
de béton du poteau le plus sollicité et cette section transversale sera donnée par la
relation suivante :

S=
ேೞ

ఙ್೎

La combinaison des charges sera exprimée par la relation suivante :

������������������ܰ ௦=G+Q

 ܰ௦: l’effort normal de compression a la base du poteau

 :ݏ la section transversale du poteau
 G : charge permanente
 Q : surcharge d’exploitation
 ௕௖ߪ : contrainte limite de compression du béton

Avec ௕௖=0,6݂ܿߪ ଶ଼=0,6×25=15Mpa
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Selon le)(RPA99, A7.4.1) les dimensions de la section transversale des poteaux
doivent satisfaire les conditions suivantes :

 Min (ℎ ,݈ ܾ݈ ) ≥ 25cm ……………Zone I et IIa.

 Min (ℎ ,݈ ܾ݈ ) ≥30 cm…………….Zone III et IIb.

 Min (ℎ ,݈ ܾ݈ )≥
௛௘

ଶ଴


ଵ

ସ
<

௕௟

௛௟
< 4.

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

à déterminer d’abord les charges et surcharges des différents niveaux du bâtiment ,

II.3.1 Charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité :

 Surface d’influence :

Fig.II.6 Surface d’influence

1,875

0,25

1,975

1,6251,425 0,25
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S= ଵܵ+ ଶܵ+ ଷܵ+ ସܵ

ଵܵ=1,425×1,975=2,81݉ ଶ

ଶܵ=1,625×1,975=3,21݉ ଶ

ଷܵ=1,425× 1,875=2,67݉ ଶ

ସܵ=1,875×1,625=3,05݉ ଶ

Donc : S =2,81 +3,21+2,67+3,05=11,74݉ ଶ

II.3.2 Détermination du poids propre des éléments :

Avec :ρ25 KN / m

a- Poids propre des planchers :

Plancher Surface

d’influence

S (m²)

Charges

G (KN/m²)

Charges

permanente du

plancher P (KN)

Terrasse 11,74 5,63 P GS 

Etage courant 11,74 5,16 P GS 

Tableau II.6 : Charges permanentes des planchers

b- Poids propre des poutres :

Plancher Charge permanente des

poutres G

KN

Charge permanente

totale des poutres

Ptotale= GPP + GPS (KN)

Poutres principales Gpp0,350,3025



Ptotale=10,76+6,19=

19,95

Poutres secondaire Gps(0,300,2525



Tableau II.7 : Charges permanentes des poutres
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a) poids propres des poteaux :

Min (b, h) ≥ 25 cm en zone IIa

 hlibre (étage courant)= 3,06-0,35=2,71m

 hlibre (RDC) = 4,08-0,35=3,73m.

 1er à 5éme étage : PP /ét =0,25x 0,25 x 25x 2,71= 4,23KN.

 RDC : PP/RDC = 0,25 x 0,25x 25 x 3,73=5,82KN.

 h libre= hétage- ࢖࢖ࢎ

avec࢖࢖ࢎ: ݈ܽ ��ℎܽݐ݁ݑ ݀�ݎݑ �݈݁ܽ ݎ݁ݐݑ݋݌� ݈݁ܽ݌݅ܿ݊ݎ݅݌�

II.3.3Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression :

Le règlement Algérien (DTR B.C.2.2) exige l’application de dégression des surcharges
D’exploitations sur des bâtiments à grand nombre d’étages; où les occupations des divers
Niveaux peuvent être considérées comme indépendants. Pour les bâtiments à usage
D’habitation, cette loi s’applique entièrement sur tous les niveaux.
La loi de dégression est :

∑ܳ = ܳ଴ +
ଷା௡

ଶ௡
∑ ܳ௜
௡
௜ୀଵ Pour n ≥ 5

Et dans notre cas nous avons la même charge d’exploitation pour tout les étages donc cette

loi de dégression sera équivalentes a la règle usuelle dans laquelle les charges d’exploitation

de chaque étage sont réduites des proportions indiquées comme ainsi :

Niveau terrasse 4 3 2 1 RDC

Coefficient 1 1 0,95 0,90 0 ,85 0,80

Tableau II.8 : Coefficients des surcharges

a)Surcharge d’exploitation

 étage courants: Q×S=1,5×11,74=17,61KN.

 Terrasse: Q×S = 1 ×11,74=11,74KN
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 Les surcharges cumulées Qn:

Niveaux Opérations Résultats

Terrasse Q0=1×11,74 11,74

Niveau4 Q1 =11,74+17,61 29,35

Niveau3 Q2=11,74+0,95 (2 ×17,61) 45,20

Niveau2 Q3=11,74+0,90 (3 × 17,61) 59,29

Niveau1 Q4= 11,74+0,85 (4 × 17,61) 71,61

RDC Q5=11,74 + 0,80(5 × 17,61) 82,18

Tableau II.9 : dégression verticale des surcharges d’exploitation
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Tableau II.10 : résumé des sections obtenues pas la descente de charge

II.3.4Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA

RPA99 (Art 7.4.1).

Poteaux Conditions exigées

par

(RPA)

Valeur calculée et vérification Observation

30x30

min (b1, h1) 25 Min (b, h )= 30cm=25cm. Condition

vérifiée

Min (b,h)
୦ୣ

ଶ଴

୦ୣ

ଶ଴
=

ଷ଴଺

ଶ଴
=15.3cm<30cm. Condition

vérifiée

1

4
<

bl

hl
< 4

1

4
<

bl

hl
=

30

30
= 1 < 4

Condition

vérifiée

Charges permanentes

(KN)

Efforts normaux

N=Gc+Qc(KN)

Section du

poteau

(cm²)

Plancher Poutres poteaux Gtotale Gcum Qi Ns=Gc+Qi Smin=Ns/

ᅙbc

Section

adoptée

Terr

asse

 19,95 0 86,04 86,04 11,74 97,78 65,19 30 × 30

4  19,95 4,23 84,76 170,8 29,35 200,15 133,43 30 × 30

3  19,95 4,23 84,76 255,56 45,20 300,76 250,50 35 × 35

2  19,95 4,23 84,76 340,32 59,29 399,61 266,40 35 × 35

1  19,95 4,23 84,76 425,08 71,61 496,69 331,13 35 × 35

RDC  19,95 5,82 86,35 511,43 82,18 593,61 395,74 40 × 40
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35x35

Min (b, h )25cm Min (b, h )= 35cm>25cm. Condition

vérifiée

Min (b,h)
୦ୣ

ଶ଴

୦ୣ

ଶ଴
=

ଷ଴଺

ଶ଴
=15.3cm<35cm.

Condition

vérifiée

1

4
<

bl

hl
< 4

1

4
<

bl

hl
=

35

35
= 1 < 4

Condition

vérifiée

40x40

Min (b, h ) 25cm Min (b, h )= 40cm 25cm Condition

vérifiée

Min (b ,h)
ࢋࢎ

૛૙

ࢋࢎ

૛૙
=

૜૙૟

૛૙
=15.3cm<40cm

ࢋࢎ

૛૙
=

૝૙ૡ

૛૙
=20.4cm<40cm

Condition

vérifiée

Tableau II.11: Vérification des sections des poteaux aux recommandations

Vérification au flambement

Lorsqu’un poteau élancé est soumis a un effort de compression, il se produit un

phénomène d’instabilité transversale c’est le flambement.

Cette instabilité dépend de :

 La longueur de flambement.
 La section (caractéristiques géométriques).
 La nature des appuis.

Il faut vérifier l’élancement  des poteaux : .05
i


fL


Avec :

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

i : rayon de giration ( i =
S

I
) ;

X X

Y

Y

b

h
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L0 : hauteur libre du poteau ;

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

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

3hb
; Ixx =

12

3bh
).

D’où :

=
h

L
h

L

S

I

L

xx

f 12
7.0

12

7.0
0

2

0 

 Pour le RDC, (poteaux 40× 40) ; l=4,08m ; λ =24,73< 50 

 Pour le 1er 2eme  3eme  étage (poteaux 35x35) ; l=3.06m ; λ =21,20<50 

 Pour le 4eme et le 5eme étage (poteaux «30x30) ;l=3,06m =ߣ�; 24,73

Toutes les valeurs de �étantߣ inférieurs à 50, il n’y a aucun risque de flambement.

II.4 voiles (RPA99/7.7.1):

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coules sur place, leurs rôle est de

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

de l’ouvrage vis-à-vis des charges horizontales.

Le pré dimensionnement doit respecter les conditions exigées par le RPA 99

(version 2003)

 L’épaisseur : elle est déterminée en fonction de la hauteur libre de l’étage et de la

condition de rigidité aux extrémités

a≥
ࢋࢎ

૛૙
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 Pour le RDC :

he = h−ℎ௣௣

avec:

h : hauteur de l’étage

ℎ௣௣: ݈ܽ �ℎ ݐ݁ݑܽ ݀�ݎݑ �݈݁ܽ ݎ݁ݐݑ݋݌� ܽ݌݅ܿ݊ݎ݅݌� ݈݁ �

h (RDC=408 cm)

he=408−35=373cm

a≥
ଷ଼଼

ଶ଴
=19,4 cm

 Pour l’étage courant:

he = h−ℎ௣௣

he= 306−35=271 cm

a≥
ଶ଻ଵ

ଶ଴
=13,55 cm

On prend une épaisseur de 20 cm pour tous les voiles.

 La longueur : pour que les voiles assurent un bon fonctionnement il faut que leurs
longueur (l) soit égale au moins a quatre fois leurs épaisseur (a).

ܕܔ ܖܑ ≥4×a

ܕܔ ܖܑ : portée minimale des voiles.

ܕܔ���� 140=ܖܑ cm ≥ 4×20=80 cm

Conclusion :

Dans ce chapitre, on a :

Présenté les différents éléments constitutifs de notre structure dont on effectuera les Pré

dimensionnements suivants :
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 Les planches: ht=20 cm

 Les poutres :

 Poutres principales (30×35) cm2

 Poutres secondaires (25×30) cm2

 Les poteaux:

 Le RDC (40x40)ܿ݉ ଶ

 1 er 2eme et Le 3eme étage (35x35)ܿ݉ ଶ

 le 4eme et le 5eme étage (30×30) cm2

 Les voiles : a =20cm.

Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs au prochain chapitre.
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Ce chapitre concerne le calcul des éléments secondaires comme : l’acrotère, les planchers,

les escaliers.

Le calcul se fera conformément aux règles BAEL 91(modifié 99) et le RPA.

III.1-Calcul de l’acrotère :
L’acrotère est un élément secondaire destiné à assurer la sécurité au niveau de la terrasse, elle

sera assimilé a une console encastré dans le plancher est soumis à son poids propre G et

à une force latérale due à la main courante appliquée horizontalement (Q =1KN/ml)

Provoquant un moment de renversement dans la section d'encastrement.

Le calcul des armatures se fera a L’ELU et la vérification a L’ELS pour une bande d’un

mètre soumise à la flexion composée.

III.1.1 Détermination des sollicitations :

Fig III.1.1 : Coupe verticale de l’acrotère

 Poids propre « G » : G= ρx S 

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

G= ρ. S. 1m    

avec :

ρ : masse volumique du béton= 25 kN /m3

S : section longitudinale de l’acrotère

G =25 (0,6x0,1)+ (0,1x0,1) =1,75 kN/ml

 Surcharge d’exploitation « Q » :

Q = 1,00 KN/ml

III.1.1.1-Les efforts internes :

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

NG = G x 1ml =1.75 KN.

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

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

10 10

60

10
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c) Effort tranchant dû à la main courante« Q » :

III.1.1.2-Combinaisons des efforts (art A.3.2.2, BAEL) :
 ELU : Nu = 1,35NG + 1,5NQ

 Effort normale du a G :

Nu=1.35× 1,75=2,36KN

 Effort tranchant :

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

 Moment de renversement du a Q :

Mu=1.5MQ=1.5×0.6=0,9KNm

 ELS : La combinaison considérée est : Ns= G+Q

 Effort normal du a G

Ns=G=1,75 KN

 Effort tranchant :

Ts=TQ

Ts = 1,00KN

 Moment de renversement: Ms =0.6 KN.m.
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III.1.2- Le Ferraillage :

On étudier une section rectangulaire soumise a l’effort normal <<N>> et un moment

de renversement <<M>> ; Le ferraillage sera déterminé en flexion composée pour une

bande de 1[m]

Fig.III.1.3 : Section de calcul

 Calcul a l’ELU :

 Calcul de l’excentricité :

eu =Mu/Nu

Avec :

e : excentricité, distance entre le centre de gravite de la section et le centre de pression.

Mu : moment dû à la compression.

Nu : effort de compression

.

Cp : centre de pression.

C : l’enrobage

eu = (0.9/2,36)100= 38,13cm

a = (h / 2) – c = (10/2)-3=2 cm .

a : la distance entre le CDG et le CDG des armatures tendues.

eu= 38,13cm > 2cm

D’ou le centre de pression se trouve a l’extérieure de la zone délimitée par les
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armatures, donc la section est partiellement comprimée.

 Calcul en flexion simple de la section fictive :

 Calcul du moment fictif :

Mf = Mu + Nu [(h/2)-c]

Mf=0,9+2,36[(0,1/2)-0,03] =0,947 KN.m

 Calcul des armatures fictives

=݂ܯ���� ×ݑܰ ݃����avec : g= eu+ 0,5h−c          

 ௨ߤ
ெ ೑ೠ

௕ௗమ௙್೎
=

଴,ଽସ଻×ଵ଴଴଴

ଵ଴଴×଻మ×ଵସ,ଶ
=0,014

     μu=0,014<μl=0,392 ══>La section est simplement armée.

D’après le tableau :  ௨=0,014 ══>β=0,993ߤ

 Conclusion :

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires

(asc1=0).

 Armatures fictives :

Astf =
୑ ୤

ஒ. .ୢ஢ୱ୲�����

Avec : σst =
୤ୣ

ᢗୱ�����
=

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
= 348MPa

Astf=
୑ ୤

ஒ. .ୢ஢ୱ୲�����
=

ଽସ଻଴଴

଴,ଽଽଷ୶଻୶ଷ଼ସ୶ଵ଴²
= 0,355 mm²

 Calcul de la section des armatures réelles en flexion composée :

Ast = Astf-
୒୳

஢ୱ୲
avec : σst=

୤ୣ

፷ୱ
=
ସ଴଴

ଵ.ଵହ
=348MPa.

Ast=0,355-
ଶ,ଷ଺�୶ଵ଴య

ଷସ଼୶ଵ଴మ

Ast=0,287cm².
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III.1.2.2) Vérifications à l’ELU:
 Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1/BAEL 91) :

 Armatures principales :

Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF : Ast >Ast min

Ast min=

଴.ଶଷ.୤୲మఴୠ.ୢ( ୱୣି ଴,ସହୢ)

୤ୣ ( ୱୣି ଴,ଵ଼ହୢ)

es=
ۻ ܛ

ܛۼ
ft28 = 0,06 x fc28+0,6

es=
଴,଺

ଵ,଻ହ�
= 0,34m = 34cm

ftଶ଼ୀ଴,଴଺୶ଶହା଴,଺ୀଶ,ଵ୑ ୔ୟ

Ast min=
଴,ଶଷ୶ଶ,ଵ୶ଵ଴మ୶ଵ଴଴୶଻(ଷସି଴,ସହ୶଻)

ସ଴଴୶ଵ଴²(ଷସି଴,ଵ଼ହ୶଻)

Ast min=0,797cm².

On remarque que : Ast < Ast min, la Condition non vérifiée on adoptera la section minimale.

Ast min=0,797cm².

Ast=0,287cm².

A st min >Ast

At adopté = max (A st min , Ast) =Ast min=0,797cm²

On opte pour une section d’acier : 4HA8/ml=2,01cm².

Avec un espacement de 25cm.

 Armature de répartition :

Ar =

୅౩

ସ =
ଶ,଴ଵ

ସ
= 0,502cm²

On adoptera pour Ar = 2,01cm² soit 4HA8

Avec un espacement de 20cm

Et ils seront disposés pour une longueur de 60 cm
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 Vérification au cisaillement (BAEL 91/ Art 5.1, 211) :

Il faut vérifier que : uu  

MPa2,5

MPa4

MPa2,5
f15,0

min u

c28

u 











  b Fissuration préjudiciable.

uu

3
max 0214,0

7100

105,1
 




 MPa

db

T
Condition est vérifiée.

 Vérification de l’adhérence (BAEL 91/ Art A.6, 3) :

Il faut vérifier que : sese  

28tsse f

s : Coefficient de scellement relatif à une armature.

L’acier utilisé est le FeE 400 →  5,1s  MPa15,31,25,1se 




i

max
se

d9,0

V

se : Contrainte d’adhérence

se : Contrainte limite d’adhérence

:ni  Somme des périmètres utiles des barres.

mmi 48.100814,34 

sesese MPa  



 237,0

48,100709,0

105,1 3

Condition est vérifiée

Pas de risque d’entrainement des barres

 Longueur de scellement droit (BAEL91 A.1.2.2) :

Pour les aciers HA400

LS= 40ø= 40x0.8= 32cm

 Vérification des espacements des barres : (ArtA.4.5,33/BAEL modifié 99) :

La fissuration est préjudiciable

Donc :

 Armatures principales : St = 25cm , St < min (3h, 33cm) = 30cm.

Condition vérifiée

 Armatures de répartition : St = 25cm , St < min (4h, 45cm) = 40cm.

Condition vérifiée



Chapitre III Calcul des éléments

Page 37

Encrage des barres : (Art. A.6.1,21/BAEL91) :

Pour avoir un bon encrage droit, il faut mettre en œuvre un encrage qui est

défini par sa longueur de scellement droit

Ls =
ø

૝

ࢋࢌ

࢙࣎

ૌܛതതത   = 0,6 (ψs) ² ft28

= 0,6 x (1,5)² x 2,1 = 2,84MPa.

D’où : Ls =
଼

ସ

ସ଴଴

×ଶ,଼ସ
= 281,69 mm.

Soit :Ls = 30 cm

III.1.2.3-Vérification à L’ELS :

On doit vérifier les conditions suivantes :

>���ࢉ࢈࣌ ഥ࢚࢙࣌࣌ࢉ࢈ < ഥ࢙࢚࣌
 σbc : Contrainte dans le béton comprimé.

  σbc : Contrainte limite dans le béton comprimé.

 σst : Contrainte dans les aciers tendus.

  σst : Contrainte limite dans les aciers tendus.

 Vérification des contraintes dans l’acier :

σst =
ࡹ ࢙

࢙࡭ࢊ૚ࢼ

ρ1 =
૚૙૙࢙࡭

ࢊ࢈
=
ଵ଴଴௫�ଶ,଴ଵ

ଵ଴଴௫଻
= 0,287

par interpolation linéaire entre les valeurs ଵߩ = 0,283 ଵߚ���→ = 0,916

ଶߩ = 0,29 → ଶߚ = 0,915

0n trouve : ߚ = 0,916 → ଵܭ = 44,52

௦ߪ =
௦ܯ

௦ܣଵ݀ߚ
=

0,6 × 10ଷ

0,916 × 0,07 × 2,01 × 10ଶ
= ܽܲܯ46,55














MPaf

MPaf
t

t

e
s

63,2011,26,1110110

66,226400
3

2

3

2

min

28





=തߪ ܽܲܯ201,63



Avec =ߟ 1,6 ∶ ݂݅ ݎܽݑݏݏ ݊݋ݐ݅ éݎ݌� ܿ݅݀ݑ݆ ݅ܽ ܾ݈ �݁, (ܽܿ݅ ߶,(ܣܪ�ݎ݁ ≥ 6݉݉

௦௧ߪ = ത௦௧ߪ>ܽܲܯ46,55 = →ܽܲܯ201,63 ܌ܖܗ۱ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎
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 Vérification des contraintes dans le béton :

ɐഥୠୡ= 0,6× fୡଶ଼= 15 MPa.

σbc =
஢ୱ୲

୏

σbc =
ସ଺ǡହହ

ସସǡହଶ
= 1,04MPa.

σbc = 1,04MPa =ത௕௖ߪ> 15MPa ՜ ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞ�ܖܗܜܑܑ ܍±ܑ܎

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

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

L’acrotère est calculé sous l’action des forces sismiques suivant la formule suivante :

௣ܨ ൌ Ͷൈ ܣ ൈ ௣ܥ ൈ ܹ௣

A : coefficient d’accélération de zone , dans notre cas (IIa ,groupe d’usage2)՜ ܣ ൌ0,15

(RPA99, art4.2.3 tableau 4-1)

௣ǣ݂ܥ ܽ ݐܿ݁ ݀�ݎݑ ݎܿ݋݂�݁� ݊݋ݖݎ݅݋݄݁� ݐܽ ݈݁ ௣ܥ)� = 0,8) (c’est un élément en console)

ܹ௣ǣ݅݋݌ ݀�ݏ݀ �݈݁ᇱܽ ݎ݁°ݐ݋ݎܿ ൌ ͳǡ͹ͷܰܭȀ݉ ݈

D’où : :௣ܨ 4 × 0,15 × 0,8 × 1,75 =
଴ǡଷଵହ௄ே

௠ ௟
՜ Ͳǡͅ Ͷ൏ ܳ ൌ ͳܰܭȀ݉ ݈

Conclusion :

L’acrotère est calculé avec un effort horizontal (dû à la main courante) supérieur à la force

sismique d’où le calcul au séisme est inutile.

On adoptera ainsi pour ferraillage les armatures calculées précédemment.

 Armatures réelles : 4HA8= 2,01 cm²/ml avec un espacement de 25cm

 Armatures de répartition : 4HA8 = 2,01 cm²/ml avec un espacement de 20cm

Fig .III.1.4 : Ferraillage de l’acrotère
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III.2- Calcul des escaliers :

Calcule de l’escalier de l’étage courant :

III.2.1-terminologie et définition :

Un escalier est un ouvrage constitué d’une succession de gradins permettant le

passage à pieds entre les différents niveaux d’un bâtiment ; ils sont soumis à leurs poids

propre et aux surcharges.

Avec:

g : largeur de la marche (giron)

h : hauteur de la contre marche .

Ep : épaisseur de la paillasse et de palier

H : hauteur de la volée

L : longueur linéaire de la paillasse et celle de la palier

l : portée de la paillasse

li : longueur de la paillasse projetée

III.2.2-Pré dimensionnement :

La hauteur et le giron des marches et contre marches pour un bâtiment à usage

d’habitation on prend :

h : Hauteur de la contremarche: 15cm≤h≤18cm 

g : Giron de la marche : 26cm≤g≤36cm 

La condition assurant le confort de l’escalier et donnée par la formule de BLONDEL :

56cm≤2h+g≤66cm 

FIG. III.2.1 :
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Pour l’étage courant :

n : nombre de contre marche

m = n-1 : nombre de marche pour une volée.

3.06/2 =1.53m→.soit deux volées de 1.53 m de hauteur. 

 Nombre de contre marche:

Soit : h=17cm

n =153/17=9 soit n= 9 contremarche.

 Nombre de marche:

Soit : n=9

m=(n-1)=9-1=8m → m=8 marches

Compte tenu de la portée horizontale de la paillasse (2.40 m) et des formules ci-

dessus

g=
௅

௡ିଵ
=

ଶସ଴

ଽି ଵ
ൌ Ͳ͵�՜ ݃ ൌ Ͳ͵ܿ ݉

2h+g=17× 2 + 30 = 64

56cm൑ ʹ݄ ൅ ݃ ൌ ͸Ͷܿ ݉ ൑ ͸͸ܿ ݉ ՜ ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞܖܗܜܑܑ ܍±ܑ܎

Fig.III.2.2 : Schéma statique de l’escalier

III.2.2.1-Pré dimensionnement de la paillasse et du palier :

Le pré dimensionnement se fera comme une simplement appuyée sur ces deux côtés.

 Epaisseur de la paillasse Ep:

doit vérifier la condition suivante :
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L଴
30

≤ E୮ ≤
L଴
20

Avec : L0 = L' + Lpalier

L’ : La portée de la paillasse

Avec : L=
௅

ୡ୭ୱఈ

Nous avons :tanߙ =
ு

௅
=

ଵହଷ

ଶସ଴
= 0,6375 → ߙ = 32,52°

→ cosߙ = 0,843

Donc la portée L’=
௅

ୡ୭ୱఈ
=

ଶସ଴

଴,଼ସଷ
= 284,7ܿ݉

284,7 + 140

30
≤ ௣ܧ ≤

284,7 + 140

20

14,15≤ ௣ܧ ≤ 21,23

Soit ௣ܧ = 15ܿ݉

NB:On prend la même épaisseur pour le palierܧ௣ = 15ܿ݉

III.2.2.2-Détermination des sollicitations de calcul :

Le calcul se fera en flexion simple pour 1 mètre d’emmarchement et une bande de

1mètre de projection horizontale, en considérant une poutre simplement appuyée

soumise à la flexion simple.

 charges permanentes:

a) paillasse:

Eléments Epaisseur (cm) G (KN/m2)

Pp de paillasse 15 25x0.15/cos32.52 = 4.44
Pp des marches 17 25x0.17/2 = 2.125
Revêtements en carrelages 2 (20x0.02) = 0.40
Mortier de pose 2 22x0.02 = 0.44
Couche de sable 2 18x0.02 = 0.36
Enduit du ciment 1.5 18x0.015 = 0.27

Pp de garde-corps 0.2

Tableau. III.2.1 : Charge permanentes de la paillasse.
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Gpail(tot)=8,235KN/m2

→

Gpail (tot)=8,235x1ml=8,235KN/ml.

b) Palier:

Gpalier = Gpaill +G (revêtement)

Gpaill= 25x0,5x1=3,75KN/ml.

G (revêtement) = (0,40+0,44+0,36+0,27)x1m=1,47KN/ml.

Gpalier=3,75+1,47

Gpalier=5,22KN/ml.

 Surcharge d’exploitation:

La surcharge d’exploitation d’un escalier est définie à partir de la description

du D.T.R la même pour le palier et la paillasse : Q=2,5KN/m

 Combinaison des charges:

ELU : 1,35G+1,5Q [KN/ml] ELS : G+Q [KN/ml]

PALIERS 10,80 7,72

PAILLASSE 14,87 10,74

.Tableau III.2.2 : Combinaison des charges

III.2.2.3-Calcul à l’ELU:

૚࢛ࢗ�������������������������������������������������������������� = ૚૝,ૡૠ࢛ࢗ�������������������������������������������૛ = ૚૙,ૡ૙

Fig.III.2.3 : Schéma de chargement à L’ELU.

1,402,40
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 Calcule des réactions d’appuis:

∑F=0  → RA+RB = (q1x2.4)+(q2x1.4)→RA+RB = 50,81KN.

∑M/A=0 qଵ × 2,4 × 1,2 െ ଶݍ × 1,4 × 3,1 ൅ ܴ஻ × 2,4 =0

՜ ܴ஻ ൌ ͵͹ǡ͵ ͹݇ ܰ

∑M/B=0 −3,ͺ ܴ஻ ൅ ଵݍ × 2,4 × 2,6 ൅ ଶݍ × 1,4 × 0,7 = 0

՜ ஺ܴ ൌ ͳ ǡ͵ͶͶܰܭ

Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant:

1ertronçon:  0m ≤x≤2,40m

 Efforts tranchants :

Tronçon Expression X(m) Ty (KN)

0 ≤x ≤ 2,40 -14,87x + 13,44

0 13,44

2,40 -22,25

Tableau III.2.3 : Calcul des efforts tranchants.

Fig.III.2.4



Chapitre III Calcul des éléments

Page 44

 Moments fléchissant:

Tronçon Expression X(m) Mz (KN.m)

0 ≤x≤ 2,40

2

-14,87
x

+13,44x

2

0 0

2.40 -10,57

Tableau III.2.4 : Calcul des moments fléchissant.

2emtronçon: 2,40m ≤ x ≤ 3,80m 

.

Fig. III.2.5 : 2eme tronçon.

 Effort tranchants:

Tronçon Expression X(m) Ty (KN)

2,40 ≤x ≤ 3,8 -10,80x +41,04

2.40 15,12

3,80 0

Tableau III.2.5 : Calcul des efforts tranchants.
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 Moments fléchissant:

Tableau III.2.6 : Calcul des moments fléchissant.

 Le moment Mz est maximal pour Ty = 0:

௬ܶ = 0 → +ݔ14,87- 13,44 = 0 → =ݔ 0,90�݉

௭ܯ�
௠ ௔௫ = −14,87

ଶݔ

2
+ →ݔ13,44 ௭ܯ

௠ ௔௫ = ܰܭ6,07 .݉

En tenant compte du semi encastrement on prend :

Aux appuis ௔ܯ��: = ௭ܯ0,3−
௠ ௔௫ = ܰܭ1,82− .݉

En travée ௧ܯ�: = ௭ܯ0,85
௠ ௔௫ = ܰܭ5,16 .݉

Tronçon Expression X(m) ࡹ (KN.m)ࢠ

2,40≤ ≥ݔ 3,80
-10,80

(௫ିଶ,ସ)²

ଶ
+ −ݔ15,12 46,86

2 ,40 -10,57

3,80 0
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Le résultat trouvé figure sur le diagramme ci-dessous :

13,44

Ty(KN) +

Mz(KN.m) _

0

6,07

-1,82 -1,82

- -

5,16

Fig.III.2.6 : diagramme des efforts interne

15,12

-22,25

-10,57

0
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 Calcul des armatures:

a) Aux appuis:

Avec ௔=-1,82KN.mܯ → ௔ୀߤ
ெ ೌ

௕ௗమ௙್೎
=

ଵ,଼ଶ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵଷమ×ଵସ,ଶ
= 0,0075

µa =0,0075<µR=0,392 → SSA

 Armatures principales:

Avec:ߤ��௔ = ߚ�;0,0075 = 0,999

௔ܣ =
௔ܯ

×ߚ ݀× ௦௧ߪ
=

1,82 × 10ଷ

0,999 × 13 × 348
= 0,40ܿ݉ ²

Soit : ௔ܣ =5HA10 = 3,93ܿ݉ ² avec l’espacement St =20cm

 Armature de répartition:

௥ܣ =
௔ܣ
4

=
3,93

4
= 0,98ܿ݉ ²

On opte 5HA8 soit Ar= 2,51cm² avec un espacement St =20 cm

b) En travées:

Avec : ࡹ ࢚= ૞,૚૟ࡺࡷ ࢓.

=࢚ࣆ������
ࡹ ࢚

×࢈ ²ࢊ × ࢉ࢈ࢌ
=

૞,૚૟× ૚૙૜

૚૙૙× ૚૜² × ૚૝,૛
= ૙,૙૛૛

௧ߤ = 0,022 ≤ =௟ߤ 0,392 → La section est simplement armée (S.S.A).

௧ߤ� = 0,022 ߚ; = 0,989
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 Armatures principales:

௧ܣ =
୑ ౪

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ହ,ଵ଺×ଵ଴య

଴,ଽ଼ ଽ×ଵଷ×ଷସ଼
=1,15cm²

On opte 5HA10 soit : At = 3,93 cm2avec : St = 20 cm.

 Armature de répartition :

A୰ =
୅౪

ସ
=

ଷ,ଽଷ

ସ
= 0,98ܿ݉ ²On opte 5HA8 soit : Ar =2,51cm2

avec un espacementܜ܁�= ૛૙܋m

 Verifications a L’ELU:

Condition du non fragilité : ………(BAEL91.Art4.2.1)

௠ܣ ௜௡ = 0,23ܾ݀
௧݂ଶ଼

௘݂
= 0,23 × 100 × 13 ×

2,1

400
= 1,57ܿ݉ ଶ

Aux appuis : Aa = 3,93cm2 > Amin =1 ,57 cm2

En travées : At =3,93cm2 > Amin =1,57cm2

Espacement des barres:

 Armatures principales :

 S୲୫ ୟ୶ ≤ min(3h; 33) = 33cm

S୲= 20cm < 33ܿ݉ → ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 Armatures de repartions:

S୲�୫ ୟ୶ ≤ min(4h; 45) = 45cm

S୲= 20cm < 45�ܿ݉ → ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ éܑ܎

 Effort tranchants:

Tmax =37,37KN.
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௨߬ < ௨߬തതത

௨߬ =
௠ܶ ௔௫

ܾ݀
=

37,37 × 10ଷ

1000 × 130
= ܽܲܯ0,287

La fissuration est peu nuisible donc :

௨߬തതത= min(0,13 ௖݂ଶ଼�; ܲܯ5 )ܽ = ܽܲܯ3,25

τ୳ = 0,287MPa < τ୳ഥ = 3,25MPa → ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ .܍éܑ܎

 Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres : (BAEL 91,

ArtA.6.1.3) :

Il faut vérifier que: ݏ߬݁ ≤ ௦߬௘തതതത

ݏ̅݁̅߬ ̅   =   Ψs. ݂28ݐ = 1.5x2.1 = 3,15MPa.

௦߬௘ =
௠ܶ ௔௫

0,9 × ݀× ௜ݑ∑

෍ =௜ݑ ෍ ݊× ߶ߨ = 5 × 3,93 × 1 = 19,65ܿ݉

௦߬௘ =
37,37 × 10ଷ

0,9 × 130 × 196,5
= ܽܲܯ1,62

௦߬௘=1,62ܽܲܯ < ҧ߬௦௘ = condition→ܽܲܯ3,15 vérifiée

Il n’y a aucun risque d’entrainem3ent des barres

 Ancrage des armatures en appuis :

௦ܮ =
߶ × ௘݂

4 × ௦߬

௦߬ = 0,6 × Ψଶ × ௧݂ଶ଼ = 0,6 × 1,5² × 2,1 = ܽܲܯ2,835

௦ܮ =
400 × 10

4 × 2,835
= 352,7݉݉

௦ܮ = 35,27ܿ݉ .

Les armatures doivent comporter des crochets, vu que la longueur du scellement est
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Importante .Dont la largeur d’ancrage est fixée a 0,4L

Lc = 0 ,4Ls =0,4 (35,27) = 14,11 cm. On opte Lc = 15 cm.

 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis:

 Influence sur le béton :

௨ܶ
௠ ௔௫ < ௨ܶ

௨ܶ =
0,4 × ௖݂ଶ଼ × ܽ× ܾ

௕ߛ
Avec : a=0,9d ௨ܶ

௠ ௔௫ = ܰܭ37,37

���������ܶ௨ =
0,4 × 25 × 10ଷ × 0,9 × 0,13 × 1

1,5
= ܰܭ780

ܝ܂
ܕ ܠ܉ = 37,37KN < T୳ = 780KN܌ܖܗ܋� ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 Influence sur les armatures :

On doit vérifier que ௔ܣ�: ≥
ଵ,ଵହ

௙೐
× ௨ܶ

௠ ௔௫ +
ெೌ

଴,ଽ×ௗ

ଵ,ଵହ

௙೐
× ௨ܶ

௠ ௔௫ +
ெೌ

଴,ଽ×ௗ
=
ଵ,ଵହ

ସ଴଴
× 37,37 × 10ଷ +

ିଵ,଼ଶ×ଵ଴ల

଴,ଽ×ଵଷ଴
= −105݉݉ ² = −1,05ܿ݉ ²

܉ۯ = ૜,ૢ૜ܕ܋ ² ≥ −૚,૙૞ܕ܋ ² → ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

III .2.4.Etats limite du service :

௨ଵݍ�������������������������������������������������������� = 10,74

௨ଶݍ������������������������������������������������������������������������������������������������������������������������� = 7,72

Fig .III.2.6 : Calcul des réactions d’appuis:

2,40 1,40
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෍ ܨ ൌ Ͳ��՜ ஺ܴ ൅ ܴ஻ = ଵݍ) × 2,4) + ଶݍ) × 1,4)�՜ ஺ܴ ൅ ܴ஻ ൌ ͸͵ǡͷͅ ܰܭ

:

෍ ܯ Ȁܣ ൌ Ͳ՜ ሺെݍଵൈ ǡʹͶൈ ͳǡʹ ሻെ ሺݍଶ ൈ ͳǡͶൈ ǡ͵ͳሻ൅ ሺܴ ஻ × 2,4) = 0

3,8R୆ = 64,44   → R୆ = 26,85KN

R୅ + R୆ = 36,58KN   → R୅ = 9,72KN

Calcul des efforts tranchant et les moments fléchissant :

1ertronçon: 0m ≤x≤2,40m

Tronçon Expression X(m) ௬ܶሺܰܭሻ

0 ≤x ≤ 2,40 +ݔ10,74- 9,72 0 9,72

2,40 -16,06

Tableau III.2.7: Calcul des efforts tranchant .

Fig.III.2.7 :



Chapitre III Calcul des éléments

Page 52

 Moments fléchissant:

Tronçon Expression X(m) ܰܭ)௭ܯ .݉ )

0 ≤x ≤ 2.40 -10,74
௫మ

ଶ
൅ ͻǡ͹ʹ ݔ

0 0

2,40 -7,61

Tableau III.2.8: Calcul des moments fléchissant.

2eme tronçon: 2,40m ≤ x ≤3,80m 

Figure III.2.8 : 2émetronçon

 Effort tranchants :

Tronçon Expression X(m) ௬ܶ(ܰܭ)

2,40 ≤x ≤3,80 ൅ݔ7,72- ͻʹ ǡ͵ ʹ

2,40 10,79

3,80 0

Tableau III.2.9 : Calcul des efforts tranchants
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z

z

.

Moments fléchissant:

Tronçon Expression X(m) ܰܭ)௓ܯ .݉ )

2.40 ≤x ≤ 3,80 7,72
(࢞ି૛,૝)૛

૛
+ −ݔ10,97 33,51

2,40 -7,61

3,80 0

Tableau III.2.10 : Calcul des moments fléchissant.

Le moment Mz est maximal pour Ty = 0:

࢟ࢀ = ૙������→ +ݔ10,74− 9,72 = 0

=ݔ 0,90݉

Donc ௭ܯ:
௠ ௔௫ = −10,74

௫

ଶ

²
+ 9, �ݔ72,

௭ܯ
௠ ௔௫ = −10,74

଴,ଽ଴మ

ଶ
+ 19,63 × 0,90

௭ܯ�
௠ ௔௫ = ܰܭ4,40 .݉ .

En tenant compte de semi-encastrement on prend :

Aux appuis : Ma= - 0.3 M max = -1,32KN.m.

En travée : Mt = 0.85 M max =3,74KN.m.
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Le résultat trouvé figure sur le diagramme ci-

dessous

+

+

7.61

-1,32 -1,32

4,40

Fig.III.2.9 : diagramme des efforts interne

௬ܶ(ܰܭ)

10,79

9,72

-16,06

0 0
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III.2.5. Vérification à L’ELS:

a) Vérification des contraintes :

 En travée :

ࡹ ࢙࢚ = ૜,ૠ૝ࡺࡷ ࢓. ࢋ࢚ =࢚࡭ ૚,૜૛࢓ࢉ ²

࣋૚ =
૚૙૙× ࢚࡭
×࢈ ࢊ

=
૚૙૙× ૛,૞૚

૚૙૙× ૚૜
= ૙,૛૙

1 =0,20  tableau
1 =0,927 1 = 0,219 ; ଵܭ = 53,49 K=

 1

1

115 




=

଴,ଶଵଽ

ଵହ(ଵି଴,ଶଵଽ)
= 0,019

 La contrainte dans l’acier:

࣌૚ =
ࡹ ࢙࢚

૚ࢼ × ×ࢊ ࢚࡭
=

૜,ૠ૝× ૚૙૟

૙,ૡૢૢ× ૚૜૙× ૛૞૚
= ૚૛૜,૟૝ࡹ ࢇࡼ

࢙࣌തതത=
ࢋࢌ
࢙ࢽ

=
૝૙૙

૚,૚૞
= ૜૝ૡࡹ ࢇࡼ

࣌૚ = >ܽܲܯ123,64 ࢙࣌തതത= →���ܽܲܯ348 ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 La contrainte dans le béton: (Article 4.5.2/ BAEL 91)

௕௖ߪ = ܭ × ௦ഥߪ =
1

ଵܭ
× ଵߪ =

1

53,49
× 123,64 = ܽܲܯ2,31

=௕௖തതതതߪ 0,6 × ௖݂ଶ଼ = ௕௖ߪܽܲܯ15 = >ܽܲܯ2,31 =௕௖തതതതߪ →�ܽܲܯ15 ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 Aux appuis :

௦௔ܯ = ௭ܯ0,3−
௠ ௔௫ = ܰܭ1,32− .݉

→ ௔ܣ = 3,93ܿ݉ ²
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࣋૚ =
૚૙૙× ࢇ࡭
×࢈ ࢊ

=
૚૙૙× ૜,ૢ૜

૚૙૙× ૚૜
= ૙,૜૙૛

1 =0,302  tableau
1 =0,913 ; 1 = 0,261 ; ଵܭ = 42,47

K=
ఈ

ଵହ(ଵିఈ)
=

଴,ଶ଺ଵ

ଵହ(ଵି଴,ଶ଺ଵ)
= 0,023

 La contrainte dans l’acier:

௦ߪ =
ெ ೞೌ

ఉభ×ௗ×஺ೌ
=

ଵ,ଷଶ×ଵ଴ల

଴,ଽଵଷ×ଵଷ଴×ଷଽଷ
= 28,30MPa .

௦ഥߪ =
௘݂

௦ߛ
=

400

1,15
= ܽܲܯ348

௦ߪ = 28,30MPa < ௦ഥߪ = ܽܲܯ348 → ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 La contrainte dans le béton: (Article 4.5.2/ BAEL 91)

௕௖ߪ = ܭ × ௦ഥߪ =
1

ଵܭ
× ଵߪ =

1

42,47
× 28,30 = ܽܲܯ0,67

=௕௖തതതതߪ 0,6 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௕௖ߪ = ܽܲܯ0,67 < =௕௖തതതതߪ →�ܽܲܯ15 ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

c)État limite de déformation (flèche):

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

Avec :

h : hauteur totale (15cm).

L : porté entre nus d’appuis.

Mt : moment max en travée.

Mo : valeur max du moment isostatique.

A : section des armatures.

d : hauteur utile de la section droite.
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16

1
)1 

L

h
 ══>

ଵହ

ଷ଼଴
= 0,0394 ≤

ଵ

ଵ଺
= 0,0625 ══>Condition non vérifiée.

010
)2

M

M

L

h t ══>
ଵହ

ଷ଼଴
= 0,0394 ≤

ଷ,଻ସ

ଵ଴×ସ,ସ଴
= 0,0850    ══>Condition non vérifiée.

febd

Atrav 2.4
)3  ══>

ଶ,ହଵ

ଵ଴଴×ଵଷ
= 0,0019 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,011══>Condition vérifiée.

Deux conditions non vérifiées, donc la vérification de la flèche est indispensable

݂=
ହ

ଷସ଼
×

ெ ௦×௟ర

ாೡ×ூ
;݂�ഥ =

௅

ହ଴଴

Avec :

L =380cm

Ev : Module de la déformation diffère.

Ev= 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య =10818, 865MPa

௙௩ܫ���������� : Moment d’inertie de la section homogénéisée.

௙௩ܫ���������������� =
௕

ଷ
( ଵܸ

ଷ + ଶܸ
ଷ) + 15 × )௧ܣ ଶܸ − )ܿ²

ℎ = ଵܸ + ଶܸ���; ଵܸ =
௫ܵ௫

଴ܤ
Avec : ௫ܵ௫: moment statique de la section homogène.

:଴ܤ Surface de la section homogène.

௫ܵ௫ =
ܾ× ℎଶ

2
+ (15 × ×௧ܣ ݀)

௫ܵ௫ =
100 × 15²

2
+ 15 × 2,51 × 13 = 11739,45ܿ݉ ଷ

଴ܤ = ܾ× ℎ + 15 × ௧ܣ = (100 × 15) + (15 × 2,51) = 1537,65ܿ݉ ²
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���ܸଵ =
௫ܵ௫

଴ܤ
=

11739,45

1537,65
= 7,63ܿ݉

ℎ = ଵܸ + ଶܸ → ଶܸ = ℎ − ଵܸ

ଶܸ = 15 − 7,63 = 7,37ܿ݉

௙௩ܫ =
ܾ

3
( ଵܸ

ଷ + ଶܸ
ଷ) + 15 × )௧ܣ ଶܸ − )ܿ²

௙௩ܫ =
100

3
(7,63ଷ + 7,37ଷ) + 15 × 2,51(7,37 − 2)²

௙௩ܫ = 29236,06ܿ݉ ସ.

݂=
×௦ܯ5 ݈ସ

384 × ௩ܧ × ௙௩ܫ
=

5 × 3,74 × 10ଷ × 3,8ସ

384 × 10818,865 × 10଺ × 29236,06 × 10ି଼

→ ݂= 0,0032�ܿ݉

݂̅=
݈

500
=

380

500

→����݂ ̅ = 0,76�ܿ݉

݂= 0,0032�ܿ݉ < ݂̅= 0,76�ܿ݉ → ܌ܖܗ۱ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 Conclusion:

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes

 Aux appuis:

 Armatures principales : 5HA10espacement st=20cm.

 Armatures de répartition : 5HA8espacement st=20cm.

 En travée:

 Armatures principales : 5HA10espacement st=20cm.

 Armatures de répartition : 5HA8espacement st=20cm.



Chapitre III Calcul des éléments

Page 59

Fig.III.2.10 : Ferraillage d’escalier
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III.3-Calcul des planchers :
Le plancher est constitué de corps creux et la dalle de compression (16+4) ; reposant sur des

poutrelles préfabriquées espacées de 65cm qui sont disposées dans le sens de la petits portée.

Ces dernières possèdent des armatures en attentes qui sont liées a celle 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 soudés nuance TS520)

Les mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées au BAEL91 (art

B .6 .8.423) .

20cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.

33cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.

FigIII.3.1 : plancher à corps creux .

III.3.1.1 calcul des armatures :

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

 A┴ : cm² par mètre

 linéaire.

 L : Entre axe des poutrelles (L= 65cm)

 fe : Limite d’élasticité de l’acier utilisée (fe= 520MPa)

A┴=
ସ୶଺ହ

ହଶ଴
= 0,5cm²/ml.

Soit :A┴ = 6 Ø6 = 1.70cm²avec un espacement e=20cm.

 Armatures parallèles aux poutrelles :

A║≥  
┴ۯ

ଶ

A║≥
ଵ.଻

ଶ
= 0.85 cm²

Soit :A║= 6Ø6= 1.70 cm² avec un espacement e= 20cm.

Donc : on optera pour un treillis soudé TL520.

ef

l
A




4
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Fig.III.3.2 : Treillis soudés (20×20)

III.3.1.2-Etude de la poutrelle :
On s’intéressera à l’étude de la poutrelle du plancher le plus sollicité, c’est à dire celui qui

supporte la plus grande charge d’exploitation .Elle se calcule comme une section en T

Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes :

1) Avant coulage de la dalle de compression (section rectangulaire) :

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire (12×4) ܿ݉ ଶ reposant

sur deux appuis.Elle est sollicitée par une charge uniformément répartieelle travaille en

flexion ; elle doit supporter en plus de son poids propre, le poids du corps creux qui est de

0.95 KN/m2 et celui de la main d’œuvre.

.

 Charges permanentes :

 Poids propre: G1= (0.04 × 0.12) × 25 = 0.12 kN/ml.

 Poids du corps creux : G2 = 0.95 × 0.65 = 0.62 kN/ml.

 Poids totale :

=௧௢௧ܩ G1 + G2 = 0,12 + 0,62 = 0,74 KN/ ml.

 Surcharge de l’ouvrier :

Q = 1 KN/ml.

a) Calcul à l’ELU :

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.

 Combinaison de charges :

qu =1,35G+1,5Q = (1,35×0,74) + (1,5×1)=2,5KN /ml.

 Moment max en travée :

ࡹ ࢛ =
૛࢒ൈࢗ

ૡ
=

૛ǡ૞ൈ૜ǡૡ૙૛

ૡ
ൌ Ͷǡͷͳ͵ ܰܭ .m

 Effort tranchant max :

ൈݍ ܮ

2
=

2,5 × 3,80

2
ൌ Ͷǡ͹ͷܰܭ
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 Ferraillage de la poutrelle :

d=h−c=4−2=2cm 4cm

12cm

௕ߤ =
ெೠ

௕×ௗమ௙௕ೠ
=

ସ,ହଵଷ×ଵ଴ల

ଵଶ଴×ଶ଴మ×ଵସ,ଶ
= 6,62 > =௟ߤ 0,392 .SDA

Remarque:

Comme la section de la poutrelle est faible, alors on prévoit des étais intermédiaire pour

l’aider à supporter les charges et surcharges auxquelles elle est soumise avant le coulage de la

dalle de compression

Ces étais sont généralement distant de 80cm à 120 cm

2)Calcul des poutrelles après coulage de la dalle de compression :

Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme une poutre

continue de section en T reposant sur plusieurs appuis .

Les charges et les surcharges seront considérées uniformément réparties sur l’ensemble des

Poutrelles, ces dernières doivent reprendre leur poids propre, le poids de corps creux et celui

de la dalle de compression.

 Dimensions de la poutrelle (article A.4.1 BAEL 91) :

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie, dont la largeur est

déterminée par l’entraxe de deux poutrelles consécutives.

ଵܾ ≤min (
௅

ଶ
,
௅భ

ଵ଴
, 8ℎ଴)

Avec :

 L : Distance entre deux faces voisines de deux poutrelles (L=65-12=53cm).

 L1 : Longueur de la plus grande travée (L1=480cm).

 b0 : Largeur de la nervure (b0=12cm).

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

ଵܾ ≤ min(
53

2
,
380

10
, 8 × 4) = min(26,5; 38; 32)

On prend ଵܾ = 26,5ܿ݉

On a : b=2× ଵܾ + ଴ܾ = 2 × 26,5 + 12 = 65cm
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Fig.III.3.3 : dimensions de la poutrelle.

 Combinaison de charge :

Nous considérons pour nos calculs, le plancher qui présente le cas le plus défavorable dans

notre cas tout les plancher on la même charge et surcharge.

 Poids propre du plancher : 5,16KN/m².

 Charge d’exploitation du plancher : 1,5KN/m².

G =5,16x0, 65=3,354KN/ml.

Q=1, 5x0, 65=0,975KN/ml.

 Combinaison des charges :

a) ELU :

qu = 1.35G+ 1.5Q = 1,35 x 3,354 + 1,5 x 0,975 = 6 KN/ml.

a) ELS :

qs = G+Q= 3,354+0.975= 4,329KN/ml.

 Choix de la méthode de calcul :

Les efforts internes sont tirés à partir du logiciel ETABS

Type 1 :

࢛ࢗ������������������������������������������������������������������������������������������������������ ൌ ૟ࡺࡷȀ࢓ ࢒

Le schéma statique de la poutrelle
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Calcul à L’ELU :

 Moments aux appuis :

Appui
Moment (KN.m)

0 -2,973

1 -4,78

2 -6,86

3 -8,43

4 - 9,04

5 -9,04

6 -8,43

7 -6,86

8 -4,78

9 -2,973

 Moments en travées :

Travée Moment (KN .m)

0-1 1,44

1-2 3,07

2-3 3,61

3-4 4,67

4-5 4,37

5-6 4,67

6-7 3,61

7-8 3,07

8-9 1,44
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 Efforts tranchants :

Appuis (KN)࢏ࢀ ା૚(KN)࢏ࢀ

0 -8,16 9,67

1 -10,84 12,19

2 -12,55 13,45

3 -13,95 14,27

4 -14 ,11 14,11

5 -14,27 13,95

6 -13 ,45 12,55

7 -12,19 10,84

8 -9 ,67 8,16

 Moments corrigés :

Moments aux appuis seront réduit de 1/ 3 :

Ma0=Ma9=-2,973-(1 / 3) x (-2 ,973)=-1,982KN.m

Ma1=Ma8= -4,78-(1/3) x(-4,78)=-3,186KN.m

Ma2=Ma7=-6,86-(1 /3 x (-6,86)=-4,573KN.m

Ma3=Ma6=-8,43-(1/3) x (-8 ,43)=-5,620KN.m

Ma4=Ma5 =-9,04-(1/3) x (-9,04)= -6,026KN.m.

Moments en travées seront majorés de 1/3 :

Mt(0-1)=Mt(8-9)=1,44+(1/3)x(1,44)=1,920KN.m

Mt(1-2)=Mt(7-8)=3,07+(1/3)x(3 ,07)=4,093KN.m

Mt(2-3)=Mt(6-7)=3,61+(1/3)x(3,61)=4,813KN .m

Mt(3-4)=Mt(4-5)=4,67+(1/3)x(4,67)=6,226KN.m

Mt(5)=4,37+(1/3)x(4, 37)=5,826KN.
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࢛ࢗ�������������������������������������������������������������������������������������������������� = ૟࢓/ࡺࡷ ࢒

Diagramme des moments fléchissant à L’ELU

9,67

Diagramme des efforts tranchant à L’ELU .

13,45

14,27
14,11

13,95
12,55

10 ,8412,19

8,16

10,84
12 ,55

14,11

9,67

12,19

13,45
14,27

13,95

8,16
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Type2 :

࢛ࢗ���������������������������������������������������������������������������������������������������� = ૟࢓/ࡺࡷ ࢒

Calcul à L’ELU :

 Moments aux appuis :

appui
Moment (KN.m)

0 -2,975

1 -4,78

2 -6,88

3 -8,39

4 - 9,21

 Moments en travées :

Travée Moment (KN .m)

0-1 1,44

1-2 3,07

2-3 3,62

3-4 4,61
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 Efforts tranchants :

Travée (ࡺࡷ)࢏ࢀ
(ࡺࡷ)ା૚࢏ࢀ

0-1 -8,16 9,66

1-2 -10,84 12,19

2-3 -12,57 13,43

3-4 -13,90 14,33

 Moments corrigés :

Moments aux appuis seront réduit de 1/ 3 :

Ma0=-2,975-(1 / 3)x(-2 ,97)=-1,983KN.m

Ma1= -4,78-(1/3)x(-4,78)=-3,186KN.m

Ma2=-6,88-(1 /3)x(-6,88)=-4,586KN.m

Ma3=-8,39-(1/3)x(-8 ,39)=-5,593KN.m

Ma4=-9,21-(1/3)x(-9,21)= -6,14KN.m.

Moments en travées seront majorés de 1/3 :

Mt(0-1)=1,44+(1/3)x(1,44)=1,920KN.m

Mt(1-2)=3,07+(1/3)x(3 ,07)=4,093KN.m

Mt(2-3)=3,62+(1/3)x(3,62)=4,826KN .m

Mt(3-4)=4,61+(1/3)x(4,61)=6,146KN.m
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࢛ࢗ������������������������������������������������������������������������������������� = ૟࢓/ࡺࡷ ࢒

Diagramme des moments fléchissant à L’ELU .

13,43

12,19

Diagramme des moments fléchissant à L’ELU

5,593
6,140

1,983

3,186
4,586

1,920

4,093
4,826

6,146

14,33

8,16

9,66

10,84
12,57

13,90
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Type3 :

6KN/ml=࢛ࢗ���������������������������������������������������������������������������������

Calcul à L’ELU :

 Moments aux appuis :

appui
Moment (KN.m)

0 -5,522

1 -6,810

2 -7,960

 Moments en travées :

Travée Moment (KN .m)

0-1 2,67

1-2 3,84

 Efforts tranchants

APPUIS (ࡺࡷ)࢏ࢀ
(ࡺࡷ)ା૚࢏ࢀ

0 -11,10 11,93

1 -12 ,67 13,33

 Moments corrigés :

Moments aux appuis seront réduit de 1/ 3 :

Ma0=-5,522-(1 / 3)x(-5,522)=-3,681KN.m

Ma1= -6,81-(1/3)x(-6,81)=-4,540KN.m
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Ma2=-7,96-(1 /3)x(-7,96)=-5,306KN.m

Moments en travées seront majorés de 1/3 :

Mt(0-1)=2,67+(1/3)x(2,67)=3,560KN.m

Mt(1-2)=3,84+(1/3)x(3 ,84)=5,120KN.m

6KN/ml=࢛ࢗ���������������������������������������������������������������������������������

Diagramme des moments fléchissant à L’ELU .

Diagramme des efforts tranchants à L’ELU

4,54

5,306

3,56
5,12

3,681

13,33
11,93

12,67
11,10
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Ferraillage à L’ELU :

Armatures longitudinales :

 Les moments max sur appuis et en travées sont :

௠ܯ ௔௫
௧ =6,226KN. m

௠ܯ ௔௫
௔ = ܰܭ6,14 .݉

 L’effort tranchant max est :

ܶ௠ ௔௫ = ܰܭ14,33

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

suivantes :

b=65cm ; ଴ܾ = 12ܿ݉ ;h=20cm ;ℎ଴ = 4ܿ݉ �;݀ = 18ܿ݉

b=65cm

 En travée :

௠ܯ ௔௫
௧ = ܰܭ6,226 .݉

Le moment équilibré par la dalle de compression :

௧ܯ = ܾ× ℎ଴ × ௕݂௨(݀−
ℎ଴
2

)

௧ܯ = 0,65 × 0,04 × 14,2 × 10ଷ൬0,18 −
0,04

2
൰= ܰܭ59,072 .݉

௠ܯ ௔௫
௧ = ܰܭ6,226 .݉ < ௧ܯ = ܰܭ59,072 .݉

݊݋ܦ �݈ܿᇱܽ݁ݔ ݊ ݎ݁ݐݑ݁ ݏ݁� ݑݐݏ݅� ݈ܽ�ݏ݊ܽ݀݁� ݐܽ� ܾ݈ �݁݀ ݉݋ܿ݁� ݎ݁݌ ݏ݅ݏ ݊݋ ,d’ou la section en (T) se calcule

comme une section rectangulaire (b x h)= (65x20)cm².

h=20cm

଴ܾ=12cm

ℎ଴=4cm
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μu=
ெ ೘ ೌೣ
೟

௕ௗ²௙್೎
=

଺,ଶଶ଺௑ଵ଴ల

଺ହ଴௑ଵ଼଴²௑ଵସ,ଶ଴
= 0,021

μu=0,021< μl= 0,392     →    S.S.A (Section Simplement Armée). 

μu=0,021  → 0,989=ߚ (donnée par le tableau).

 Les armatures nécessaires (traction) :

Ast =
ெ ೘ ೌೣ
೟

ఉௗఙೞ
=

଺,ଶଶ଺௑ଵ଴ల

଴,ଽ଼ ଽ௑ଵ଼଴௑ଷସ଼
= 1,00cm².

Soit : Ast = 3 HA10=2,35cm² .

La table est entièrement tendue donc le calcul se fera comme une section rectangulaire

( ଴ܾx h).

 Aux appuis:

μu=
ெ ೘ ೌೣ
ೌ

௕బ೏²೑್೎

=
଺,ଵସ௑ଵ଴ల

ଵଶ଴௑ଵ଼଴²௑ଵସ,ଶ଴
= 0,111

μu=0,111< μl= 0,392 S.S.A (Section Simplement Armée).

μu=0,167 ߚ = 0,940 (donnée par le tableau).

Ast =
୑ ౣ ౗౮
౗

ஒୢ஢౩
=

଺,ଵସଡ଼ଵ଴ల

଴,ଽସ଴ଡ଼ଵ଼଴ଡ଼ଷସ଼
= 104,30mm² = 1,04cm².

Soit : Ast = 1HA12=1,13cm².

 Calcul des armatures transversales :
Le diamètre minimal des armatures transversales :( BAEL91mod 99 ,Art.A.7.2)

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par la formule suivante :

߶t  ≤  min (
௛

ଷହ
;
௕బ

ଵ଴
; ∅௧

௠ ௔௫)

Φt  ≤  min (
ଶ଴

ଷହ
;
ଵଶ

ଵ଴
; 1) = 0,571cm

Soit 2HA8=1cm²

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier deϕ8

65cm

20cm18cm

12cm

20cm
18cm
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Espacement des armatures transversales :

St ≤ min ( 0,9 d ; 40cm) = min(16,2 ; 40) =16,2cm. 

On prend: St=15cm

 Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité (BAEL 99 Art 4.2.1) :

Aadoptée ≥Amin = 0.23 x b x d x
୤୲ଶ଼�

୤ୣ

Avec ௧݂ଶ଼ = 0,6 + 0,06 ௖݂ଶ଼ = 0,6 + 0,06(25) = ܽܲܯ2,1

 En travée :

Amin = 0,23 x b x d x
୤୲ଶ଼�

୤ୣ
=0,23x12x18x

ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 0,26cm²

A =2,35cm² >Amin = 0,26cm² ══>condition vérifiée.


appuis :

Amin = 0.23 x b x d x
୤୲ଶ଼�

୤ୣ
=0.23x12x18x2.1/400 = 0,26cm².

A = 1cm² > Amin = 0,26cm→condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant (Art 51.211/BAEL91 modifié 99) :

On doit vérifier que : τu ≤   τu

τu= min (
ை,ଶ௙೎మఴ

ఊ್
; 5MPa) Pour les fissurations non préjudiciables.

τu= min (3,33 ; 5MPa) = 3,33MPa.

τu =
୘ౣ ౗౮

ୠబ.ୢ

Tmax = 14,33KN.

τu =
୘ౣ ౗౮

ୠబ.ୢ
=

ଵସ,ଷଷ୶�ଵ଴య

ଵଶ଴×ଵ଼଴
= 0,66MPa.

τu = 0,66MPa< ௨߬തതത=3,33MPa.→ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é �݁.

IL n’y a aucun risque de cisaillement.
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Vérification de la contrainte d’adhérence (Art A.6.1, BAEL99) :

Il faut vérifier que :

En travée

௦߬௘≤ ௦߬௘തതതത=Ψ௦.f୲ଶ଼ =1,5x2,1=3,15MPa.

Avec : =Ψ௦ =1,5

ft28= 0,6+0,06fc28 .

En travée :

∑U୧= n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 1 = 9,42ܿ݉

τse=
୘ౣ ౗౮

଴.ଽୢ ∑୙౟
=

ଵସ.ଷଷ୶ଵ଴య

଴.ଽ୶ଵ଼଴୶ଽସ,ଶ଴
= 0,93MPa.

௦߬௘=0,78MPa < ௦߬௘തതതത=3,15MPa.══>Condition vérifiée.

En appuis :

∑U୧= n × π × ∅ = 1 × 3,14 × 1,2 = 3,768ܿ݉

τse=
୘ౣ ౗౮

଴.ଽୢ ∑୙౟
=

ଵସ.ଷଷ୶ଵ଴య

଴.ଽ୶ଵ଼଴୶ଷ଻,଺଼
= 2,34MPa.

௦߬௘=2,34MPa < ௦߬௘തതതത=3,15MPa.══>Condition vérifiée.

Pas de risque d’entrainement des barres.

 Ancrage des barres aux appuis (A6.1.21 BAEL91modifié 99) :

௦ܮ =
∅ × ௘݂

4 ҧ߬௦
Avec :

ҧ߬௦  = 0,6ψ²ft28 = 0,6x1,5²x2,1=2,835MPa.

           ψ=1,5 pour les HA400 

௦ܮ���� =
∅ × ௘݂

4 ҧ߬௦
=

1 × 400

4 × 2,835
= 35,27ܿ݉ .

On prend : Ls=38cm

 Remarque :

La longueur d’ancrage Ls dépasse la largeur de la poutre, on adoptera un crochet normal,

donc on substitue à Lc la longueur d’ancrage.

La=0.4Ls = 0,4x38=15,2cm.

Soit :La=16cm.

 Vérification a l’ELS

(Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des moments à

l’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’E.L.U par le coefficient qs/qu.)
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qs = G+Q=4,329 KN/m

qu = 6Kn/ml

qs/qu =4,329/6 = 0,721.

Type 1 :

 Calcul des moments fléchissant :

Moments aux appuis :

Ma0=Ma9=-1,982× 0,721 = −1,429KN.m

Ma1=Ma8= -3,186 × 0,721 = −2,297KN.m

Ma2=Ma7=-4,573× 0,721 = −3,297KN.m

Ma3=Ma6=-5,620× 0,721 = −4,052KN.m

Ma4=Ma5=--6,026× 0,721 = −4,344KN.m.

Moments en travées :

Mt(0-1)=Mt(8-9)= 1,920× 0,721 =1,384KN .m

Mt(1-2)=Mt(7-8)= 4,093× 0,721 =2,951KN .m

Mt(2-3)=Mt(6-7)= 4,813× 0,721 = 3,470KN .m

Mt(3-4)=Mt(5-4)= 6,226× 0,721 = 4,448 KN.m

Mt(5)= 5,826× 0,721 = 4,200 KN.m

 Efforts tranchants :

Travée (KN)࢏ࢀ ା૚(KN)࢏ࢀ

0-1 -5,88 6,97

1-2 -7,82 8,79

2-3 -9,05 9,70

3-4 -10,06 10,29

4-5 -10,17 10,17

5-6 -10,29 10,06

6-7 -9,70 9,05

7-8 -8,79 7,82

8-9 -6,97 5,88
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࢙ࢗ ൌ ૝ǡ૜૛ૢࡺࡷȀ࢓ ࢒

6,79

Diagramme des efforts tranchants à L’ELS

9,70

10,29
10,17

10,06
9,05

7,82

8,79

5,88

7,82
9,05

10,17

6,79
8,97

9,70

10,29
10,06

5,88
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Type 2:

Moments corrigés :

Moments aux appuis:

Ma0=-1,983× 0,721 = −1,429KN.m

Ma1= 3,186× 0,721 = −2,297KN.m

Ma2=-4,586× 0,721 = −3,306KN.m

Ma3=-5,593× 0,721 = −4,032KN.m

Ma4= -6,14× 0,721 = −4,426KN.m.

Moments en travées :

Mt(0-1)=1,920× 0,721 = 1,384KN.m

Mt(1-2)= 4,093× 0,721 = 2,951KN.m

Mt(2-3)= 4,826× 0,721 = 3,479KN .m

Mt(3-4)= 6,146× 0,721 = 4,431KN.m

Efforts tranchants :

Travée (ࡺࡷ)࢏ࢀ
(ࡺࡷ)ା૚࢏ࢀ

0-1 -5,88 6,96

1-2 -7,82 8,79

2-3 -9,06 9,68

3-4 -10,02 10,33
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࢙ࢗ�������������������������������������������������������������������������������������������������� = ૝,૜૛ૢ࢓/ࡺࡷ ࢒

4,032 4,426

Diagramme des moments fléchissant à L’ELS .

9,68 10,33

6,96 8,79

Diagramme des moments fléchissant à L’ELS.

1,429
2,297

3,306

1,384

2,951
3,479

4,431

7,82
9,065,88 10,02
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࢙ࢗ���������������������������������������������������������������������������������� = ૝,૜૛ૢ࢓/ࡺࡷ ࢒

Moments corrigés :

Moments aux appuis:

Ma0=-3,681× 0,721 = −2,654KN.m

Ma1=- 4,54× 0,721 = −3,273KN.m

Ma2=-5,306× 0,721 = −3,825KN.m

Moments en travées :

Mt(0-1)= 3,560× 0,721 = 2,566KN.m

Mt(1-2)= 5,120× 0,721 = 3,691KN.m

Efforts tranchants

Travée (ࡺࡷ)࢏ࢀ
(ࡺࡷ)ା૚࢏ࢀ

0-1 -8,00 8,60

1-2 -9,14 9,61
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࢙ࢗ����������������������������������������������������������������������������������������������������� = ૝,૜૛ૢ࢓/ࡺࡷ ࢒

Diagramme des moments fléchissant à L’ELS .

Diagramme des efforts tranchants à L’ELS.

3,273

3,825

2,566
3,691

2,654

9,61
8,60

8,00

9,14
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 Moments fléchissants :

1. Sur appuis : Mser =6,14x0,721=4,426KN

2. En travées : Mser =6,226x0,721=4,488KN

Vérification de la résistance à la compression de béton:

La contrainte de compression dans le béton :

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄భ
≤ ത௕௖ߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼.

 Aux appuis :

La section d’armatures adoptée aux appuis :As=2 ∅12=2,26cm2

1 =
db

AS

.

.100

0

=
18.12

26,2.100
= 1,046 → 1 = 0,858→ 1 = 0,426

K=
)1(15 1

1






=

)426,01(15

426,0


= 0,0495

S =
s

ser
a

Ad

M

..1
=

ସ,ସଶ଺×ଵ଴ల

଴,଼ହ଼×ଵ଼଴×ଵଶ଴
=238,82MPa <348MPa…………….. condition vérifiée

bc =0,0495×238,82= 11,82MPa < bc =15MPa……………….condition vérifiée.

 En travée :

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est As =3 ∅12= 3,39cm2

1 =
db

AS

.

.100

0

=
18.12

39.3.100
=1,57 → 1 = 0,836→ 1 = 0,492

K=
)1(15 1

1






=

)492,01(15

492,0


= 0,065.

La contrainte dans les aciers est :

≥௦ߪ ത௦ߪ avec : ത௦ߪ =
௙೐

ఊೞ
.

s =
s

ser
t

Ad

M

..1
=

ସ,ସ଼଼×ଵ଴ల

଴,଼ଷ଺×ଵ଼଴×ଷଷଽ
= 348MPa…………condition>�ܽܲܯ87,98 vérifiée

bc =0,065×87,98= 5,72MPa < bc =15MPa …………. condition vérifiée

Donc les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes à l’ELS.

Etat limite d’ouverture des fissures :

Les poutrelles ne sont pas soumises à des agressions (Fissuration peu préjudiciable) .
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 Vérification à la fléche :

I l n’est pas necessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.

L = 460cm (longueur entre nus d’appuis)

h = 20cm (hauteur totale de la poutrelle).


16

1


l

h
→

ଶ଴

ଷ଼଴
=0,053 ≤

16

1
…………… (1)……condition non vérifiée.


l

h
≥

10

1

0M

M s
t ……………………………(2).


஺ೞ೟

௕బ×ௗ
≤

ସ,ଶ

௙೐
……………………………(3).

Vu que la première condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la flèche.

f =
FvV

t

IE

LM

.10

. 2

< f

f =
500

L
=
ଷ଼଴଴

ହ଴଴
= 7,6݉݉

Ev= 3700 3
28cf =3700 3 25 =10818,88MPa

Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.

v

fv

I
I

.1

.1,1 0




0I : Moment d’inertie total de la section homogène par rapport au CDG de la section

avec (n =15)













28

28

..4

.75,1
1;0max

ts

t

f

f




1Y : Position de l’axe neutre :

1Y =



i

ii

s

ys .

=ߩ
ܣ

଴ܾ × ݀
=

2,35

12 × 18
= 0,01088.

1Y =
      

    st

st

nAbhhhb

dAnhhhbhhhhb





000

000000

..

..2/2/.

ଵܻ =
(଺ହ×ସ)×

ర

మ
ା(ଶ଴ିସ)×ଵଶ[(ଶ଴ିସ)/ଶାସାଵହ×ଷ,ଷଽ×ଵ ]଼

(଺ହ×ସ)ା(ଶ଴ିସ)×ଵଶାଵହ×ଷ,ଷଽ
= 7,436cm

ଶܻ= h-y1 = 12,564cm

0I =      2

2

2

0
1

2
0

00
3
2

3
1

0 ..15
2123

cyA
h

y
h

bbhyy
b

s 





















଴ܫ =
ଵଶ

ଷ
[7,436ଷ + 12,564ଷ] + 4(65 − 12)ቂ

ସమ

ଵଶ
+ ቀ7,436 −

ସమ

ଶ
ቁቃ+ 15.2,35 × (12,564 − 2)².
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=଴ܫ 21768,4cm4

௩ߣ =
ͲǡͲʹ ൈ ௧݂ଶ଼

൤ʹ ൅
͵ܾ ଴

ܾ
൨ߩ

=
0,02 × 2,1

ቂʹ ൅
3 × 12

65
ቃͲǡͲͳͲͅ

= 1,52.

ൌߤ ൤ͳെݔܽܯ
0,75 × 2,1

4 × 0,01088 × 87,98 + 2,1
൨ൌ Ͳǡ͵ ͺ ͲǤ

௙௩ܫ → =
ଵǡଵൈଶଵ଻଺ ǡ଼ସ

ଵା଴ǡଷ଼଴ൈଵǡହଶ
ൌ ͳͷͳ͹ͺ ǡʹ ͹ܿ ݉ ସ.

f =
fvv

s
t

IE

xLM

..10

2

f =
ସǡସ଼଼ൈଷǡ଼ ଴మ

ଵ଴ൈଵ଴଼ଵ ǡ଼଼ ଼ൈଵ଴యൈଵହଵ଻ ǡ଼ଶ଻ൈଵ଴షఴ
ൌ ͲǡͲͲ͵ ͻ݉ ൌ ǡ͵ͻ݉ ݉ Ǥ

f = 3,9mm൑ ݂̅=7,6mm………………..condition vérifiée.

Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées ;alors les poutrelles seront féraillées comme suit :

En travée : 3HA12.

Aux appuis :2HA12.
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III.4-Calcul de la poutre palière :
La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, poids du mur et la réaction de la

paillasse. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux sa portée est de 3,60 m. (Entre nus

d’appuis).Le calcul se fera en flexion simple.

III.4.1-Pré dimensionnement :

 Hauteur de la poutre :

ܕۺ ܠ܉
૚૞

≤ ≥ܜܐ
ܕۺ ܠ܉
૚૙

L : portée maximale entre nu d’appui

h : hauteur de la poutre palière
૜૟૙

૚૞
≤ ≥ܜܐ

૜૟૙

૚૙
24≤ h ≤36

On opte pour h =30cm.

 La largeur :

૙.૝ܜܐ≤ ≥܊ ૙.ૠܜܐ
b : larguer de la poutre palière

૚૛ܕ܋ ≤ ≥܊ ૛૚ܕ܋

On opte pour b=25cm

b ≥ 20cm                 b = 25cm

h ≥ 30cm h = 30cm 

h/b = 1,2 < 4

Toutes les conditions sont Vérifiées.

Notre poutre a pour dimensions (b× ℎ) =(25× 30)ܿ݉ ଶ.

Détermination des charges et des surcharges :

 Poids propre de la poutre : Gp = 25 x 0,25 x 0,30 = 1,88 KN/ml



 Chargement dû au poids du mur extérieur : Gmur=2,36KN /m

 Réaction du palier à l’ELU : …………………..= 37 ,37KN

 Réaction du palier à l’ELS : ………………….= 26,85 KN
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 Combinaisons à considérer :

l’ELU :

qu= 1,35 G + ܴ௕௨ = 1,35 x (1,88+2,36) + 37,37 = 45,63 KN/m

l’ELS :

qs= G + ܴ௕௦ = (1, 88+2,36) + 26, 85 = 31,09KN/ml

Calcul à l’ELU

qu=45 ,63KN/ml

3,60

Moment isostatique :

ࡹ ࢛ = ௨ݍ
݈ଶ

8
= 45,63

3,60ଶ

8
= 53,41KN. m

b) Effort tranchant :

௨ܶ =
௨݈ݍ

2
=

45,63 × 3,60

2
= 69,81KN

 Ma= -0.3x 53, 41= -16,02KN.m

 Mt= 0.85x 53,41=45,40KN.m
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qu=45,63KN/ml

16,02 16,02

Diagramme des moments fléchissent et des efforts tranchant.

3,60

ܰܭ)௭ܯ .݉ )

45,40

௬ܶ(ܰܭ)

69,81

69,81
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Calcul des armatures à L’ELU :
Ferraillage à l’ELU :

a) Armature principales :

 En travée :

μ୳
୲ =

M୲

bdଶfୠ୳

μ୳
୲ =

45,40 × 106

250 × 280² × 14,2
= 0,163 < 0,392 → �ܵ . ܣܵ.

 β = 0,910 0,163 = ߤ

=ܜۯ
ۻ ܝ

઺܌ોܜܛ

௧ܣ =
45,40 × 10ଷ

0,910 × 28 × 348
= 5,12ܿ݉ ଶ

Soit : 6H12=6,78cm2

 Sur appuis :

ܝૄ
܉ =

ۻ ܉

ܝ܊܎૛܌܊

ܝૄ
܉ =

16,02 × 106

250 × 2802 × 14,2
= 0,058 < 0,392 → �ܵ . .ܵ ܣ

=ߤ 0,058 β=0,970 

܉ۯ =
ۻ ܉

઺²܌ોܜܛ

௔ܣ =
16,02 × 10ଷ

0.970 × 28 × 348
= 1,69ܿ݉ ଶ

Soit : 3HA12=3.39cm2
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Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité :(BAEL A-4-2-1) :

A୫ ୧୬ = 0.23bd
f୲ଶ଼
fୣ

௠ܣ ௜௡ = 0,23.25.28.
ଶ.ଵ

ସ଴଴
=0,85cm2

At=6,78 >0,85→condition vérifié.

Aa=3.39 > 0,85→condition vérifié.

Armatures transversales (Art A.7.2,2 BAEL91 modifié 99) :

Les diamètres des armatures transversales doivent être :

∅௧≤ ݉ ݅݊ ��∅௟�;
௛

ଷହ�
;
௕

ଵ଴
= min 12 ; 8,57 ; 25 = 8,57 mm

݊݋� ݎ݁݌� ݊݀�����∅௧ = 8݉݉ .

௥௧ܣ =
గ∅మ

ସ
=

ଷ,ଵସ×଴, ²଼

ସ
= 0,50ܿ݉ ².

Soit 4HA8 = 2,01cm².

 Vérification de l’effort tranchant :(BAEL Art A-5-2-1) :

࢛࣎ =
࢛ࢀ
ࢊ࢈

௨߬ =
69,81 × 10ଷ

250.280
= ܽ݌ܯ0,99

ҧ߬௨ = ݉ ݅݊ (
଴,ଵହ×௙೎మఴ

ଵ,ହ
; ܲܯ4 )ܽ= 2.5MPa .

�����࢛࣎ < ത࢛࣎ →condition vérifié 

L’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :

 Influence sur les armatures :

On doit vérifier que :

௔ܣ ≥ ௠ܣ ௜௡ =
×௦ߛ ( ௨ܶ +

ெೌ

଴,ଽ×ௗ
)

௘݂
.

࢛࡭ > ࢓࡭ ࢔࢏

࢛࣎ < ത࢛࣎
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௠ܣ ௜௡ =
ଵ,ଵହ×(଺ଽ,଼ଵ×ଵ଴యି

భల,బమ×భబల

బ,వ×మఴబ
)

ସ଴଴
= −17,94݉݉ ² = −0,18ܿ݉ ².

-0,18 cm²< 3,39 cm² Condition vérifiée.

 Influence sur le béton :

On doit vérifier que:

௨ܶ
௠ ௔௫ < ௨ܶ

௨ܶ =
0,4 × ௖݂ଶ଼ × ܽ× ܾ

௕ߛ
Avec : a=0,9d ௨ܶ

௠ ௔௫ = ܰܭ69,81 .

���������ܶ௨ =
଴,ସ×ଶହ×ଵ଴య×଴,ଽ×଴,ଶ଼×଴,ଶହ

ଵ,ହ
= ܰܭ420 .

࢛ࢀ���������������������������������
࢓ ࢞ࢇ = ܰܭ69,81 < ௨ܶ = ܌ܖܗ܋���������������ܰܭ420 ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

 Vérification de la contrainte d’adhérence : BAEL91.ArtA6.1.3 :

On doit vérifier que :

La contrainte d’adhérence, au niveau de l’appui le plus sollicité est :

௦߬௘ =
௨ܶ
௠ ௔௫

0,9݀∑ܷ௜
=

69,81 × 10ଷ

0,9 × 280 × 131,88

௦߬௘= 2,1MPa.

Avec : ∑ui= 3x3,14x14=131,88mm

௦߬௘തതതത= Ψݏ× f
t28

=1,5 x 2,1 = 3,15MPa.

Avec : Ψ1,5=ݏ pour les aciers HA.

Donc :    τ
se

= 2,1MPa < ௦߬௘തതതത=3,15MPa Condition vérifiée.

࢙࣎ ࢋ ≤ ࢙࣎ തതതതࢋ



Chapitre III Calcul des éléments

Page 91

 Calcul du scellement droit : (Art A.6.1.21/ BAEL91) :

La longueur du scellement droit est donnée par la formule suivante :

Avec : ҧ߬௦௖= 0,6×ψs² ×ft28 : coefficient de scellement

ψ
s
= 1,5 pour les barres à haute adhérence

ҧ߬௦௖= 0,6 x (1,5)
2

x2,1= 2,835 MPa.

௦݈ =
ଵଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
= 423,3݉݉��������������݈௦ = 45ܿ݉ .

La largeur d’ancrage:

Les armatures doivent comporter des crochets, vu que la longueur du scellement est

Importante .Dont la largeur d’ancrage est fixée a 0,4Ls.

௖݈ = 0,4 ௦݈ = 0,4× 45���������������������݈௖ = 18�ܿ݉ .

Calcul a l’ELS :
௦ݍ = ݈݉/ܰܭ31,09

a)Moment isostatique :

௦ܯ = ௦ݍ
݈ଶ

8
= 31,09

3,60ଶ

8
= 50,37KN. m

b) Efforts tranchant :

������ܶ௨ =
௦݈ݍ

2
=

31,09 × 3,60

2
= 55,96KN

Ma= -0.3x50,37= -15,11KN.m

Mt= 0.85x 50,37=42,81KN.m

3,60

ls =
ф௙೐

଴,ସఛതೞ೎
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55,96

ࡹ ࡺࡷ)ࢠ ࢓. )

15,11

-

3,60

(ࡺࡷ)࢟ࢀ

+

-

-55,96

15,11

-

+

42,81
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Vérifications à l’ELS:

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

Il faut vérifier :

 Les contraintes dans le béton :

ોഥܛ =
܍܎
઻ܛ

=
400

1.15
= 348Mpa

 Les contraintes dans l’acier :

ഥ࣌ࢉ࢈= 0,6fc28=0,6.25=15Mpa

Et : ௕௖ߪ =
ఙೞ

௄భ
Avec : ௦ߪ =

ெ ೞ೟

ßௗ஺ೞ೟

ß ; k1 : Sont tirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures

comprimées en fonction de ρ, qui égale à : ρ = 
ଵ଴଴஺ೞ೟

ௗ௕బ

a) En travée :

At=6,78cm2

ρ =
ଵ଴଴×଺,଻଼

ଶହ×ଶ଼
=0,97 ⇒K1=21,23, ß =0, 862

ોܜܛ=
ସଶ,଼ଵ×ଵ଴ల

଺଻଼×଴.଼଺ଶ×ଶ଼଴
=261,61MPa.

ોܜܛ= 261,61Mpa < 348Mpa → ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

௕௖ߪ =
ଶ଺ଵ,଺ଵ

ଶଵ,ଶଷ
= 12,32MPa

ો܋܊�= 12,32Mpa < σഥୱ୲= 15Mpa → ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

࢙࣌≤ ഥ࢙࣌

ો܋܊≤ ોഥ܋܊
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Sur appuis :

As=3HA12= 3.39cm2.

ρ = 
ଵ଴଴×ଷଷଽ

ଶହ଴×ଶ଼଴
=0,484 ⇒ ß =0,894, K1=32,17

௦ߪ =
ଵହ,ଵଵ×ଵ଴ల

���ଷଷଽ×଴.଼ଽସ×ଶ଼଴
=178,06Mpa

σୱ୲= 178,06Mpa < 348Mpa → ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

௕௖ߪ =
ଵ଻ ,଼଴଺

ଷଶ,ଵ଻
= 5,53MPa

σୠୡ�= 5,53Mpa < σഥୱ୲= 15Mpa → ܌ܖܗ܋ ܚܑ܍ܞܖܗܜܑܑ .܍éܑ܎

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

BAEL91modifié 99).

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

conditions suivantes sont vérifiées :

As : section adoptée en travée.

fe : limite élastique des aciers (400Mpa).

Mt= moment max en travée à l’ELS.

Mo= moment max isostatique (ql²/8).

16

1
)1 

L

h
→

ଷ଴

ଷ଺଴
= 0,83 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0,0625 →Condition vérifiée.

010
)2

M

M

L

h t →
ଷ଴

ଷ଺଴
= 0,083 ≥

ସଶ,଼ଵ

ଵ଴×ହ଴,ଷ଻
= 0,081 →Condition vérifiée.

febd

Atrav 2.4
)3  →

଺,଻଼

ଵ଴଴×ଶ଼
= 0,0024 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,011 →Condition vérifiée.

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

 Donc les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.
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Conclusion :

le ferraillage de la poutre palière sera comme suit :

Armatures longitudinales :

 3HA12 filantes et 3HA12 chapeaux pour le lit inférieur.

 3HA 12 filantes pour le lit supérieur.

Armatures transversales :

 1cadre et 1 étrier en ૡ࡭ࡴ .
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a = 4.20m

b= 1m

x

y

III.5.Calcul de la console :

I. Calcul des portes à faux :

Les consoles à calculés sont en dalle pleine de 15 cm , ils reposent sur 3appuis comme montré sans le schéma ci-dessous.

௫ܮ�������������������������������� = 100ܿ݉

II. Détermination des Charges et surcharges :

Poids de la dalle : G=5,16KN/M² (voir chapitre 2)

III. Combinaison de charges à l’ELU :

qu= 1.35 G +1.5Q

qu= (1.35 x 5 ,16 +1.5x1 .5)x1= 9,22KN/ml.

IV. Calcul des efforts internes :
Le calcul de fera à l’aide des abaques de GALERKIN et HAHN(voir aide mémoire RDM Dunod)

Afin de faciliter les calculs nous allons considérer un panneau de dalle rectangulaire reposant sur 3appuis comme montré dans le

schéma ci-dessous :

=ߩ b/a = 1/4.20 = 0.24

À partir du rapport b/a on tire des de l’abaque de GALERKIN et HAHNles coefficients��઺૚ ,઺૜, ૚ૃ, ૛ૃ.

Après interpolation des coefficients on retrouve les valeurs suivantes :

��઺૚ =0.02

��઺૜ = 0.01

૚ૃ = 0.18

૛ૃ = 0.63

A) Moments fléchissant :
 Autour de xx : le moment est max au niveau du point :

Mx=ߚଵ.q.a² = 0.02x9.22x4.20² = 3.25 KN.M.

 Autour de yy : le moment est max au centre du panneau :

My=ߚଷ.q.a² = 0.01x9.22x4.20² = 1.63KN.M.

Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on multiplie M max
z par des coefficients réducteurs, on obtient ainsi les

moments suivants :

 Autour de xx :

Mx= 0.85. M max
x = 0.85x3.25= 2.76KN.m

 Autour de yy :

My= 0,85. M max
y = 0,85x1.63 = 1.39KN.m

150 cm

௬ܮ =420cm


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B) Efforts tranchants :

 Dans le sens yy :

Tx=ߣଶ.q.a.b =0.63x9.22x4.20x1 = 24.40 KN
 Dans le sens xx :

Ty= ଵ.q.a.bߣ = 0.18x9.22x4.20x1 = 6.97 KN

V. Ferraillage de la dalle :

Le calcul se feraà en flexion simple pour une bande delargeur (b=1m) et d’épaisseur (e୮=15cm).

 Armatures dansle sens yy :

 
S.S.A⇒0,392=μ≤0,012=

130×1000×14,2

10×2.76
=

.b.df

M
=μ u2

6

2
bu

t
u

0.994=β⇒0,012=μ u

2
4

st

t cm0.61=
0.994×130×348

10×2.76
=

.d.βσ

M
=Ast

On opte pour 5HA10=3.90cm² /ml ;avec un espacement de 20cm

 Armatures dans le sens xx :

 
S.S.A⇒0,392=μ≤0.006=

130×1000×14,2

10×1.39
=

.b.df

M
=μ u2

6

2
bu

t
u

0.997=β0,006=μu ⇒

2
4

st

t cm0.31=
0.997×130×348

10×1.39
=

.d.βσ

M
=Ast

On opte pour 4HA10=3,14cm²/ml, avec un espacement de 25cm

Vérification à l’ELU :

A) Espacement des armatures :

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

Armatures principalesSt< min {3h ; 33cm}

St=20 cm< 33�ܿ݉

Armatures de répartitionSt< min {4h ; 45cm}

St=25 cm< 45�ܿ݉ �

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

 Dans le sens xx :

Les armatures tendues d’une section soumise à la flexion doivent présenter une section minimale correspondante aux taux

d’armatures suivants :

܅ ܠ > ܅ ૙ (3-ૉ ) /2

Pour les aciers HA 400����������������������ܹ ଴ = 0.0008

ܹ ଴ (�ߩ-3) /2=
଴.଴଴଴଼ቀଷି�

�భ

ర,మబ
ቁ

ଶ
=0.001

ࢃ ࢞:Rapport de la section tendue suivant xx par rapport à la section totale du béton.

ܹ௫ = =
୅౮

ୗ
=

ଷ,ଵସ

ଵ଴଴୶ଵହ
=0.002

܅��������������������� ܠ > ܅ ૙ (3-ૉ�) /2

 Dans le sensyy :

La section minimale suivant yy doit vérifier la condition suivante :

܅ ܡ > ܅ ૙

ࢃ ࢟:Rapport de la section tendue suivant yy par rapport à la section totale du béton.

ܹ௬ =
୅౯

ୗ
=

ଷ.ଽ଴

�ଵ଴଴୶ଵହ
=0.0026

ࢃ ࢟ > ࢃ ૙
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:τse

:τse

; Donc : seτ =0.46 Mpa.

A) Contrainte tangentielle :(Art.A.5.2,2 / BAEL91)

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :

maxV =24.40 KN.

=uτ
1501000

1040.24

.

3






db

Vu =0,16MPa

b

cj

γ

f
×0.07 =

1.5

25
×0.07 = 1,16MPa

b

cju

u γ

f
×0.07

d×b

V
=τ ≤ …………Les armatures transversales ne sont pas nécessaires√

B) Entrainement des barres :(Art.A.6.1,3 / BAEL91)

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

Calcul de

;15.31.25.1.fΨ=τ t28sse MPa

Avec : sΨ =1.5 (pour les aciers H.A).

Calcul de

 Dans le sens yy :

15,1
157×150×0.9

10×24.40
=τ

mm571=3.14x5x10=U

3

se

i∑

MPa

sese ττ  ………………….Pas de risque d’entrainement des barres

 Dans le sens xx :

1,44
125.6×150×0.9

24.40x10
=τ

mm125.6=3.14x4x10=U

3

se

i∑



E) Longueur dscellement droit :(Art A.6.1,2BAEL91)

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.

Calcul de τsu :

τsu = 0.6ψ² ft28 = 0.6 (1.5)² 2.1 = 2.835 MPa.

Lୱ 4x2,835

1x400
= = 35.27 cm ; On prendܛۺ =40 cm.

Vu que lsdépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les règles de BAEL 91 admettent que

b

cju

u γ

f
×0.07

d×b

V
=τ ≤

seτ
∑ i

max
u

U×d×0.9

V
= < seτ

sese ττ 

su
s τ×4

fe×φ
=L
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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 HA; Donc : Lc = 16cm

VI. Vérification à l’ELS :

A) Combinaison de charges à l’ELS :

௦ݍ�� = 5.16 + 1.5 = ૟.૟૟KN/ml.

B) Moments fléchissant :

 Autour de xx : le moment est max au niveau du point 

Mx=ߚଵ.q.a² = 0.02x6.66x4.2²= 2.35 KN.M

 Autour de yy : le moment est max au centre du panneau

My=ߚଷ.q.a² = 0.01x6.66x4.2² = 1.17 KN.M

Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités, on multiplie M max
z par des coefficients réducteurs, on

obtient ainsi les moments suivants :

 Autour de xx :

Mx= 0.85. M max
x = 0.85x2.35= 1.99KN.m

 Autour de yy :

My= 0,85. M max
y = 0,85x1.17= 0.99KN.m

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

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de faire de vérification à l’état

limite d’ouverture des fissures.

C) Etat limite de compression de béton :(Art. A.4.5,2 /BAEL91)

 Dans le sens yy :

 Contrainte dans l’acier :

On doit donc s’assurer que :

 

16,41
400×130×0.913

10×1.99
=

A×d×β

M
=σ

0.913=βet42.47=k⇒0.3=ρ

0.3=100×
13×100

3.90
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1



MPa834=σ≤  41.16MPa=σ ss

 Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que :

MPafcbc 15256.06.0 28 

bc

st

σ

σ
k =1 ; Donc : bcσ =

1k

σ st
= 0,97

47.42

16.41


15MPa=σ≤    0.97MPa=σ bcbc

 Dans le sens xx:

 Contrainte dans l’acier :

 

33.26
314×130×0.921

10×0.99
=

A×d×β

M
=σ

0.921=βet48.29=k⇒0.241=ρ

0.241=100×
13×100

3.14
=100×

d×b

A
=ρ

6

s1

ser
st

111

s
0

0
1



ss σσ ≤  

bcbc σσ ≤  
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MPaMPa ss 348≤  33.26  

 Contrainte dans le béton

bc

st

σ

σ
k =1 ; Donc : bc =

1k

σ st
= 0,58

48.29

27.40


D) Etat limite de déformation :

La flèche max est au niveau du point, elle est donnée par la formule suivante:

À partir du rapport b/a on tire des de l’abaque de GALERKIN et HAHNle coefficientૐ .

Après interpolation on retrouve la valeur suivante :�ૐ =0.029

f =
଴.଴ଶଽ�୶�଺.଺଺.ଵ଴షయ�୶�ସ଴଴଴ర

ଵ଴଼ଵଽ.ଵହ଴య
=1.35mm

La flèche admissible est : mm
l

f 2
500

1000

500


cv

2mm=f1.35mm=f 

 Conclusion :

La console sera ferraillée comme suit :

 Parties supérieure et inferieure :

1 T10 tous les 20 cm dans le sens yy.

1T10 tous les 25 cm dans le sens xx.

Ferraillage des consols

MPaMPa bcbc 15≤   58.0  
ܿ

=܎
ૐ હ૝.ܘ.

૜ܐ.۳
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IV.1 INTRODUCTION

Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent
le problème majeur en génie parasismique, connaissant l’intensité et la loi de variation dans le
temps de ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une
rigidité et une résistance suffisante pour limiter les dommages.

IV.2 Logiciel utilisé pour la modélisation
L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure.

Ce modèle introduit ensuite dans un programme de calcul dynamique permet la détermination
des modes propres de vibration et des efforts engendrés par les différentes actions appliquées
(charge statique etdynamique). Le logiciel ETABS (Extented Three Dimensions Analysis
Building Systems) est un logiciel de calcul et de conception conçu pour le calcul des
bâtiments. Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à
une interface graphique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et
dynamique.
Dans notre projet on a utilisé la version ETABS v9.7 .4.

1. Historique
ETABS a été élaboré aux Etats-Unis d’Amérique par la compagnie ‘computers and

structures Inc. Berkeley, California’, sa première version date de l’année 1984, il a subi
plusieurs améliorations, la version considérée dans ce mémoire est récente, elle date de l’an
2009, désigné par ETABS Non linéaire 9.7.4. Les premières versions d’ETABS ont utilisé
des techniques d’analyse de structure et de dimensionnement des éléments conformes aux
règlements américains (UBC, ACI, etc.), et des améliorations sont apportées au fur et à
mesure. Parmi elles, le manuel du logiciel parle d’intégration de plusieurs techniques
d’analyse et de divers règlements à travers le monde.

2. Description du logiciel ETABS
ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments et des

ouvrages de génie civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la

fois facile et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme ; il

permet aussi:

 La modélisation de tous types de bâtiments.

 La prise en compte des propriétés des matériaux.

 L’analyse des effets dynamique et statique.

 La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de

vibration…etc.

 Le transfert de données avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000).

Rappel : (terminologie)

 Grid line : ligne de grille

 Joints : nœuds
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 Frame : portique (cadre)

 Shell : voile

 Element : élément

 Restreints : degrés de liberté(D.D.L)

 Loads : charge

 UniformedLoads : Charge uniformément repartie

 Define : définir

 Materials : matériaux

 Concrete : béton

 Steel : acier

 Frame section : dimension de la section d’un élément

 Column : poteau

 Beam : poutre

3. Etapes de modélisation
Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

a) Introduction de la géométrie de l’ouvrage.

b) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux.

c) Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles…).

d) Définition des charges statiques (G, Q).

e) Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

f) Définition de la charge sismique E.

g) Chargement des éléments.

h) Introduction des combinaisons d’actions.

i) Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats.

a- Introduction de la géométrie de l’ouvrage

 Choix des unités : c’est la première étape qui vient juste après le lancement de

l’ETABS, elle consiste à choisir l’unité de calcul où on sélectionne KN.m

b- Géométrie de base :

On clique sur :
File  new model  No  Custom grid spacing  STORY DATA

Cette opération permet d’introduire :

 Le nombre de ligne de construction suivant les deux directions X et Y.

 Le nombre de travée dans les deux sens X et Y.

 Les hauteurs de différents étages.

 Les longueurs de travées.

NB :

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre structure.
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Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci-dessus, on valide et aura

deux fenêtres représentants la structure l’une en 3D et l’autre en 2D.
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c- Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

La deuxième étape consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux (béton,

acier et autre), pour cela on clique sur :

Define  Material Properties Conc Modify/Show Material

Dans la boite dialogue qui apparait, on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux

utilisés.

d- Spécification des propriétés géométriques des éléments

La troisième étape consiste à définir les propriétés géométriques des éléments structuraux. On

commence par les poutres principales (PP) puis les poutres secondaires (PS) et ceci de la

manière suivante :

Define  Frame Sections ADD Rectangular.
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On procède de la même manière pour les poteaux.
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Puis, il y a lieu de passer à l’étape de la modélisation des éléments barres (poteaux et

poutres).Une fois qu’on termine cette dernière, on passe aux éléments plaques : planchers,

dalles pleines (DP) et voiles, d’abord on commence par définir leurs caractéristiques

géométriques, on clique :

Define  Area Sections  Add New Section

Puis on définit leurs propriétés :

 Dessin des éléments de la structure

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes

ci-après :

 Pour les poteaux :

On clique sur le bouton
Une fenêtre s’affiche (propretés of Object) None on choisit le nom de la section (pot

30x30 par exemple) et on valide.

 Pour la poutre et les voiles :



Chapitre IV Modélisation

Page 108

De même que pour les poteaux sauf qu’on clique cette fois sur le bouton pour les

poutres et sur Pour les voiles ;

 Pour les planchers et dalle pleine :

On clique sur le bouton
Une fenêtre s’affiche (propretés of Object) None on choisit le nom de la section

(CC par exemple) et on valide.

Enfin, on obtient la structure suivante :

Après avoir terminer l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on
doit définir les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On

sélectionne tout les nœuds à la base et on clique sur le bouton la fenêtre ci-après
s’affichera :
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On bloque toutes les translations et les rotations et on valide.

 Masse source

Wi =WGi+βWQi(équation 4-5 RPA 99).

Wi : poids total de la structure.

WGi : poids du aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels

solidaire de la structure.

WQi : charge d’exploitation.

β : coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation donné par le tableau du 4.5 RPA99 modifier 2003 (on le prend pour notre

cas égal à 0,2 (bâtiment d’habitation).

Pour ce qui est de l’inertie massique, elle est déterminée automatiquement par ETABS.

DefineMasse SourceFrom Loads.
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 Diaphragme : les masses de planchers sont supposées être concertées en leurs

centres de masse. Ces centres de masse sont désignés par la notation de Nœuds

Maitre.

Comme les planchers sont supposés être infiniment rigides, on doit relier les nœuds du

même plancher (nœuds esclaves) à leurs nœuds maitres de telle sorte qu’ils puissent

former un diaphragme, ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par

ETABS, et aussi le comportement de la structure suivra les degrés de libertés des nœuds

maitres des différents planchers.

On sélectionne le premier étage : Assign Joint/Point  Diaphragmas D1  OK.



Chapitre IV Modélisation

Page 111

Le deuxième étage Assign Joint/Point DiaphragmsAdd

New Diaphragm D2  OK.

On suit la même procédure pour les autres étages.

e- Définition des charges statiques (G, Q)

La structure est soumise à des charge permanentes (G) et à des charges d’exploitations

(Q), pour les définir on clique sur : DefineStaticLoad Cases.
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Introduction du spectre de réponse (RPA) selon le RPA/99 version 2003 :

Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse. Il s’agit d’une

courbe de réponse maximale d’accélération pour un système à un degré de liberté soumis une

excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T.

On tire le spectre de réponsedu RPA99/version 2003 après avoir introduit les données

dans leurs cases respectives, puis on clique sur Text Enregistrer

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS, on clique sur :

defineresponsespectrumfunction spectre from file.
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f- Définition de la charge sismique « E »

Une fois que le spectre est défini, on va définir la charge sismique « E » suivant les

deux directions X et Y, on clique sur : DefineResponse Spectrum Cases Add New

Spectrum.
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g- Chargement des éléments

On sélectionne les éléments poutre de la périphérie et on leur affecte le chargement /ml

(dues aux : mur extérieur, l’acrotère, l’escalier) qui leur revient en cliquant sur :

assignframe/ line loaddistributed.

On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui

revient en cliquant sur : assign areas loaduniform.

h- Introduction des combinaisons d’actions

 Combinaisons aux états limites
ELU : 1,35 G+1,5 Q.
ELS : G+Q.

 Combinaisons accidentelle du RPA99/version 2003

GQE : G+Q ± E.

08 GE : 0,8G ± E

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel, on clique sur : DefineLoads

CombinaisonsAdd New Combo.
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i- Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats

 Lancement de l’analyse

Pour lancer l’analyse de la structure : on se positionne sur : AnalyzeRunAnalysis

 Visualisation des résultats

Déformée de la structure : on clique sur l’icône Show Deformed Shape et on sélectionne

l’une des combinaisons de charge introduites afin de visualisé la déformé suivant la charge

introduite.

Diagramme des efforts internes : on se positionne sur un portique, on clique sur Display et

on sélectionne Show Member Forces/Stresses Diagrame

Déplacement : pour extraire les déplacements, on sélectionne tout le plancher du niveau

considéré,puis on clic sur Show Tables puis on cocheDisplacement et onchoisi la

combinaison.

Effort tranchant et moment dues aux charges sismiques à la base

Show Tables Building Output Select Cases/Comb “Ex, Ey” Story Shears.
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FIGURE IV.1 : Vue en 3D de la structure
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Introduction :

Ce chapitre consiste à vérifier les exigences du RPA99/version2003 qui sont :

1. La période fondamentale de la structure.

2. Le pourcentage de participation de la masse modale.

3. Justification du système de contreventement.

4. L’effort tranchant à labase.

5. Justification vis-à-vis des déplacements

6. Justification vis-à-vis de l’effet P-Delta.

7. Spécification pour les poteaux.

8. Vérification au renversement.

1. Vérification de la période empirique T :

1.1- Calcul de la période empirique

T= CTx(ℎே )ଷ/ସ

 hN: hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).

 CT: coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné

en fonction du système de contreventement par le tableau 4.6 (Art 4.2.4 RPA99/ V2003)

 D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

T1 = 0,05x(19,38)ଷ/ସ = 0,47 s

1.2- Calcul de la période empirique majorée

Tmaj= T+30%T = 0,611

1.3- Détermination de la période par le logiciel ETABS :

Après avoir effectué l’analyse sur ETABS, on détermine la période en suivant le

cheminement ci-après :

Display →show tables

Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS →modal information→Building Modal Information

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :

Select cases/combos…→OK →OK
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Un autre tableau s’affichera.

On choisit dans la liste déroulante en haut à droite « Modal Participating Mass Ratios »

Les résultats s’afficheront comme suit :
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 Comparaison des résultats
On a :

 La période calculée T= 0,47 s
 La période majorée Tmaj=0,611s
 La période ETABS Tetabs= 0,501s

On remarque que : T<Tetabs<Tmaj

On peut dire que la valeur de la période trouvée par le logiciel est proche de celle
calculée (majorée).

→La période est vérifiée

2. Vérification du pourcentage de participation de la masse modale :

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux

directions orthogonales ,le nombre de modes de vibration à retenir dans

chacune des deux directions d’excitation doit être tel que la somme des masses

modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins de la

masse totale de la structure .(article 4.3.4 RPA99 version 2003).

On tire les valeurs du tableau trouvé dans le calcul de la période comme indiqué ci-

après :

Tableau V.1 : Vérification du pourcentage de participation de la masse modale

La somme des masses modales dans le 5ème mode (donné par notre modélisation) dépasse 90% de la

masse totale du bâtiment dans les deux directions, d’où la condition du RPA (article 4.3.4) est vérifiée.

3. Justification du système de contreventement :

L’objectif dans cette étape est de déterminer les pourcentages relatifs des charges

horizontales et verticales 1er Type : poids propre de la terrasse :

5,63 × 2,4 × 4

2
× 4 = ܰܭ108,096

Mode Period [s] SumUX [%] SumUY [%] SumUZ [%]

1 0,501194 70,4092 0 0
2 0,284417 70,4092 71,5569 0
3 0,205546 70,4093 71,5569 0
4 0,111201 90,3582 71,5569 0
5 0,065882 90,3582 93,6699 0
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 Poids propre de l’étage courant

5,16 × 2,4 × 4

2
× 4 × 5 = ܰܭ495,36

 Poids propre de la poutre principale :

0,35× 0,3 × 4 × 25 × 4 × 6 = ܰܭ252

 Poids propre du voile :

RDC : 4× 0,2 × 3,73 × 25 × 4 = ܰܭ298,4

Etage courant : :4× 0,2 × 2,71 × 25 × 4 × 5 = ܰܭ1084,4

2eme Type :

Poids propre de la poutre secondaire :

0,30× 0,25 × 3,1 × 25 × 4 × 6 = ܰܭ139,5

Poids propre du voile :

• RDC : 3,1× 0,2 × 3,73 × 25 × 4 = ܰܭ231,26

• Etage courant :3,1× 0,2 × 2,71 × 25 × 4 × 5 = ܰܭ840,1

D’où G=3448,716KN

La surcharge :

Surcharge de la terrasse :

1 × 2,4 × 4

2
× 4 = ܰܭ19,2

Surcharge de l’étage courant :

1,5 × 2,4 × 4

2
× 4 × 5 = ܰܭ144

D’où Q=163,2KN

La reprise des charges verticales par les voiles calculés

Manuellement (sous combinaison : G+0,2Q) → ܰܭ3481,356

3481,356 × 100

22556,24
= 15,43%

La reprise totale des charges verticales

(Voiles et portiques) tirées de l’ETABS est de 22556,24KN
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Calcul du pourcentage relatif des charges verticales reprises par les voiles :

Poids propre :

15,43% < 20%

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont calculées (par le

logiciel):

- on choisit d’abord la combinaison en cliquant sur:
Display →show Deformed shape →Load: Ex spectra

- On met la structure en élévation on choisissant une vue permettant de
prendre la totalité des éléments choisi en élévation à travers l’option Set 3D
View puis on coupe à la base avec:
Draw→Draw Section Cut

- Une fenêtre s’affichera et elle sera complétée comme indiquée sur l’image
suivante

Ensuite, on clique sur Refreshet on relève la valeur sur la case (Force-1) : c’est la valeur
de la force reprise par les voiles et les poteaux à la fois.

Puis on décoche les cases columns,floors,beams,braces,rampset on clique sur
refreshcomme indiqué sur l’image suivante :
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Enfin, on relève de nouveau la valeur de la force reprise uniquement par les voiles

De même pour le sens transversal, il suffit de changer la combinaison Ex par Ey et relever
les valeurs sur la case (Force-2).

 Récapitulatif des résultats :

Forces reprises par les

voiles et poteaux

Force reprises par les

voiles uniquement

Unités [kN] [%] [kN] [%]

Sens Ex 1694,317 100 1541,233 90

Sens Ey 1920,915 100 1827,268 95

GBQ 19773,403 100 3481,356 15,43

Tableau V.2: Justification du système de contreventement

Selon les résultats présentés dans le tableau ci-dessus, on remarque que les voiles dans
notre cas ne reprennent que 15 ,43% des efforts verticaux < 20%

Pour la reprise des charge horizontale, on remarque que les portiques dans notre cas ne
reprennent que 10% dans le sens X-X et 5% dans le sens Y-Y des efforts tranchants < 25%
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D’après l’article 3.4 du RPA 99 qui classe les systèmes de contreventement, pour le
cas de notre structure on prend le système : portiques contreventés par voiles dont le
coefficient de comportement R=4 ce qui nous a amène à changer le spectre et l’introduire
dans le logiciel ETABS, puis refaire l’analyse.

4. Vérification de l’effort tranchant à la base (RPA V.2003 /Art 4.3.6)
La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenues par combinaison des valeurs

modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée
par la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée
par la formule empirique appropriée.

V =
஺௫஽௫ொ

ோ
ܹ ௧…….Formule (4.1 RPA99)

-Calcul des paramètres A, D, Q, et R :

A : coefficient d’accélération de zone, dépend de deux paramètres :

 Groupe d’usage 2
 Zone sismique II-a

D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction
de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement
() et de la période fondamental de la structure T.

Il est donné par la formule :

2,5η……… …………………….0 ≤ T ≤T2

D =            2.5η(T2 /T)2/3 …………………..T2≤ T ≤3s

                       2,5 η (T2 / T) 2/3(3 / T) 5/3 ……T ≥3s 

Avec T2: période caractéristique associée à la catégorie du site et donnée parle tableau 4.7

du RPA99/version2003.

T2(S3) = 0,5 s

Dans notre cas : T2=0,5s < Tetabs=0,501s < 3s donc : D=2,5η (T2/ T) 2/3

 le facteur de correction d’amortissement est donné par la formule:

η=
଻

ଶାக
0,7

ζ(%) est le coefficient d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de

structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2/RPA 99)

présenté ci-après.

A = 0,15 (Annexe1 ; Tab 4.1 RPA99)
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6-Facteur de qualité :

Critères à vérifier Pq (pénalité)

Conditions minimales sur les files de

contreventement

0

Redondance en plan 0

Régularité en plan 0,05

Régularité en élévation 0,05

Contrôle de la qualité des matériaux 0

Contrôle de la qualité de l’exécution 0,1

Q = 1 + Ʃଵ
ହ Pq 1,20

Tableau V. 3 : récapitulatif des conditions du facteur qualité Q.

 Le Facteur de qualité Q= 1,20

Dans notre cas :ζ=10 %

D’où η = 0,76 >0,7……..condition vérifiée  

Alors : D=2,5×0,76× (0,5 / 0,501) 2/3=1,89

Wt : poids de la structure donné par le logiciel ETABS :

Wt= 22556,24 KN

Tableau V.4 : récapitulatif des résultats

Remplissage Portiques Voiles ou murs

Béton Armé Acier Béton Armé / Maçonnerie

Léger 6 4

10Dense 7 5

Facteurs Valeurs

Coefficient d’accélération de zone A 0,15

Facteur d’amplification dynamique D 1,89

Facteur de qualité Q 1,20

Coefficient de comportement R 4

Le poids total de la structure Wt [kN] 22556,24
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KNV .....41.191824.22556
4

20.189.115.0





ோܸ௉஺= 1918,41KN

 Détermination de l’effort tranchant par ETABS

Pour déterminer la valeur de l’effort tranchant par le logiciel, on suit les étapes

suivantes :

display→show tables

Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS→modal Information→building modal information

Puis on définit les combinaisons Ex et Ey en cliquant sur :

Select cases/combos…→OK→OK
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Les résultats s’afficheront comme suit :

Puis, on relève les valeurs de
l’effort tranchant tel que :

Vxdyn= F1 =1955,85KN

Vydyn= F2 = 2043,35 KN

 Comparaison des résultats

Dans cette présente vérification du RPA99/version 2003, on doit vérifier que les
efforts tranchants calculés avec le logiciel « ETABS » sont supérieurs ou égaux à
80% de l’effort tranchant calculé avec la formule de la méthode statique équivalente
( ோܸ௉஺).

Il est rappelé que : 0,8 ோܸ௉஺= 1534,73 KN

 Sens longitudinal :
Vx dyn=1955,85KN > 80% ோܸ௉஺ = 1534,73KN………………….Condition vérifiée

 Sens transversal :
Vy dyn=2043,35 KN > 80% ோܸ௉஺ =1534,73KN …………………. Condition vérifiée
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5. Justification vis-à-vis des déplacements

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents,
et tels que calculés selon le paragraphe 4.2.10 du RPA 99/version 2003, ne doivent pas dépasser
1% de la hauteur de l’étage à moins qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand déplacement
relatif peut être toléré.

Le déplacement horizontal à chaque niveau k « k » de la structure est calculé comme suit :

 K =R ek : (RPA 99/version 2003 formule4-19)

  ek: déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion )

 R : coefficient de comportement

  kx: déplacement longitudinal d’un niveau « i » par rapport à la base de la structure

  ky: déplacement transversal d’un niveau « i » par rapport à la base de la structure

 ΔKx= x
i –  x

i-1
: déplacement horizontal suivant le sens longitudinal relatif au niveau

«K » par rapport au niveau « K-i » (formule 4.20 RPA99)

 ΔKy= y
i –  y

i-1: déplacement horizontal suivant le sens transversal relatif au

niveau «K » par rapport au niveau « K-i » (formule 4.20 RPA99)

 He : hauteur de l’étage considéré.
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 Dans le sens longitudinal
Pour déterminer les valeurs des déplacements relatifs dans le sens longitudinal par le logiciel, on suit

les étapes suivantes : Display →show tables Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes

ANALYSIS RESULTS→Displacement Data→table : Diaphragm CM displacement

Puis on définit la combinaison Ex en cliquant sur :

Select cases/combos…→2 fois sur OK

 Dans le sens transversal
De même, pour le sens transversal, on remplace seulement la

combinaison Ex par Ey en cliquant sur :

Select cases/combos…→2 fois surOK

Story Diaphragme Load ௘௞ߜ ௞ߜ ∆௑ 1%He Conclusion

STORY6
D6 EX 0,0108 0,0378 0,0077 0,0306

cv

STORY5 D5 EX 0,0086 0,0301 0,0077 0,0306 cv

STORY4
D4 EX 0,0064 0,0224 0,00735 0,0306

cv

STORY3 D3 EX 0,0043 0,01505 0,00665 0,0306 cv

STORY2
D2 EX 0,0024 0,0084 0,00525 0,0306

cv
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STORY1
D1 EX 0,0009 0,00315 0,00315 0,0408

cv

Story Diaphragme Load
௘௞ߜ ௞ߜ ∆௒

1%He Conclusion

STORY6
D6 EY 0,0035 0,01225 0,00245 0,0306

cv

STORY5 D5 EY 0,0028 0,0098 0,00245 0,0306 cv

STORY4
D4 EY 0,0021 0,00735 0,00455 0,0306

cv

STORY3
D3 EY 0,0014 0,0049 0,0021 0,0306

cv

STORY2 D2 EY 0,0008 0,0028 0,00175 0,0306 cv

STORY1
D1 EY 0,0003 0,00105 0,00105 0,0408

cv

Tableau V.5 : récapitulatif des résultats trouvés suivant les deux directions :

6.Justification vis-à-vis de l’effet P-Delta

L’effet P-Delta ou effet de 2ème ordre peut être négligé dans le cas des bâtiments si la condition

suivante est satisfaite à tous les niveaux:

=ߠ
௉಼௫∆ೖ

௏಼ ௫௛಼
1.0

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 »

Δk : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau «k-1 »

hk : hauteur de l’étage « k »

Tableau V.6: Vérification des effets P-Δ dans les deux sens. 

Sens x-x (sous Ex) Sens y-y (sous Ey)

Niv Pk Δk Vk Vk × hk Өx Δk Vk Vk ×hk Өy

6
3868,28 0,0077 657,22 2011,0932 0,014810 0,00245 674,57 2064,1842 0,004591

5
7333,55 0,0077 1106,81 3386,8386 0,016672 0,00245 1129,96 3457,6776 0,005196

4
10913,18 0,00735 1427,6 4368,456 0,018361 0,00455 1442,71 4414,6926 0,011247

3
14492,81 0,00665 1677,8 5134,068 0,018772 0,0021 1692,92 5180,3352 0,005875

2
18041,32 0,00525 1854,97 5676,2082 0,016686 0,00175 1896,2 5802,372 0,005441

1
22556,24 0,00315 1955,84 7979,8272 0,008903 0,00105 2043,35 8336,868 0,002840
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L’effet du second ordre peut être négligé dans notre cas car la condition est satisfaite à tous les

niveaux : ≥ߠ 0,1

6. Spécification pour les poteaux :

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous

sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression de calcul est limité par la condition

suivante :

=ߥ
ே೏

஻೎.௙೎మఴ
≤ 0.3(RPA99 / Version 2003, Art. 7.4.3)

avec : ܰௗ : Effort normal de compression dans les poteaux (sous combinaison sismique)

௖ܤ : Section du poteau

 Poteaux 40x40 (RDC) :

ܰௗ =678,24 KN

=ߴ
ே೏

஻೎௙೎మఴ
=
଺଻ ,଼ଶସ.ଵ଴య

ସ଴଴.ସ଴଴.ଶହ
= 0,17 ≤ 0,3 → Condition vérifiée

7. Vérification au reversement :

Elle se traduit par la vérification dans les deux sens (longitudinal et transversal) suivants :

≤௦ܯ 1,5 ௥ܯ. (RPA99 / Version 2003, Art. 4.4.1)

ۻ ܚ : Moment renversant obtenu depuis les résultats d’analyse par logiciel (ETABS).

ۻ ܛ : Moment stabilisant : ௦ܯ = ܹ .
௅

ଶ

܅ : Poids total du bâtiment.

Moment stabilisant dans le sens X-X : Msx = 22556,24×
ଶଽ,଼଴

ଶ
= 336087,97 KN.m
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Moment stabilisant dans le sens Y-Y : Msy = 22556,24×
ଵଽ

ଶ
= 214284,28 KN.m

Moment renversant dans le sens X-X : Mrx = 160,86KN.m

Moment renversant dans le sens Y-Y : Mry = 76,22KN.m

Msx = 336087,97 KN.m 1.5*Mrx = 241,29KN.m ==>condition vérifiée

Msy = 214284,28 KN.m 1.5*Mry = 114,33KN.m==>condition vérifiée
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VI.1 Ferraillage des poteaux :

VI.1.1 Introduction :

Les poteaux sont calculés à l’état limite ultime et au séisme, selon la combinaison la plus
défavorable puis vérifiés à L’ELS en flexion composée, le calcul est effectué en considérant
les efforts et moments fléchissant suivantes :

 Effort normal maximal et le moment correspondant.

 Effort normal minimal et le moment correspondant.

 Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant.

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :
 effort normal maximal ܕۼ) ܠ܉ ) et moment correspondant ۻ) .(ܜܖ܉܌ܖܗܘܛ܍ܚܚܗ܋

 effort normal minimal ܕۼ) (ܖܑ et le moment correspondant ۻ) .(ܜܖ܉܌ܖܗܘܛ܍ܚܚܗ܋

 moment fléchissant maximal ۻ) ܕ (ܠ܉ et l’effort normal correspondant
.(ܜܖ܉܌ܖܗܘܛ܍ܚܚܗ܋ۼ

 Conventions (logiciel ETABS):
N< 0 : compression
N> 0 : traction
PS :
1-1, 2-2 et 3-3 sont les axes locaux des sections
Rouge = 1-1 ; Blanc = 2-2 et le Cyan = 3-3

 Combinaison de calcul :
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 suite :

Selon BAEL 91 :
E.L.U. : Situation durable : 1,35 G +1,5 Q …………………... (1)

Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2)
G + Q  E ………………………..(2)

0,8 G  E ………………………..(3)

 Recommandation du RPA 99/Version 2003

a) Armatures longitudinales
D’après le RPA99/version 2003 (Art 7.4.2),les armatures

longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans

crochets. Leur pourcentage en zone sismique IIaest limité à:

 Le pourcentage minimal est de 0.8% de la section du poteau.
 Le pourcentage maximal est de 4% en zone courante et

6% en zone de recouvrement.

 Recommandation du RPA 99/Version 2003
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b) Armatures longitudinales
D’après le RPA99/version 2003 (Art 7.4.2),les armatures

longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans

crochets. Leur pourcentage en zone sismique IIaest limité à:

 Le pourcentage minimal est de 0.8% de la section du poteau.
 Le pourcentage maximal est de 4% en zone courante et

6% en zone de recouvrement.

VI.1.2Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :
 Les efforts internes dans les poteaux :

Les valeurs des efforts dans le sens le plus défavorable sont résumées dans le tableau ci-
dessous selon les différentes combinaisons :

.

Tableau VI.1: Efforts internes dans les poteaux

Niveau Section Sollicitation Combinaison N [KN]
M

[KN.m]

RDC
40 × 40

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ ELU -858,75
-

0,482

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 0,8GE୷ 322,8 1,54

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ ELU -90,88 -37,101

૚éܕ ܍ ,૛éܕ ܍ ,3é௠ ௘étage 35 × 35

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ ELU -697,85 1,106

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 0,8GE୶ -50,68 7,325

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ GQܯ E୶ -259,97 22,241

૝éܕ ܍ ,૞éܕ ܍ étage 30 × 30

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ ELU 267,43 0,827

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 0,8GE୶ 18,34 8,551

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ GQܯ E୶ -90,79 19,68
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Sens longitudinal

S
ectio

n

Sollicitations
N

(KN)

M

(KN.m)

n
a

tu
re

Ainf

(cm2)

࢛࢙࡭ ࢖

(cm2)

Amin

(cm2)

F
errailla

g
e

A
ad

op
tée

(cm
2)

4
0

×
4

0

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ
-858,75 0,482 SEC 0 0

12,8

4
H

A
1

6
+

4
H

A
1

4

14,2

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 322,8 1,54 SET 4,15 3,92

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -90,88 -37,101 SPC 0 1,62

3
5

×
3

5

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -697,85 1,106 SEC 0 0

9,8

4
H

A
1

2
+

4
H

A
1

4

10,68
N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -50,68 7,325 SEC 0 0

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -259,97 22,241 SEC 0 0

3
0

×
3

0

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 267,43 0,827 SET 3,75 3,94

7,2

8
H

A
1

2

9,04
N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ 18,34 8,551

SPC 0 0,55

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -90,79 19,68 SPC 0 0,66

Tableau VI2 calcul les armatures pour les poteaux

 Vérifications à L’ELU :

1- Armatures longitudinales selon les recommandations du RPA
[Art 7.4.2.1 RPA 99/ version 2003] :

 les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets
aux extrémités.

 Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton en zone

IIୟ sont résumés dans le tableau ci-dessous:
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Section des poteaux
ܕ܋] ૛]

%minimal d‘armatures
ܕۯ ܖܑ ൌ ͲǡૡΨ�Ǥܐ܊

ܕ܋] ૛]

% maximal d’armatures

Zone courante
ܕۯ ܠ܉ = ૝%.ܐ܊

ܕ܋] ૛]

Zone de
recouvrement
ܕۯ ܠ܉ = ૟%.ܐ܊

ܕ܋] ૛]

40 × 40 12,8 64 96

35 × 35 9,8 49 73,5

30 × 30 7,2 36 54
Tableau VI.3 : sections d’acier minimales et maximales recommandé par le RPA.

 Le diamètre minimum est de 12 mm.
.
 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau

≤ 25 cm. 
 Délimitation de la zone nodale

ൌ'ܐ ܕ ቄܠ܉
܍ܐ

૟
ǡ܊૚ǡܐ૚ǡ૟૙ቅ

Ԣൌۺ ૛ൈ ܐ
Avec :
:܍ܐ Hauteur de l’étage, elle est de 3,06m pour les étages courants
et 4,08m pour RDC.

:(૚ܐ૚ǡ܊) dimensions du poteau.
h : hauteur de la poutre.
Poteaux (40×40) : ='ܐ 68cm.
Poteaux (35×35) : ='ܐ 60cm
Poteaux (30×30) : ='ܐ 60cm.

Poutre principale : Lᇱ= 2 × 35 = 70cm
Poutre secondaire : Lᇱ= 2 × 30 = 60cm

2- Armatures transversales selon les recommandations du RPA
[Art 7.4.2.2 RPA 99/ version 2003] :

 Diamètre des barres (Art A.8.1,3/BAEL91modifiée 99) :

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.

∅t =
ܔ∅

૜
=
ଵ଺

ଷ
= 5,33 soit :  ∅t = 8 mm

Avec :
:ܔ∅ Diamètre maximal des armatures longitudinales.

Nous adopterons des cadres de section : ൌܜۯ ૛ǡ૙૚ܕ܋ ૛ ൌ ૛ۯ�۶ܛ܍ܚ܌܉܋ૡ.
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 Vérification de la quantité d’armatures :

La quantité minimale d’armatures transversales est donnée comme suit :
A୲
୫ ୧୬= 0,3 % × St × b si: λ୥ ≥ 5

Interpoler entre les deux valeurs limites si: 3 ≤ λ୥ ≤ 5

Tableau VI.4 : coefficients correcteurs "ૉ܉�" en fonction de l’élancement géométrique du
poteau " ."܏ૃ

Tableau VI.5 : Quantité minimale d’armatures transversales.

Conclusion :
Les armatures transversales des poteaux (40×40), (35×35) et (30×30) seront composées de 2
cardes ∅8 A t = 2,01 cm2.

Section des poteaux
des différents

niveaux

hauteur libre du
poteau ܏ૃ =

܎ۺ
ܐ

ૉ܉

40×40 L0 = 4,08 m 7,14 2,5

35×35 L0 = 3,06 m 6,12 2,5

30×30 L0 = 3,06 m 7,14 2,5

Poteaux

ܜۯ
ܕ ܕ܋]ܖܑ ૛]

܍éܜܘܗ܌܉ۯ

ܕ܋] ૛]

Observation

=ܜ܁ ૚૞ܕ܋
Zone courante

=ܜ܁ ૚૙ܕ܋
Zone nodale

Zone
courante

Zone
nodale

40×40 1,8 1,2 2,01 CV CV

35×35 1,575 1,05 2,01 CV CV

30×30 1,35 0,9 2,01 CV CV
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a. Vérification au cisaillement:
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton ૌܝ܊sous

combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limiteૌതܝ܊.

Avec :ૌܝ܊ =
ܝ܄

܌܊
≤ ૌതܝ܊

Selon le RPA :
ૌതܝ܊ =�ૉ܌ × ૛ૡ[Art܋܎ 7.4.3.2 RPA 99/ version 2003]

ρୢ =�ቊ
0,075 si: λ୥ ≥ 5

0,04 si ∶ λ୥ < 5

Selon le BAEL :

ૌതܝ܊ = ܕ ቄܖܑ
૙,૛

઻܊
૛ૡ;૞��MPaቅ[Art܋܎ A.5.1,211/BAEL 91]

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VI.6 : Vérification des contraintes tangentielles

a. Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) :
Pour le ∅16 → L = 40∅ = 40 × 1,6 = 64 cm

Pour le ∅14 → L = 40∅ = 40 × 1,4 = 56 cm
Pour le ∅12 → L = 40∅ = 40 × 1,2 = 48 cm

VI.1.3 Vérification à L’ELS :
a. Condition de non fragilité :
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivant :

Aୟୢ ୭୮୲±ୣ > A୫ ୧୬ = 0,23
f୲ଶ଼
fୣ

× b × d

Avec ௧݂ଶ଼ = ܽܲܯ2,1

Section ܝ܄ [KN] ૌܝ܊ ૉ܌
ૌതܝ܊(RPA)

[MPa]
ૌതܝ܊(BAEL)

[MPa]
observation

40×40 15,54 0,105 0,075 1,875 3,33
Condition
vérifiée

35×35 15,02 0,134 0,075 1,875 3,33
Condition
vérifiée

30×30 13,77 0,170 0,075 1,875 3,33
Condition
vérifiée
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Tableau VI.7 : vérification de la condition de non fragilité.

b. État limite d’ouvertures des fissures:
Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.

c. Etat limite de compression du béton (Art A.4.5,2/BAEL 91):
Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS ; pour cela on détermine les contraintes max du

béton afin de les comparer aux contraintes admissibles

σୠୡ ≤ σഥୠୡ = 0,6fୡଶ଼ = 15 MPa
Remarque :

Aucune vérification n’est nécessaire pour l’acier (fissuration peu nuisible).
Tableau récapitulatif des vérifications de contraintes calculées en utilisant le logiciel [SOCOTEC]

Niveau Section Sollicitation ܁ۼ [KN]
ۻ ܁

[KN.m]
ܕۯ ܖܑ

ܕ܋] ૛]

܍éܜܘܗ܌܉ۯ

ܕ܋] ૛]
observation

RDC
40 × 40

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -624,87 0,352

1,79 14,2
Condition
vérifiée

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -25,98 9,733

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ 66,02 26,87

,૚ܚ܍૛éܕ ܍

,૜éܕ ܍

étage
35 × 35

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -507,8 0,807

1,35 10,68
Condition
vérifiée

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -114,54 6,758

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -456,23 14,27

૝éܕ ܍

,૞éܕ ܍

étage
30 × 30

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -194,97 0,602

0,97 9,04
Condition
vérifiée

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -38,61 8,279

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -64,99 9,025
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N
iv

ea
u

S
ectio

n

Sollicitations
N

(KN)

M

(KN.m)

ࢋ࢙ ࢓) ) Observ

ation

࢛࢙࢈࣌ ࢖

(MPa)

ࢌ࢔࢏࢈࣌

(MPa)
തതതതതࢉ࢈࣌

(MPa)

v
érifica

tio
n

s

R
D

C

4
0

×
4

0

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -624,87 0,352 0,0005
SEC 3,94 3,97

1
5

CV

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -25,98 9,733 -0,0088 SEC 0,18 0,14 CV

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -66,02 -26,87 0,4069 SPC 6,18 0 CV

1
,2

et
3

éta
g

e

3
5

×
3

5

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -507,8 0,807 -0,0015 SEC 4,26 4,03

1
5

CV

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -114,54 6,758 -0,0092 SEC 1,08 0,79 CV

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -456,23 14,27 -0,0312 SEC 5,72 1,73 CV

4
,5

etag
e

3
0

×
3

0

N୫ ୟ୶ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -194,97 0,602 -0,0030 SEC 2,3 2,03

1
5

CV

N୫ ୧୬ − Mୡ୭୰୰ୣ ୱ -38,61 8,279 0,2502 SPC 0,47 0 CV

Nୡ୭୰୰ୣ ୱ − M୫ ୟ୶ -64,99 9,025 -0,1388 SPC 4,28 0 CV

Tableau VI.8 : Vérification des contraintes.

Schéma de ferraillage des poteaux :
 Poteaux (40×40) :

-Les armatures longitudinales : 4HA16 + 4HA14 = 14,2cm²
-Les armatures transversales : 4HA8 = 2,01cm2
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Ferraillage poteau 40× 40
 Poteaux (35×35) :

-Les armatures longitudinales : 4HA14 + 4HA12 = 10,68cm²
-Les armatures transversales : 4HA8 = 2,01cm2

Ferraillage poteau 35× 35

Ferraillage poteau 30× 30

4HA 12

4HA12
2cadres
HA8

4HA 14

4HA12
2cadres
HA8

4HA16

4HA14
2cadres
HA8
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VI.2 Ferraillage des poutres :
Les poutres seront calculées en flexion simple, leur ferraillage sera fait en utilisant les

moments les plus défavorables extraits du logiciel ETABS, en considérant la fissuration
comme étant peu nuisible.

 Les combinaisons de calcul :

Ils sont ferraillés en flexion simple sous les combinaisons de charges 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…………RPA99 révisé 2003
 0.8G± E…………RPA99 révisé 2003

VI.2.1- Recommandations et exigences du RPA :
a. Armatures longitudinales [Art 7.5.2.1 RPA 99/ version 2003]:

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0,5 % en toute section;

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
- 4 % en zone courante;
- 6 % en zone de recouvrement.

Les calculs sont montrés dans le tableau suivant :

0.5% bh 4%bh 6%bh
Poutre principale

(30 × 35)
5,25 42 63

Poutre secondaire
(25 × 30)

3,75 30 45

Tableau VI.9 : Section des armatures longitudinales.

 La longueur minimale des recouvrements est de : 40∅ en zone IIa;
 L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures, est effectué au

niveau des poteaux de rive, il est fait avec des crochets d'angle doit (90°).

b. Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
=ܜۯ �૙,૙૙૜�×ܜ܁� × ܊�

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :

Minቀ
୦

ସ
; 12∅ቁ;

- En dehors de la zone nodale : St ≤  
௛

ଶ

∅ ∶ Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.
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Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de
l’appui ou de l’encastrement.

VI.2.2- Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :
a. Ferraillage des poutres :

Remarque : Les efforts internes au niveau des poutres sont tirés suivant la
combinaison de L’ELU.

 Poutre principale:
- En travées:

μ =
M୲

b × dଶ�× fୠ୳
=

35,362 × 10ଷ

30 × 32ଶ�× 14,2
= 0,081 < μ୪= 0,392 ⟹ �ۯ.܁.܁�

Avec :β = 0,957

Aୱ୲=
M୲

β × d × σഥୱ୲
=

35,362 × 10ଷ

0,957 × 32 × 348
= 3,32 cmଶ

- Aux appuis:

μ =
Mୟ

b × dଶ × fୠ୳
=

52,555 × 10ଷ

30 × 32ଶ × 18,48
= 0,093 < μ୪= 0,392 ⟹ ۯ.܁.܁ ⟹ β = 0,951

Aୱ୲=
୑ ౗

ஒ×ୢ×஢ഥ౩౪
=

ହଶ,ହହହ×ଵ଴య

଴,ଽହଵ×ଷଶ× ସ଴଴
= 4,32 cmଶ

 Poutre secondaires:

- En travées:

μ =
M୲

b × dଶ�× fୠ୳
=

8,471 × 10ଷ

25 × 27ଶ�× 14,2
= 0,032 < μ୪= 0,392 ⟹ ⟹�ۯ.܁.܁� β = 0,984

Aୱ୲=
M୲

β × d × σഥୱ୲
=

8,471 × 10ଷ

0,984 × 27 × 348
= 0,92 cmଶ

- Aux appuis:

- Appui supérieur :

μ =
Mୟ

b × dଶ × fୠ୳
=

19,751 × 10ଷ

25 × 27ଶ × 18,48
= 0,058 < μ୪= 0,392 ⟹ ۯ.܁.܁ ⟹ β = 0,970

Aୱ୲=
Mୟ

β × d × σഥୱ୲
=

19,751 × 10ଷ

0,970 × 27 × 400
= 1,88 cmଶ

- Appui inferieur:

μ =
Mୟ

b × dଶ × fୠ୳
=

15,816 × 10ଷ

25 × 27ଶ × 18,48
= 0,046 < μ୪= 0,392 ⟹ ۯ.܁.܁ ⟹ β = 0,976



Chapitre VI Ferraillage des éléments

Page 144

Aୱ୲=
Mୟ

β × d × σഥୱ୲
=

15,816 × 10ଷ

0,976 × 27 × 400
= 1,50 cmଶ

Le ferraillage est résumé dans les tableaux suivants:

 Ferraillage des poutres principales (30×35) :

Tableau VI.10 : ferraillage des poutres principales

Ferraillage des poutres secondaires (25×30) :

Tableau VI.11 : ferraillage des poutres secondaires.

M max

(KN.m)
µb Obs Β A st Ferraillage

Aadopté

(cm
2)

En
travée

35,362 0,081 SSA 0,957 3,32 3HA12(fil) 3,38

Aux
appuis

52,555 0,093 SSA 0,951 4,32
3HA12(fil)

+2HA10(chap)
4,96

M max

(KN.m)
µb Obs Β A st Ferraillage

Aadopté

(cm
2)

En
travée

-8,471 0,032 SSA 0,984 0,92 3HA12 (fil) 3,38

Appuis
sup

−19,751 0,058 SSA 0,970 1,88 3HA12(fil) +2HA10(chap) 4,96

Appuis
inf

15,816 0,046 SSA 0,976 1,50 3HA12(fil) +2HA10(chap) 4,96
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VI.2.3- Vérifications à l'ELU:
a. Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1 RPA / version 2003):

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

A st A min vérifications

Poutres principales En travée 3,32
5,25

CV

Aux appuis 4,32 CV

Poutres secondaires
En travée 0,92

3,75
CV

Appui sup 1,88 CV
Appui inf 1,50 CV

Tableau VI.12 : Vérifications armatures longitudinales à l'ELU.

Toutes les sections sont vérifiées par rapport à la section minimale des aciers du RPA
a) Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :
La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

At = 0,003 × St × b

Calcul de l'espacement ௧ܵ:

Calcul de ௧ܵ(cm)
௧ܣ = 0,003 × ௧ܵ× ܾ

Ferraillage
[cm2]

Poutre
principale

Zone nodale

S୲≤ min(
h

4
; 12∅) Min [8,75;14,4] =ܜ܁ ૚૙

0 ,90

4HA8=2,01
Zone courante

S୲≤
h

2
St ≤ 17,5 cm ܜ܁= ૚૞

1,35

Poutre
secondaire

Zone nodale

S୲≤ min(
h

4
; 12∅) Min [7,5;12]

=ܜ܁ ૚૙ 0,75

4HA8=2,01
Zone courante

S୲≤
h

2
St ≤ 15 cm ܜ܁= ૚૞

1,125

Tableau VI.13:Vérifications des armatures transversal à l'ELU
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a. Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) :

τ୳ =
୘౫

ୠୢ
≤ τത୳Avec : T୙

୫ ୟ୶ = Effort tranchant max à l’ELU;

τത୳ = min (0,2
fୡଶ଼
γୠ

; 5 MPa) = min (0,2
25

1,5
; 5 MPa)

τത୳ = min (3,33 MPa ; 5 MPa) = 3,33 MPa

Poutres
Efforts tranchant

(KN)
b

(cm)
D

(cm)
τu

(MPa)
τത୳(MPa) observation

Principales T max 71,95 30 32 0,75 3,33 Condition vérifiée

Secondaires T max 32,01 25 27 0,47 3,33 Condition vérifiée

Tableau VI.14: Vérification au cisaillement.

 Influence sur les aciers (Art A.5.1.312 BAEL 91 modifiée 99) :

As ≥ 
ଵ.ଵହ

୤౛
ቂT୳ +

୑ ౫

଴.ଽ×ୢ
ቃAvec : Mu en valeur algébrique.

Si: ቂT୳ +
୑ ౫

଴.ଽ×ୢ
ቃ< 0⟹la vérification n’est pas nécessaire.

 Pour les poutres principales :

T୳ −
M୳

0.9 × d
= 71,95 −

52,555

0.9 × 0.32
= − 110,53 < 0

 Pour les poutres secondaires :

T୳ −
M୳

0.9 × d
= 32,01 −

19,751

0.9 × 0.27
= −49,27 < 0

⟹Donc aucune vérification n’est nécessaire.
b. Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres BAEL [Art A.6.1.3] :

L’adhérence des barres doit vérifier la relation : τୱୣ ≤ τୱୣതതതതത

Avec : τୱୣതതതതത= ψୱ× f୲ଶ଼ = 1,5 × 2,1 = 3,15 MPa
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τୱୣ =
T୳

0,9 × d × ∑ U୧

ψୱ = 1,5 : Coefficient de scellement HA
∑ U୧: Somme des périmètres utiles des barres.

 Poutres principales :

∑ U୧ = n × π × ∅ = 8 × 3,14 × 1,2 = 30,14 cm

௦߬௘ =
71,95 × 10ଷ

0.9 × 320 × 301,04
= ⟹ܽܲܯ�0,83 ௦߬௘ = >ܽܲܯ0,83 ҧ߬௦௘ୀ ⟹ܽܲܯ�3,15 .ࢂ.࡯

 Poutres Secondaires :

∑ U୧= n × π × ∅ = 8 × 3,14 × 1 = 25,12 cm

τୱୣ =
32,01 × 10ଷ

0.9 × 270 × 251,2
= 0,524 MPa ⟹ τୱୣ = 0,524 MPa < τതୱୣ = 3,15 MPa

⟹ .܄.۱

c. Ancrage des armatures BAEL [Art A.6.1.22] :

Longueur de scellement : lୱ =
∅ ×୤౛

ସ×த౩౛
avec: τୱୣ = 0,6 × ψୱ

ଶ × f୲ଶ଼ = 2,835 MPa

 Pour les ∅12 : Ls =42,32 cm
 Pour les ∅10 : Ls = 35,27 cm

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochets est au moins égales à : 0,4 lୱ pour les aciers HA.

 Pour les ∅12 : L a = 16,93 cm
 Pour les ∅10 : L a = 14,11 cm

VI2.4 Vérifications à L’ELS :
a) Condition de non fragilité du béton de la section minimale BAEL (Art A.4.2.1):

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la C.N.F : A st ≥ A min

Avec: A୫ ୧୬ ≥
଴,ଶଷ�ୠୢ�୤౪�మఴ

୤౛
et : f୲�ଶ଼ = 0,6 + 0,06 × fୡଶ଼= 2,1 MPa
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Tableau VI.15: Condition de non fragilité du béton de la section minimale.

a- Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette
vérification n’est pas nécessaire.

b- Etat limite de déformation (la flèche) BAEL [Art B.6.5] :

Les valeurs de la flèche seront extraites à partir du logicielle ETABS: =̅܎
ܔ

૞૙૙

On prendra "l" la plus grande portée des poutres dans chacun des deux sens.

- Poutres principales :

൝
f ̅ =

l

500
=

425

500
= 0,85 cm

f୉୘୅୆ୗ = 0,0007 cm
⟹ f୉୘୅୆ୗ = 0,0007 cm < f ̅ = 0,85 cm ⟹ ܄.۱

- Poutres secondaires :

൝
f ̅ =

l

500
=

380

500
= 0,76 cm

f୉୘୅୆ୗ = 0,00006 cm
⟹ f୉୘୅୆ୗ = 0,00006 cm < f ̅ = 0,76 cm ⟹ ܄.۱

La flèche est vérifiée pour les poutres dans les deux sens (principale et secondaire).

 Vérification de la contrainte dans les aciers :

ોܜܛ=
ۻ ܛ

܌×઺૚×ܛۯ
≤  ોഥܜܛ=

܍܎

઻ܛ

ρଵ =
ଵ଴଴×�୅౩

ୠୢ
⟹ ൜

Kଵ

βଵ
ൠ⟹ à partir des tableaux, à l’ELS.

Avec : ોഥܜܛ=
܍܎

઻ܛ
=

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
= 348 MPa

A st A min vérifications

Poutres principales
En travée 3,32 1,16 Condition vérifiée

Aux appuis 4,32 1,16 Condition vérifiée

Poutres secondaires

En travée 0,92 0,82 Condition vérifiée

Appui sup 1,88 0,82 Condition vérifiée
Appui inf 1,50 0,82 Condition vérifiée
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 Vérification de la contrainte dans le béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) :

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible.

σୠୡ =
஢౩

୏భ
<σୠୡ = 0,6 × fc28

σୠୡ= 0,6 × fc28 = 0,6 × 25 =15 MPa

Poutres Moments (KN.m) combinaison

Poutres principales

Travée Mst 25,614 ELS

Appuis Msa -38,259 ELS

Poutres secondaires

Travée Mst 0,329 ELS

Appui sup Msa -14,364 ELS

Appui inf Msa 11,482 ELS

TableauVI16:Moments à l’ELS.
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Tableau VI.17 : Vérifications des contraintes à L’ELS.

Poutres
Moment

à l’ELS (KN.m)
ૉ ઺૚ K1

ܜܛۯ

(cm2)
d

(cm)
ો܋܊

(MPa)
ો܋܊തതതതത

(MPa)
Obs

P.P.

Travée 25,614 0,35 0,908 39,35 3,32 32 6,60 15 C.V.

Appuis -38,259 0,64 0,882 27,37 4,32 32 8,00 15 C.V.

P.S

Travée 0,329 0,23 0,922 49,10 0,92 27 0,17 15 CV

Appui
sup

-14,364 0,35 0,908 39,35 1,88 27 6,33 15 C.V.

Appui
inf

11,482 0,35 0,908 39,35 1,50 27 5,06 15 C.V.
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Schéma de ferraillage des poutres :
 Poutres principales :

 En travée :

 Armatures longitudinales : 3HA12

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8

Ferraillage en travée d’une poutre principale

3HA12

1cadre
+1étrié
HA8

3HA12
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Sur appuis :

 Armatures longitudinales : 3HA12 + 2HA10 (chapeaux).

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8

Ferraillage sur appuis d’une poutre principale.

Poutres secondaires :

 En travée :

 Armatures longitudinales : 3HA12 + 3HA10

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8

Ferraillage en travée d’une poutre secondaire.

3HA12

1cadre
HA8

3HA12

2HA10

3HA12

1cadre
+1étrié
HA8

3HA10
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 Sur appuis:

 Armatures longitudinales : 3HA12 + 2HA10

 Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8

Ferraillage aux appuis d’une poutre secondaire.

3HA12

1cadre+étrié
HA8

2HA10
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VI.3 Ferraillage des voiles :

VI.3.1Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et

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

surcharges d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues aux

séismes.

Les voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement à l’aide de la méthode des

contraintes, leur ferraillage est composé de :

 Armatures verticales.

 Armatures horizontales.

 Armatures transversales.

1. Comportement d’un voile :

Un voile est considéré comme une console encastrée à sa base, il y a deux types de voiles

ayant un comportement différent :

 Voile élancé :
ࢎ

࢒
> 1.5

 Voile court :
ࢎ

࢒
< 1.5

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, nous allons ferrailler par zone, car

on a constaté qu’il est possible d’adopté le même type de ferraillage pour un certain nombre

de niveaux. Les zones sont définit comme suit :

 Zone I : RDC.

 Zone II : 1ér et 2éme étages

 Zone III :3, 4et 5ème étage.

 Zone IV :6, 7 et 8ème étage.



Chapitre VI Ferraillage des éléments

Page 155

2. Les combinaisons d’actions :
Les combinaisons d’actions sismiques et celle due aux charges verticales à prendre en compte
sont données ci- dessous :

 1.35 G + 1.5 Q à l’ELU

B A E L 91/ modifier 99

 G + Q à l’ELS

 0.8G ∓ Q

RPA 99 / version 2003

 G + Q �ࡱ�∓

VI.3.3 Exposer de la méthode de calcul :

La méthode utilisée pour ferrailler les voiles, est la méthode de la RDM. Cette méthode se fait

pour une bande de largeur d.

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les

plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

⎩
⎪
⎨

⎪
݉ߪ⎧ ݔܽ =

ܰ
ܤ

+
ܯ ×ܸ
ܫ

݉ߪ ݅݊ =
ܰ
ܤ

−
ܯ ×ܸ′

ܫ

Avec : B : section du béton

I: moment d’inertie du voile

V et V’ : bras de levier V =V’=
௅ೡ೚೔೗೐

ଶ

Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) est données par :

d ≤ min൬
hୣ
2

;
2

3
Lୡ൰

Avec :

ℎ௘ : Hauteur entre nus du plancher du voile considère.

Lୡ : Longueur de la zone comprimée.

Lୡ =
௠ߪ ௔௫

௠ߪ ௔௫ + ௠ߪ ௜௡
× ܮ

L୲: Longueur de la zone tendue : L୲= L − Lୡ

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :

 Section entièrement comprimé (S.E.C).

 Section partiellement comprimé (S.P.C).

 Section entièrement tendue (S.E.T).
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Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des

contraintes obtenues :

1) Section entièrement comprimée (SEC) :

N୧=
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e

N୧ାଵ =
σଵ + σଶ

2
× d × e

Avec :

e : épaisseur du voile

2) Section partiellement comprimée (SPC) :

N୧=
σ୫ ୧୬ + σଵ

2
× d × e

N୧ାଵ =
σଵ
2

× d × e

3) Section entièrement tendue (SET) :

N୧=
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e

N୧ାଵ =
σଵ + σଶ

2
× d × e

Fig.VI.3.1: Section entièrement comprimé.

Fig.VI.3.2: Section partiellement comprimée.
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VI.3.4 Calcul des sections d’armatures verticales :

1. Section entièrement comprimée :

A୴ =
�ܰ ௜− ×�ܤ �݂௖ଶ଼

σୱ

Avec : B : section du voile.

௦ߪ : Contrainte de l’acier = 348 MPa.

2. Section partiellement comprimée :

A୴ =
ܰ௜
௦ߪ

௦ߪ : Contrainte de l’acier = 348 MPa

3. Section entièrement tendue :

A୴ =
ܰ௜
௦ߪ

௦ߪ : Contrainte de l’acier = 348 MPa

 Armatures minimales :

1. Compression simple (Art A.8.1 ; 21 BAEL91 modifiés99) :

Amin ≥ 4 cm2/ml, par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à la direction
de ces armatures.

  0.2% ≤ At =
஺೘ ೔೙

஻
 ≤ 0.5 %  avec B : section du béton comprimée. 

Fig.VI.3.3 : Section entièrement tendue.
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2. Traction simple :

௠ܣ ௜௡ ≥
ܤ ௧݂ଶ଼

݂݁
(BAEL).

Avec B : section du béton tendue B = d × e

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins

égale à 0,2 % de la section horizontale du béton tendu (Art.7.7.4.1 RPA 99/2003).

Donc : A୫ ୧୬ ≥ max൬
Bf୲ଶ଼

fe
; 0.2%B൰

 Armatures horizontales

Les armatures horizontales doivent être munies des crochets à 135º ayant une longueur de

10∅ et disposées de manière à ce qu’elles servent de cadres aux armatures verticales.

1. D’après le BAEL :

Aୌ =
௏ܣ
4

Avec :

Aୌ : Section d’armatures horizontales

B : section du béton

Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

2. D’après le RPA 99 révisé 2003 (Art 7.7.4.3) :

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est donné

comme suit :

AH ≥ 0.15 % × B   Globalement dans la section du voile. 

AH ≥ 0.10 % × B   En zone courante. 

Avec :

Aୌ : Section d’armatures horizontales

B : section du béton

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
ଵ

ଵ଴
de

l’épaisseur du voile.
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 Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles

dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la

compression d’après l’article (7.7.4, 3 du RPA99 révise 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au

mètre carré.

 Armatures de coutures (7.7.4, 3 du RPA99 révise 2003) :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de

coutures dont la section est donnée par la formule :

௏௝ܣ = 1.1
ܶ

௘݂

Avec : T = 1.4 × Vu

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts

de traction dus au moment de renversement.

Dispositions constructives :

1. Espacement :

D’après l’Art 7.7.4, 3 du RPA révisé 2003, l’espacement des barres horizontales et verticales

doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes :

൜
S୲≤ 1.5 × e
S୲≤ 30cm

Dans notre cas : St ≤ min {30�ܿ݉ �, 30ܿ݉ } St ≤ 30 cm 

Avec:

e = épaisseur du voile

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur
ଵ

ଵ଴
de la

longueur du voile. Dans notre cas, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 cm.



Chapitre VI Ferraillage des éléments

Page 160

2. Longueur de recouvrement :

Elles doivent être égales à :

 40∅ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des

efforts est possible.

 20∅ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes

les combinaisons possibles de charges.

3. Diamètre maximal:

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
ଵ

ଵ଴
De

l’épaisseur du voile.

Fig.IV.3. 1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

4. Les potelets :

Il est possible de concentrer des armatures de traction à l’extrémité du voile pour

former un potelet.

La section totale d’armatures verticales de la zone tendue doit être au moins égale à

0,2 ℅ de la section horizontale du béton tendu qui est l’équivalent au moins à 4 HA10 

(RPA 99). Les barres verticales doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux dont

l’espacement ne doit pas dépasser l’épaisseur du voile.
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1- Vérifications :

 Vérification à L’ELS :

Pour cet état, on considère :

Nser = G + Q

௕ߪ =
ܰ

ܤ + 15 × ܣ
≤ ത௕ߪ

ത௕ߪ = 0.6 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

Avec :

Nser : Effort normal appliqué.

B : Section du béton.

A : Section d’armatures adoptée.

-Vérification de la contrainte limite de cisaillement :

 D’après le RPA (Art 7.7.2 RPA 99/Version2003) :

߬࢈ ≤ ҧ߬௕ = 0.2 ௖݂ଶ଼ Avec : ത࣎࢈ = 0.2fc28 = 0.2 × 25 = 5MPa

௕߬ =
ܶ

.ܾ݀
avec : T = 1.4 × V୳, calcul

଴ܾ : Epaisseur du linteau ou du voile

݀ : Hauteur utile (d= 0.9 h)

ℎ : Hauteur totale de la section brute

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

 D’après le BAEL (Art A.5.1.21 BAEL91/ modifiées 99) :

௨߬ ≤ ҧ߬௨ avec :�߬௨ =
௨ܸ

ܾ݀

௨߬ : Contrainte de cisaillement
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ҧ߬௨ = Min (0.15
௖݂ଶ଼

௕ߛ
; 4MPa) Fissuration préjudiciable.

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
≤ ҧ߬௨ = ܽܲܯ�2.5

 Ferraillage des voiles transversale (VT1 )

L(m) e(m) B (m2) I (m4)
4 0,20 0,8 1,06

Tableau VI.18 : Caractéristiques géométriques

 Sollicitations de calcul :

On calcul les efforts (Ni et Ni+1) agissant sur le voile considéré pour tous les étages de la zone
et en tirant les contraintes les plus défavorables pour enfin calculer le ferraillage que l’on
adoptera pour tous les étages de la zone.

Les contraintes les plus défavorables sont données par ETABS :

Zone I :SEC
 ોܕ ܠ܉ = −૞૙૙,ૡ૝۹ܕ/ۼ ૛

 ોܕ ܖܑ = −૚૚૙૚,૛ૠ۹ܕ/ۼ ૛

Avec d=
୐

ଷ
=

ସ

ଷ
= 1,33m

Calcul des contraintes :

σ୫ ୟ୶ − σଵ
d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = σ୫ ୟ୶ − d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = −700,48MPa

૚ۼ =
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e =

−500,84 − 700,48

2
× 1,33 × 0,20 = −૚૞ ,ૢૠૠ۹ۼ

σଵ
σ୫ ୟ୶ σଶ

σ୫ ୧୬

݀ d D
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σ୫ ୟ୶ − σଶ
d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶ = σ୫ ୟ୶ − d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶୀ − ܽܲܯ900,12

૛ۼ =
σଵ + σଶ

2
× d × e =

−700,48 − 900,12

2
× 1,33 × 0,20 = −212,87KN

 Calcul des armatures verticales :

1ere bande :

A୴ଵ =
N୧− B୧× f୲ଶ଼

σୱ
=

−૚૞ ,ૢૠૠ− 0,27 × 2,1 × 1000

400 × 1000
= −૚ૡ,૚ૠܕ܋ ૛

2emebande :

૛܄ۯ =
Ni − Bi × ft28

σs
=

−૛૚૛,ૡૠ− 0,27 × 2,1 × 1000
400 × 1000

= −૚ ,ૢ૝ૢܕ܋ ૛

Remarque :

On a trouvé des sections d’armatures négatives alors on doit ferrailler avec A୫ ୧୬,.

 Armatures minimales :

A୫ ୧୬ ≥ max൬
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; ൰ܤ0,2%

= max൬
1,33 × 0,20 × 2,1

400
; 0,002 × 4 × 0,20൰

ܕۯ ܖܑ = max (13,96 ; 16) = ૚૟ܕ܋� ૛

Soit 2× 6HA14 =18,46 cm² avec un espacement de 20cm

 Armatures horizontales :

 D’après le RPA: ۶ۯ ≥ 0,15%B = 0,0015 × 20 × 400 = ૚૛ܕ܋ ²

Soit 2× 6HA12=13,56cm²/ 1m de hauteur avec un espacement de 15cm
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 Armatures transversales :
Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré
soit avec HA8. (4HA8)

2- Les vérifications :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

155,89 × 10ଷ

200 × 4000 + 15 × 18,1 × 10ଶ
= 0,02 MPa

σୠୡ = 0,02 MPa < σഥୠୡ = 15 MPa ……… Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

- Selon le RPA 2003 :

τ܊ ≤ τതୠ

ૌ܊ =
T

b. d
=

1,4 × 14,47 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= ۻ૙૛ૠ,۽ ܉۾

ૌത܊ = 0,2fୡଶ଼ = ૞ۻ� ܉۾

τୠ = 0,027 MPa < τതୠ = 5 MPa……… Condition vérifiée.

D’après le BAEL 91 :

ૌܝ =
V୳
bd

=
14,47 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= ૙,૙૛ۻ� ܉۾

ૌതܝ = Min�൬0,15
fୡଶ଼
γୠ

; 4MPa൰= ૛,૞ۻ� ܉۾

τ୳ = 0,02MPa < τത୳ = 2,5 MPa…… Condition vérifiée.
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ZONEII :SEC

 ોܕ ܠ܉ = −૚૙૛ૡ,ૡ૝۹ܕ/ۼ ૛

 ોܕ ܖܑ = −૚૛૞,૙ૡ۹ܕ/ۼ ૛

Avec d=
୐

ଷ
=

ସ

ଷ
= 1,33m

Calcul des contraintes :

σ୫ ୟ୶ − σଵ
d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = σ୫ ୟ୶ − d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = −425,58MPa

૚ۼ =
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e =

−125,08 − 425,58

2
× 1,33 × 0,20 = −ૠ૜,૛૝۹ۼ

σ୫ ୟ୶ − σଶ
2d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶ = σ୫ ୟ୶ − 2 d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶୀ − ܽܲܯ726,08

૛ۼ =
σଵ + σଶ

2
× d × e =

−425,58 − 726,08

2
× 1,33 × 0,20 = −153,17MPa

 Calcul des armatures verticales :

1ere bande :

A୴ଵ =
N୧− B୧× f୲ଶ଼

σୱ
=

−73,24 − 0,27 × 2,1 × 1000

400 × 1000
× 104

= −૚૟,૙૚ܕ܋ ૛

σଵσ୫ ୟ୶
σଶ

σ୫ ୧୬

݀ d d
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2emebande :

૛܄ۯ =
Ni − Bi × ft28

σs
=

−૚૞૜,૚ૠ− 0,27 × 2,1 × 1000
400 × 1000

× 10ସ = −૚ૡܕ܋ ૛

Remarque :

On a trouvé des sections d’armatures négatives alors on doit ferrailler avecA୫ ୧୬,.

a. Armatures minimales :

A୫ ୧୬ ≥ max൬
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; ൰ܤ0,2%

= max൬
1,33 × 0,20 × 2,1

400
; 0,002 × 4 × 0,20൰

ܕۯ ܖܑ = max (13,96 ; 16) = ૚૟ܕ܋� ૛

Soit 2× 6HA14=18,46cm² avec un espacement de 20cm

b- Armatures horizontales :

 D’après le RPA: ۶ۯ ≥ 0,15%B = 0,0015 × 20 × 400 = ૚૛ܕ܋ ²

 Soit 2× 6HA12=13,56cm²/ 1m de hauteur avec un espacement de 15cm

c- Armatures transversales :
Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré
soit avec HA8. (4HA8)

3- Les vérifications :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

127,11 × 10ଷ

200 × 4000 + 15 × 18,1 × 10ଶ
= 0,15 MPa

σୠୡ = 0,15 MPa < σഥୠୡ = 15 MPa ……… Condition vérifiée.
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 Vérification des contraintes de cisaillement :

Selon le RPA 2003 :

τ܊ ≤ τതୠ

ૌ܊ =
T

b. d
=

1,4 × 24,37 × 10ଷ

200 × 0,9 × 3060
= ۻ૙૟૛,۽ ܉۾

ૌത܊ = 0,2fୡଶ଼ = ૞ۻ� ܉۾

τୠ = 0,062 MPa < τതୠ = 5 MPa……… Condition vérifiée.

- D’après le BAEL 91 :

ૌܝ =
V୳
bd

=
24,37 × 10ଷ

200 × 0,9 × 3060
= ૙,૙૝૝ۻ� ܉۾

ૌതܝ = Min�൬0,15
fୡଶ଼
γୠ

; 4MPa൰= ૛,૞ۻ� ܉۾

τ୳ = 0,044MPa < τത୳ = 2,5 MPa…… Condition vérifiée.

ZONEIII :SPC

La section est partiellement comprimée(SPC) ൜
ોܕ� ܠ܉ = 493,77 KN/mଶ

ોܕ� ܖܑ = − 818,51 KN/mଶ

 Largeur de la zone comprimée et de la zone tendue :

Largeur de la zone comprimée :

Lୡ =
௠ߪ ௔௫

௠ߪ ௔௫ + ௠ߪ ௜௡
× L =

493,77

493,77 + 818,51
× 4 = 1.50 m

Largeur de la zone tendue :

L୲= L − Lୡ = 4 − 1.50 = 2,5 m

-Calcul de la longueur d

Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d):
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܌ ≤ min൬
hୣ
2

,
2

3
Lୡ൰= ൬

2,71

2
;
2

3
× 1,50൰= min(1,355 ; 1) = ૚ܕ

Avec : hୣ= ℎé௧௔௚௘ - ℎ௣௢௨௧௥௘ = 3,06 – 0,35 = 2,71m

 Détermination de N :

Pour la zone tendue :

σ୫ ୧୬
L୲

=
σଵ

L୲− d

ો૚ =
σ୫ ୧୬(୐౪ି ୢ)

L୲
=

− 818,51(2,5 − 1)

2,5
= −૝ૢ૚,૚૚۹ܕ/ۼ ૛

૚ۼ =
σ୫ ୧୬ + σଵ

2
× d × e =

− 818,51 − 491,11

2
× 1 × 0,20 = −૚૜૙,ૢ૟۹ۼ

૛ۼ =
σଵ
2

× d × e =
૝ૢ૚,૚૚

2
× 1 × 0,20 = −૝ ,ૢ૚૚۹ۼ

Calcul des armatures verticales :

1erebande :

௏ଵܣ =
ܰଵ
௦ߪ

=
−130,96

400 × 10ିଵ
= −3,27�ܿ݉ ଶ

2èmebande :

௏ଶܣ =
ܰଶ
௦ߪ

=
−૝ ,ૢ૚૚

400 × 10ିଵ
= −1,23�ܿ݉ ଶ

Remarque : on va ferrailler avec A୫ ୧୬

 Armatures minimales (BAEL 91 Modifiée 99) :

A୫ ୧୬ ≥ max൜
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; =ൠܤ0.2% max൜

1 × 0.20 × 2.1

400
; 0.002 × 1 × 0.20ൠ

A୫ ୧୬ = max {10,5; 4} = 10,5cm²

soit 2× 12ܣܪ6 = 13,56ܿ݉ ² avec un espacement de :20cm
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 Armatures horizontales :

: Aୌ ≥ 0.15%B = 0.0015 × 20 × 400 = 12�ܿ݉ ଶ

Aୌ = 12�ܿ݉ ଶ.

Soit : 2 × 6HA12 = 13,56 cm2 / 1m de hauteur ; avec SH = 15 cm.

 Armatures transversales (Art.7.7.4.3, RPA99/ version 2003) :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré

soit HA8.

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

51,9 × 10ଷ

200 × 4000 + 15 × 11,30 × 10ଶ
= 0,063 MPa

 Vérification des contraintes de cisaillement :

Selon le RPA 2003 :

߬࢈ ≤ ҧ߬௕ = 0.2 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ�5

௕߬ =
ܶ

.ܾ݀
=

1.4 × 58,34 × 10ଷ

200 × 0.9 × 3060
= ૙,૚૞ۻ� ܉۾

߬࢈ = ૙.૚૞ࡹ� ࢇࡼ < ҧ߬௕ = ࡹ�5 ࢜��࢔࢕࢏࢚࢏ࢊ࢔࢕࡯�����ࢇࡼ é ࢋé࢏ࢌ࢘࢏

D’après le BAEL 91 :

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
=

58,34 × 10ଷ

200 × 0.9 × 3060
= ૙,૚૚ۻ� ܉۾

௨߬= 0,11 MPa

ҧ߬௨ = Min�൬0.15
௖݂ଶ଼

௕ߛ
; 4MPa൰= 2.5 MPa

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
= >ܽܲܯ0.11 ҧ߬௨ = ݊݋ܥ������ܽܲܯ�2.5 ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁
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Ferraillage de la voile longitudinale (VL1)

L(m) e(m) B (m2) I (m4)
3,1 0,20 0,8 0,49

ZONEI :SEC

 ોܕ ܠ܉ = −૚૙૞૛,૝૟۹ܕ/ۼ ૛

 ોܕ ܖܑ = −૛૜ૢ૚,ૢ૟۹ܕ/ۼ ૛

Avec d=
୐

ଷ
=

ଷ,ଵ

ଷ
= 1,03m

Calcul des contraintes :

σ୫ ୟ୶ − σଵ
d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = σ୫ ୟ୶ − d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = −1497,52MPa

૚ۼ =
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e =

−1052,46 − 1497,52

2
× 1,03 × 0,20 = −262,64KN

σ୫ ୟ୶ − σଶ
2d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶ = σ୫ ୟ୶ − 2 d
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶୀ − ܽܲܯ1942,57

૛ۼ =
σଵ + σଶ

2
× d × e =

−1497,52 − 1942,57

2
× 1,03 × 0,20 = −354,33MPa
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Calcul des armatures verticales :

1ere bande :

A୴ଵ =
N୧− B୧× f୲ଶ଼

σୱ
=

−262,64 − 0,21 × 2,1 × 1000

400 × 1000
× 104

= −૚ૠ,૞ૢܕ܋ ૛

2emebande :

૛܄ۯ =
Ni − Bi × ft28

σs
=

−354,33 − 0,27 × 2,1 × 1000
400 × 1000

× 10ସ = −૚ ,ૢૡૡܕ܋ ૛

Remarque :

On a trouvé des sections d’armatures negatives alors on doit ferrailler avec A୫ ୧୬,.

-Armatures minimales :

A୫ ୧୬ ≥ max൬
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; ൰ܤ0,2%

= max൬
1,03 × 0,20 × 2,1

400
; 0,002 × 3,1 × 0,20൰

ܕۯ ܖܑ = max (10,82 ; 12,4) = ૚૛,૝૙ܕ܋� ૛

Soit 2× 6HA12=13,56cm² avec un espacement de 20cm

-Armatures horizontales :

 D’après le RPA: ۶ۯ ≥ 0,15%B = 0,0015 × 20 × 310 = ,ૢ૜ܕ܋ ²

Soit 2× 6HA10=9,42cm²/ 1m de hauteur avec un espacement de 15cm

-Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré
soit avec HA8. (4HA8)

1- Vérification :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
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௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

334,38 × 10ଷ

200 × 3100 + 15 × 13,56 × 10ଶ
= 0,41 MPa

σୠୡ = 0,41 MPa < σഥୠୡ = 15 MPa ……… Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

- Selon le RPA 2003 :

τ܊ ≤ τതୠ

ૌ܊ =
T

b. d
=

1,4 × 27,24 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= ۻ૙૞૛,۽ ܉۾

ૌത܊ = 0,2fୡଶ଼ = ૞ۻ� ܉۾

τୠ = 0,062 MPa < τതୠ = 5 MPa……… Condition vérifiée.

- D’après le BAEL 91 :
-

ૌܝ =
V୳
bd

=
27,24 × 10ଷ

200 × 0,9 × 4080
= ૙,૙૜ૠۻ� ܉۾

ૌതܝ = Min�൬0,15
fୡଶ଼
γୠ

; 4MPa൰= ૛,૞ۻ� ܉۾

τ୳ = 0,037MPa < τത୳ = 2,5 MPa…… Condition vérifiée.

ZONEII :SEC

 ોܕ ܠ܉ = −૝૚૚,૛۹ܕ/ۼ ૛

 ોܕ ܖܑ = −૛૜૜૞,૚ૡ۹ܕ/ۼ ૛

Avec d=
୐

ଷ
=

ଷ,ଵ

ଷ
= 1,03m

Calcul des contraintes :



Chapitre VI Ferraillage des éléments

Page 173

σ୫ ୟ୶ − σଵ
d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = σ୫ ୟ୶ − d ×
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଵ = −1050,45MPa

૚ۼ =
σ୫ ୟ୶ + σଵ

2
× d × e =

−411,2 − 1050,45

2
× 1,03 × 0,20 = −150,55KN

σ୫ ୟ୶ − σଶ
2d

=
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶ = σ୫ ୟ୶ − 2 d
σ୫ ୟ୶ − σ୫ ୧୬

L

σଶୀ − ܽܲܯ1689,72

૛ۼ =
σଵ + σଶ

2
× d × e =

−1497,52 − 1689,72

2
× 1,03 × 0,20 = −328,29MPa

b. Calcul des armatures verticales :

1ere bande :

A୴ଵ =
N୧− B୧× f୲ଶ଼

σୱ
=

−150,55 − 0,21 × 2,1 × 1000

400 × 1000
× 10ସ

= −૚૝,ૠૢܕ܋ ૛

2emebande :

૛܄ۯ =
Ni − Bi × ft28

σs
=

−328,29 − 0,21 × 2,1 × 1000
400 × 1000

× 10ସ = −૚ ,ૢ૛૜ܕ܋ ૛

Remarque :

On a trouvé des sections d’armatures négatives alors on doit ferrailler avec A୫ ୧୬,.
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-Armatures minimales :

A୫ ୧୬ ≥ max൬
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; ൰ܤ0,2%

= max൬
1,03 × 0,20 × 2,1

400
; 0,002 × 3,1 × 0,20൰

ܕۯ ܖܑ = max (10,82 ; 12,4) = ૚૛,૝૙ܕ܋� ૛

Soit 2× 6HA12=13,56cm² avec un espacement de 20cm

- Armatures horizontales :

 D’après le RPA: ۶ۯ ≥ 0,15%B = 0,0015 × 20 × 310 = ,ૢ૜ܕ܋ ²



Soit 2× 6HA10=9,41cm²/ 1m de hauteur avec un espacement de 15cm

- Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré
soit avec HA8. (4HA8)

2 - Vérification :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

297,22 × 10ଷ

200 × 3100 + 15 × 13,56 × 10ଶ
= 0,46MPa

σୠୡ = 0,46 MPa < σഥୠୡ = 15 MPa ……… Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

- Selon le RPA 2003 :

τ܊ ≤ τതୠ
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ૌ܊ =
T

b. d
=

1,4 × 35,47 × 10ଷ

200 × 0,9 × 3060
= ۻ૙ૢ૙,۽ ܉۾

ૌത܊ = 0,2fୡଶ଼ = ૞ۻ� ܉۾

τୠ = 0,090 MPa < τതୠ = 5 MPa……… Condition vérifiée.

- D’après le BAEL 91 :
-

ૌܝ =
V୳
bd

=
35,74 × 10ଷ

200 × 0,9 × 3060
= ૙,૙૟૞ۻ� ܉۾

ૌതܝ = Min�൬0,15
fୡଶ଼
γୠ

; 4MPa൰= ૛,૞ۻ� ܉۾

τ୳ = 0,065MPa < τത୳ = 2,5 MPa…… Condition vérifiée.

ZoneIII : SPC

La section est partiellement comprimée(SPC) ൜
ોܕ� ܠ܉ = 150,60 KN/mଶ

ોܕ� ܖܑ = − 1386,08 KN/mଶ

 Largeur de la zone comprimée et de la zone tendue :

Largeur de la zone comprimée :

Lୡ =
௠ߪ ௔௫

௠ߪ ௔௫ + ௠ߪ ௜௡
× L =

150,60

150,60 + 1386,08
× 3,1 = 0.30 m

Largeur de la zone tendue :

L୲= L − Lୡ = 3,1 − 0.30 = 2,8 m

Calcul de la longueur

Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d):

܌ ≤ min൬
hୣ
2

,
2

3
Lୡ൰= ൬

2,71

2
;
2

3
× 0,30൰= min(1,355 ; 0,2) = 0,૛ܕ

Avec : hୣ= ℎé௧௔௚௘ - ℎ௣௢௨௧௥௘ = 3,06 – 0,35 = 2,71m
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 Détermination de N :

Pour la zone tendue :

σ୫ ୧୬
L୲

=
σଵ

L୲− d

ો૚ =
σ୫ ୧୬(୐౪ି ୢ)

L୲
=

− 1386,08(2,8 − 0,2)

2,8
= −૚૛૜ૠ,૞ૠ۹ܕ/ۼ ૛

૚ۼ =
σ୫ ୧୬ + σଵ

2
× d × e =

− 1386, O8 − 1237,57

2
× 0,2 × 0,20 = −૞૛,૝ૠ۹ۼ

૛ۼ =
σଵ
2

× d × e =
−૚૛૜ૠ,૞ૠ

2
× 0,2 × 0,20 = −૛૝,ૠ૞۹ۼ

Calcul des armatures verticales :

1erebande :

௏ଵܣ =
ܰଵ
௦ߪ

=
−52,47

400 × 10ିଵ
= −1,31�ܿ݉ ଶ

2èmebande :

௏ଶܣ =
ܰଶ
௦ߪ

=
−૛૝,ૠ૞

400 × 10ିଵ
= −0,62�ܿ݉ ଶ

Remarque : on va ferrailler avec A୫ ୧୬

 Armatures minimales (BAEL 91 Modifiée 99) :

A୫ ୧୬ ≥ max൜
݀�× �݁�× �݂௧ଶ଼

݂݁
; =ൠܤ0.2% max൜

0,2 × 0.20 × 2.1

400
; 0.002 × 0,2 × 0.20ൠ

A୫ ୧୬ = max {2,1 ; 0,8} = 2,1cm²

soit 12ܣܪ2 = 2,26ܿ݉ ² avec un espacement de :15cm

 Armatures horizontales :

: Aୌ ≥ 0.15%B = 0.0015 × 20 × 310 = 9,3ܿ݉ ଶ

Aୌ = 9,3�ܿ݉ ଶ.

Soit : 2 × 6HA10 = 9,42 cm²/ 1m de hauteur, avec un espacement de= 15 cm.
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 Armatures transversales (Art.7.7.4.3, RPA99/ version 2003) :

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au mètre carré

soit HA8.

3-Vérification :

 Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ {1.5�݁�, 30�ܿ݉ } = 30�ܿ݉ ………………………………………Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte dans le béton à l’ELS :

σୠୡ =
Nୗ

B + 15 × A୚
=

125,18 × 10ଷ

200 × 3100 + 15 × 11,30 × 10ଶ
= 0,19 MPa

σୠୡ = 0,46 MPa < σഥୠୡ = 15 MPa ……… Condition vérifiée.

- Vérification des contraintes de cisaillement :

 Selon le RPA 2003 :

߬࢈ ≤ ҧ߬௕ = 0.2 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ�5

௕߬ =
ܶ

.ܾ݀
=

1.4 × 57,20 × 10ଷ

200 × 0.9 × 3060
= ૙,૚૝ۻ ܉۾

߬࢈ = ૙.૚૝ࡹ ࢇࡼ < ҧ߬௕ = ࡹ�5 ࢜��࢔࢕࢏࢚࢏ࢊ࢔࢕࡯�����ࢇࡼ é ࢋé࢏ࢌ࢘࢏

5. D’après le BAEL 91 :

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
=

57,20 × 10ଷ

200 × 0.9 × 3060
= ૙,૚૙ۻ� ܉۾

௨߬= 0,11 MPa

ҧ߬௨ = Min�൬0.15
௖݂ଶ଼

௕ߛ
; 4MPa൰= 2.5 MPa

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
= >ܽܲܯ0.10 ҧ߬௨ = ݊݋ܥ������ܽܲܯ�2.5 ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁
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VII- Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure, ayant pour objet latransmission des charges

de la superstructure au sol.

Dans le cas général, un élément déterminé de la structure peuttransmettre 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 variableen grandeur

et en direction ;

 Un moment qui peut s’exercer dans différents plans.

Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sol ou cas des radiers),

soit par l’intermédiaired’autres organes (cas des semelles sur pieux).On distingue donc deux

types de fondation :

a) Fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission

directe des efforts au sol, les principaux types de fondations superficielles sont :

 Les semelles continues sous murs ;

 Les semelles continues sous poteaux ;

 Les semelles isolées ;

 Les radiers.

b) Fondations profondes :

Ce type de fondation est généralement utilise pour des sols ayant une faible capacité portante,

ou lorsque le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations

profondes sont :

– Les pieux ;

– Les puits.

VII.1-Etude du sol de fondation :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du soldétaillée, qui nous

renseigne sur la capacité portante de ce dernier.

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainteadmissible du

sol.

VII.2-Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

 La Nature de l’ouvrage à fonder ;

 La nature du terrain et sa résistance ;

 Profondeur du bon sol ;

 Le tassement du sol.
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Pour le cas de notre structure, nous avons le choix entre des semelles isolées, des semelles

filantes, et un radier général. En fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le

type de semelle convenable.

La fissuration est préjudiciable.

I-Choix de fondation :

1 - Dimensionnement :

a) Semelles isolées :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Ns
max qui est

obtenu à la base de tous les poteaux de RDC

A×B ≥ 
୒౩౛౨

σ౩౥ౢ

Figure VII.1 semelle isolé

୅

୆
=
ୟ

ୠ
= k

ସ଴

ସ଴
=1 A=B

D’où : B ≥ට
୒౩౛౨

σ౩౥ౢ

Avec :

B : La largeur de la semelle.

Nୱୣ ୰: l′effort max à la base des poteaux

σୱ୭୪: Contrainte admissible du sol.
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 Dans notre cas :

Nser =579,58KN.

σsol = 200 KN/m2.

B≥ට
ହ଻ଽ,ହ଼

ଶ଴଴
= 1,70 m A=B=1,80m

Conclusion :

Etant donner qu’on a des semelles filante sous voiles, et qu’il est préférable d’avoir un seul

type de semelle, alors on a fait le choix d’opter pour des semelles filantes.

b) Semelles filantes sous voiles et sous poteaux :

b-1)Semelles filantes sous voiles

୒౩౛౨

ୗ
σୱ୭୪

ୋା୕

୆.୐
σୱ୭୪B

ୋା୕

஢౩౥ �ౢ�୐

 Surfaces des semelles filantes sous voiles :

Tableau VII.1 : Semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)

voiles ܰ௦ L(m) B(m) S= B x L (m2)

VL1 803,27 3,1 1,3 4,03

VL2 803,91 3,1 1,3 4,03

VL3 793,87 3,1 1,28 3,97

VL4 794,87 3,1 1,28 3,97

16
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Tableau VII.2 : Semelles filantes sous voiles (sens Transversal)

La surface des semelles filantes sous voiles est : ௏ܵ = 24,8m²

b-2)Semelles filantes sous poteaux :

 Hypothèse de calcul :

Une semelle est infiniment rigide, elle engendre une répartition linéaire de contrainte sur le

sol.

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telleque leur

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des chargesagissantes

sur la semelle.

 Etapes de calcul :

– Détermination de la résultante des charges ܴ = ∑ܰ௜

– Détermination de la coordonnée de la résultante des forces : ݁=
∑ே೔×௘೔ା∑ெ ೔

ோ

– Détermination de la distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :

൞
e <

L

6
⟹ Répartition trapézoidale.

e >
L

6
⟹ Répartition triangulaire.

௠ݍ ௜௡ =
ܴ

ܮ
൬1 −

6 × ݁

ܮ
൰ݍ௠ ௔௫ =

ܴ

ܮ
൬1 +

6 × ݁

ܮ
൰ݍ(௅ ସ)⁄ =

ܴ

ܮ
൬1 +

3 × ݁

ܮ
൰

voiles ܰ௦ L(m) B(m) S= B x L (m2)

VT1 460,45 4 0,57 2,28

VT2 460,48 4 0,57 2,28

VT3 426,78 4 0,53 2,12

VT4 426,74 4 0,53 2,12

8 ,8
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Tableau VII.3 : Résultante des charges sous poteaux.

 Exemple de calcul :

La charge totale transmise par les poteaux est: R =∑ܰ௜ =3278 ,37kN

 Distribution de la réaction par mètre linéaire :

e =
ି଺ସଽ,ଵହାଵହ,଺଼

ଷଶ଻ ,଼ଷ଻
= -0,20m

e =- 0,20<
ଵ଺,଼଴

଺
= 2,80 m Répartition trapézoïdale






 

L
6e1

L
Rq max 







 
16,80
6x0,20

1
16,80

3278,37
= 196,21kN/ml






 

L
6e1

L
Rq min 







 
16,80
6x0,20

1
16,80

3278,37
= 181,48kN/ml






 







L
3e1

L
R

4
Lq 







 
16,80
3x0,20

1
16,80

3278,37
= 196,18 kN/ml

Poteaux N ser Mi ei (m) Nser × ei

1 533,19 9,338 7,94 4233,53

2 578,40 0,075 3,89 2249,97

3 527,06 0,925 1,29 679,90

4 525,77 -0,282 -1,51 -793,91

5 579,58 4,737 -4,11 -2382,07

6 534, 37 0,883 -8,66 -4636,30

somme 3278,37 15,68 / -649,15
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 Détermination de la largeur de la semelle :

B
௤�(

ಽ

ర
)

ఙೞ೚೗
= B

ଵଽ଺,ଶଵ

ଶ଴଴
=0,981

On prend : B = 1,10m.

On aura donc, S =1,10x16,80 = 18,48m2

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : St = Sp x n + Sv

St = 16,80x1,1x8 + 12,60x1,1x2 + 24,80 = 200,36m2

Avec : n : Nombre de portique dans le sens considéré.

Le rapport de la surface des semelles à la surface du bâtiment est :

ௌ೟

ௌ್ ೌ೟
=
ଶ଴଴,ଷ଺

ସ଼଴,ସ଼�
= 0,42 42% de la surface de l’assise

La surface totale des semelles représente 42% de la surface du bâtiment.

 Conclusion :

Les semelles ne présentent pas de grandes largeurs,pas de chevauchement entre elles

occupant ainsi une superficie inferieure à 50 % de la surface totale du bâtiment, donc on

optera pour des semelles filantes.

c) Hauteur de la semelle :

ℎ௦≥
ܤ − ܾ

4
+ 5ܿ݉

Avec :

B : largeur de la semelle

ℎ௦: ℎܽݐ݁ݑ ݀�ݎݑ �݈݁ܽ ݏ݁� ݉ ݈݁ ݈݁

ܾ :largeur du poteau dans le sens x

ℎ௦≥
ܤ − ܾ

4
+ 5 =

110 − 40

4
+ 5 = 22,5ܿ݉

On prend une hauteur ℎ௦ = 25ܿ݉
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Les dimensions adoptées sont les suivantes :

L : 16,80m ;B : 1,10m ; ℎ௦ = 0,25݉

I-Etude de la poutre de rigidité :

I-1) Dimensionnement :

Il faut que : la hauteur
௅

ଽ
≤ ℎ௣ ≤

௅

଺

La largeur
ଵ

ଷ
ℎ௣ ≤ ௣ܾ ≤

ଶ

ଷ
ℎ௣

L étant la plus grande portée dans le sens étudié

L= 4,20m →
ସଶ଴

ଽ
≤ ℎ௣ ≤

ସଶ଴

଺

46,66≤ ℎ௣ ≤ 70

On prend une hauteur ℎ௣ =70cm(On a pris 70 cm afin de diminuer la section d’armatures)

ℎ௣=70cm →
ଵ

ଷ
70 ≤ ௣ܾ ≤

ଶ

ଷ
70

23,33 ≤ ௣ܾ ≤ 46,66

On prend une largeur ௣ܾ = 45ܿ݉ (pour des raisons pratiques, par rapport à la dimension du

poteau)

Ferraillage de la poutre à l’ELU :

Poteaux N ult Mi ei (m) Nult× ei

1 735,53 12,88 7,94 5840,13

2 797,28 -0,117 3,89 3101,42

3 724,49 1,266 1,29 934,59

4 722,71 0,377 -1,51 -1091,29

5 798,93 6,546 -4,11 -3283,60

6 737,16 -1,243 -8,66 -6383,80

somme 4516,1 19,709 / -882,57
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݁ൌ
∑ܰ௜ൈ ௜݁�+ ௜ܯ∑

ܴ
=
−882,57 + 19,709

4516,1
ൌ െͲǡͳͻ݉






 







L
3e1

L
R

4
Lq 










16,80

3x0,19
1

16,80

4516,1
= 277,94 kN/ml

FERRAILLAGE DES SEMELLES FILANTES

As =
୒౫ሺ୆ିୠሻ

଼ୢౘσ౩౪
=
૝૞૚૟ǡ૚ൈଵ଴యൈሺଵଵ଴଴ିସହ଴ሻ

଼ൈଵ଴ଽହൈଷସ଼
× 10ିଶ = 9, 62 cm²

Soit 7HA14⇒ As =10,77cm²⇒avec espacement e= 15cm

Ar = As/4 = 10,77/4 = 2,69 cm² soit 4HA10 (Ar = 3,14cm²)⇒ avec espacement e= 20cm

Calcul des armatures de répartition

Calcul du libage (poutre de rigidité)
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On tient compte du semi –encastrement :

Moment en travée :

௧ܯ = ௧ܯ0,85
௠ ௔௫ = 0,85 × 226,49 = ܰܭ192,52 .݉ ��

Moment aux appuis :

௔ܯ = ௔ܯ0,3−
௠ ௔௫ = −0,3 × 443,61 = ܰܭ133,083− .݉

μ =
M୳

b × dଶ × fୠ୳

Aୱ =
M୳

β × d × σഥୱ୲

fୠ୳ = 14,2MPa ; σഥୱ୲= 348MPa

Armatures transversales :

Avec : b=45cm ; c=5cm ;d=ℎ௦− ܿ= 65ܿ݉

Amin = 0,5%bh ( Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :

 Aux appuis

Appuis M(KN.m) µ β Ast(cm²) Amin (cm²)

A 133,083 0,049 0,974 6,04 15,75

 En travée

Travée M(KN.m) µ β Ast(cm²) Amin(cm²)

A-B 192,52 0.071 0.963 8,83 15,75

Tableaux VII.4 : Ferraillages de la poutre de rigidité en travée et aux appuis.
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Armatures transversales :

μ =
M୳

b × dଶ × fୠ୳

Aୱ =
M୳

β × d × σഥୱ୲

Avec : b=45cm ; c=5cm ;d=ℎ௦− ܿ= 65ܿ݉

fୠ୳ = 14,2MPa ; σഥୱ୲= 348MPa

Amin = 0,5%bh ( Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :

 Aux appuis

Appuis M(KN.m) µ β Ast(cm²) Amin (cm²)

A 133,083 0,049 0,974 6,04 15,75

 En travée :

Travée M(KN.m) µ β Ast(cm²) Amin(cm²)

A-B 192,52 0.071 0.963 8,83 15,75

Tableaux VII.4 : Ferraillages de la poutre de rigidité en travée et aux appuis.

Ferraillage adopté :

௦௧(cm²)ܣ ௠ܣ ௜௡(ܿ݉ ଶ) ௔ௗ௢௣(cm²)ܣ

Appui 6,04 15,75 8HA16=16,09

Travée 8,83 15,75 8HA16=16,09

Détermination des espacements :

Zone nodale : S୲≤ min(
୦

ସ
;12∅) S୲≤ min(17,5 ; 19,2) cm

S୲= 15cm

Zone courante : S୲≤
௛

ଶ
S୲≤ 35cm

S୲= 25ܿ݉
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Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

At = 0,003 × St × b

At = 0,003 × 15× 45=2,02cm² At =4HA8=2,02cm

Longrine :

Les longrines ont pour rôle : rigidifier l’infrastructure et empêcher les semelles de se

déplacer.

Elles seront calculées pour résister à la traction sous l’effet d’une force égale à :

F =
୒

α
 ≥ 20KN 

N : valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appui

solidarisés.

α : coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée. 

La catégorie du site est : S3⇒ α = 12  (art 10.1.b  RPA 2003) 

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines, toujours selon le RPA,

(25×30) cm² pour les sites S2 et S3

a) On opte pour une section transversal de : (25x30)

F =
଻ଽ଼ ,ଽଷ

ଵଶ
=66,58KN

As =
଺଺.,଼×ଵ଴య

ଷସ଼
× 100= 1,91cm²

Amin = 0,6%bh = 0.006×25×30 =4,5cm²

Soit 4HA12 ⇒ As = 4,52cm².

a) Armatures transversales :

Ф ≤ min{h/35 ; Фl ; b/10}Ф ≤ min{0,85 ; 1,2 ; 2,5}

 Ф ≤ 0,85 cm On prend un cadre HA8

L’espacement des cadres doit être : e ≤ min {20cm ; 15Фl} ; soit e = 15
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VII.7Vérification à l’ELS :

a)Vérification de la contrainte dans les aciers :

 Exemple de calcul :en travée

σ௦௧ =
ெ೘ ೌೣ
೟

ఉభ�×ௗ×஺ೞ೟
Avec : ௦௧ܣ = 8,83�ܿ݉ ଶ ; ௧ܯ = ܰܭ�192,52 .݉ ; ݀ = 65ܿ݉ .

ଵestߚ en fonction de : ଵߩ =
ଵ଴଴�×஺ೞ೟

௕×ௗ
=

ଵ଴଴�×�଼ ,଼ଷ

ସହ�×଺ହ
= 0,302

൜
ଵܭ = 42,47
ଵߚ = 0,913

ൠ⟹ À partir des tableaux, à l’ELS.

σ௦௧ =
ଵଽଶ,ହଶ×�ଵ଴ల

଴.ଽଵଷ×�଺ହ଴�×�଼଼ଷ
=337,39MPa Avec : ത௦௧ߪ =

௙೐

ఊೞ
=

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
=348MPa

σ௦௧ = >ܽܲܯ337,39 ത௦௧ߪ = .……………ܽܲܯ348 Condition vérifiée.

b) Vérification de la contrainte dans le béton :

=௕௖തതതതߪ 0,6 × ஼݂ଶ଼ = 0,6 × 25 = 15MPa

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ Avec : ܭ =
ଵ

௄భ
=

ଵ

ସଶ,ସ଻
= 0.024

௕௖ߪ = 0,024 × 337,39 = 8.44 MPa.

௕௖ߪ = >ܽܲܯ�8,10 =௕௖തതതതߪ ….……………ܽܲܯ15 Condition vérifiée

c) Vérification au cisaillement :

τu =
୚౫

ୠୢ
  ≤ min{0.15

ƒౙమఴ

ஓౘ
; 4MPa} = min{2.5 ; 4MPa} = 2.5MPa

Vu =
୯ୱቀ

ై

ర
ቁ୐

ଶ
=
ଶ଻଻,ଽସ×ସ.ଶ଴

ଶ
= 583,67 KN

τu = 1,99MPa < ⇒ܽܲܯ2.5 condition vérifiée.

Schéma de ferraillage des semelles filantes
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