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INTRODUCTION GENERALLE

Notre projet de fin d’étude consiste en l’étude et le calcul d’un bâtiment

(R+9) à usage d’habitation.

Durant ce travail on va essayer de mettre en application et d’approfondir

nos connaissances acquises dans le domaine du génie civil.

On va concentrer nos efforts pour satisfaire les principales exigences de

la construction à savoir :

Résistance

Durabilité

Confort

Et économie

Et cela toute en respectant les normes et les règlements du génie civil.
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I-1 : Introduction :

Afin d’assurer la stabilité et la résistance de l’ouvrage pendant et  après

réalisation et assurer une protection acceptable, il faut faire une étude précise en

s’appuyant sur des règlements tels que le BAEL 91(modifié 99), le RPA 99

(modifier 2003) et le DTR-BC 22 (charges et surcharges d’exploitations).

I.2 : PRESENENTATION DE L’OUVRAGE:

Le présent projet consiste à étudier un bâtiment (R+9) à usage

d'habitation. Il Comporte 40 logements, 4 pour chaque étage. L’ouvrage est

classé dans le « groupe d'usage 2, ouvrage d’importance moyenne ».

Implanté à Alger, ville située en zone III, de sismicité élevée, selon le règlement

parasismique algérien RPA99/version2003.

La contrainte admissible du sol σsol = 2.00 bar

I.1.1 : caractéristiques géométriques de l’ouvrage:

Le bâtiment à étudier a les dimensions suivantes:

 Hauteur des étages courants ………………………………. 3.06m.

 Hauteur du RDC………….. ……………………………… .3.06m.

 Hauteur totale du bâtiment sans acrotère…………………. .30.60 m.

 Longueur totale du bâtiment en plan ………………………29.9m.

 Largeur totale du bâtiment en plan …………………………19.3m.

 Hauteur de l’acrotère …………….…………………………..0.7m.

I.1.2 : Définition des éléments  de l’ouvrage:
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 Ossature :
Cet ouvrage est en béton armé et pour qu’il résiste à l’effort  du séisme, le

RPA 99/03 exige que pour toute structure dépassant une hauteur de 11métres

ou 3 niveaux en zone III, le type de contreventement sera un contreventement

mixte (voile- portique) ou un contreventement constitué par des voiles

porteurs en béton armé.

Dans notre cas on opte pour une structure constituée par voiles porteur en

béton armé.

 Plancher :
C’est une aire généralement plane destinée à séparer entre les niveaux, on
distingue :

- Plancher à corps creux.

- Plancher en dalle pleine.

Dalle pleine en béton armé:

Des dalles pleines en béton armé prévues au niveau de la salle machine, pour les

balcons et les porte-à-faux.

Plancher à corps creux:

Le plancher à corps creux est prévu pour les étages courant et la terrasse.

 Escalier :

Sont des éléments non structuraux, permettant le passage d’un niveau à un

autre. Le bâtiment comporte un seul type d’escaliers, « Escalier droit » à deux

volées et un palier de repos qui tourne autour d’une (cage d’ascenseur). Les

escaliers sont coulés sur place.
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 Cage d’ascenseur :

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

 Terrasse:

La terrasse du bâtiment est inaccessible

 Maçonnerie :

Les murs sont réalisés en briques creuses,

On distingue :

- Mur extérieur double cloison (10+10cm) avec une lame d’aire de 5cm.

-Mur médiane (séparation entre deux logements), double cloison (10+10cm)

avec une lame d’aire de 5cm.

- Mur intérieur (une cloison 10 cm).

 Revêtements :

Les revêtements seront comme suit :

- Le mortier du ciment de 2 cm d’épaisseur pour les murs de façades

extérieures.

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

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

- Céramique pour les salles d’eaux.

 L’acrotère:

Au niveau de terrasse, le bâtiment est entouré d’un acrotère conçu en béton armé

de 70 cm d’hauteur et de 10 cm d’épaisseur.

 Le coffrage :
On utilise le coffrage traditionnel en bois et le coffrage Métallique.
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 Les fondations :
La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure, elle assure la
transmission des charges et surcharges au sol par sa liaison directe avec ce
dernier.
Le choix du type de fondation dépend des caractéristiques mécaniques du sol
d’implantation et de l’importance de l’ouvrage.
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I.3 : CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX :

Le matériau essentiel utilisé pour la construction de cet ouvrage est le

béton armé, constitué de béton et d’acier.

I-2-1- Béton :

Le béton utilisé sera conforme aux règles techniques de conception et de calcul

des ouvrages en béton armé.

 Matières constitutives du béton:

La composition courante d’ 1m3 de béton est la suivante :

 350 kg de ciment de CPJ 42.5

 400 L de sable  DS < 5 mm

 800 L de gravillon  5 mm < Dg < 25 mm

 175 L d’eau de gâchage

 Caractéristiques mécaniques du béton:

Résistances caractéristiques :

Compte tenu de la durée des réactions chimiques le béton est définit par sa

résistance à la compression et sa résistance à la traction.

a- Résistance caractéristique à la compression :

Le béton est définie par sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours

notée fc28,

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’âge < 28j, sa résistance a la

compression est calculée comme suit :

fcj=( . . ) pour fc28≤ 40Mpa

fcj=( . . ) pour fc28> 40Mpa

Pour le présent projet, on prend fc28 =25  MPA
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b- Résistance caractéristique à la traction

On détermine à l’âge de 28j la résistance caractéristique à la traction dite

ft28à partir de sa résistance à la compression. Elle est donnée par la formule

suivante :

2828 06,06,0 ct ff  ( Art A-2-12 BAEL91)

Pour notre cas )25(06,06,028 tf =2.1 MPA

Remarque :

Un contrôle régulier sur chantier est exigé.

 Les contraintes limites :

à l’ELU :

la contrainte limite du béton à l’ELU notée fbc est donnée par la formule
suivante :

fbc =
.
 28cf

Avec : b=1,15 en cas de situation accidentelle.

b=1,50 en cas de situation durable ou transitoire.

θ = 1 la durée probable d’application d’action > 24 h

Dans notre cas fbc = 14.2 MPA à 28 jours

Remarque :

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objetif de couvrir l’erreur faite en
négligeant le fluage du béton qui est un phénomène de déformation déféré.
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Figure (I.1) : Diagramme contraintes-déformations du béton à L'ELU.

à l’ELS :

la contrainte limite de service de béton à la compression est donné par la
formule suivante :

28cbc f6,0 (Art A-5-1-21 BAEL91)

Figure (I.2) : Diagramme contraintes-déformations du béton à l’ELS.

15256.0  xbc MPA

fbc

2‰ 3,5‰

fbc = .


fc28

‰ bc

0.6fc28

bc

bc‰
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 Module d’élasticité :

On définie le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte

normale et la déformation engendrée.

Selon la durée de l’application de la contrainte on distingue deux types :

a- Le module d’élasticité instantanée :

Pour des charges d’une durée d’application inférieure à 24 heurs on a :

31100 cjij fE  (Art A-2.1.21 BAEL91)

D’ou : MPaE i 2,3216428 

b- Le module d’élasticité différée :

Pour des charges de longue durée d’application on a :

33700 fE cjvj  (Art A-2.1.22 BAEL91)

D’ou : MPaE v 4,1072128 

c- Le module d’élasticité transversale :

G = ( )
 Coefficient de Poisson:

Ce coefficient étant le rapport des déformations transversales et des

déformations longitudinales noté "". Conformément au règlement BAEL 91

À l’ELU : =0 calcul des sollicitations (béton fissuré).

à l’ELS : =0,2 calcul des déformations (béton non fissuré).

(Art A2.18 BAEL91)
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I-2-2 Acier:

L’acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage, caractérisé par une

bonne résistance à la traction, On distingue deux types d’aciers :

 Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 à 0.25 % de carbone.

 Aciers durs pour 0.25 à 0.40 % de carbone.

Module de déformation longitudinale de l’acier :

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

E s=200 000 MPa.

La caractéristique mécanique la plus importante des aciers est la limite élastique

fe. Le tableau suivant nous donne quelques exemples d’aciers.

Type Nuance Limite élastique fe (MPa) es
o/oo Emploi

Barre HA
FeE40 400 1.74 Emploi courant

Treillis

mm6 520 2.261
Treillis soudés

uniquement emploi
courant

mm6
441

1.917

Tableau (I-1) : Caractéristiques mécaniques des aciers.

Dans notre projet, nous aurons à utiliser des barres HA en fe400 pour le
ferraillage des éléments, et un treillis  soudé mm6 520 MPA pour les planchers.
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Contraint limite de l'acier :

Contrainte à ELU :

On adopte le diagramme contrainte-déformation suivant, avec :

fe : contrainte limite élastique.

s : déformation (allongement) relative de l’acier.

. s ss E

s : contrainte limite ultime de l’acier.

(s = 








s

fe


)

s : coefficient de sécurité de l’acier.

s =1.15 en cas de situations durables ou transitoires.

s =1.00 en cas de situations accidentelles.

s= . = 348 Mpa

 Contrainte à ELS:

Cette contrainte dépend de la nature des fissures dans le béton, on détermine :

1. Fissuration peu nuisible :

pas de vérification.

s =


(Art 4.5.32 BAEL91)

10 0/00

10 0/00 E
f

s

e
s 


E
f

s

e
s 





s

e
s

f
s

‰ s

Raccourcissement Allongement

Figure I.3 diagramme contraintes déformations de l‘acier
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2. Fissuration préjudiciable :

s =Min ( fe ; 110  ) (MPa) (Art 4.5.35 BAEL91)

3. Fissuration très préjudiciable :

s =Min ( ; 90  ) (MPa) (Art 4.5.34 BAEL91)

Avec  : coefficient de fissuration.

=1,6 pour les aciers à haute adhérence (HA) ≥6mm.

=1.3 pour les aciers (HA) < 6mm

 Coefficient d’équivalence:

Le coefficient d’équivalence noté  est donné par le rapport suivant :

 15
b

s

E
E

Avec :

Es : module de déformation de l’acier.

Eb : module de déformation du béton.

 Protection des armatures (Art A7.1 BAEL) :

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

effets des intempéries et autres agents agressifs extérieur, on doit veiller à ce que

l’enrobage (c) des armatures soit conforme aux prescriptions suivantes :

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

que ceux exposés aux atmosphères très agressives ;

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

condensations et éléments en contact avec un liquide (réservoirs, tuyaux,

canalisations) ;

- C ≥ 1 cm, pour les parois situées dans les locaux couverts et clos non

exposés aux condensations;
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I.3 HYPOTHESES DE CALCUL :

L’étude de cet ouvrage est effectuée conformément aux règlements ci-

après :

I-3-1 Le règlement BAEL 91 (Béton Armé aux Etats Limites) : basé sur la

théorie des états limites.

a. Etats limites ultimes (ELU) : correspondent à la valeur maximale de la

capacité portante de la construction, soit :

 Equilibre statique.

 Résistance de l’un des matériaux de la structure.

 Stabilité de forme.

 Hypothèses :

Les sections droites et planes avant déformation, restent droites et planes

après déformation.

Pas de glissement relatif entre le béton et l’acier.

Le béton tendu est négligé dans les calculs.

L’allongement unitaire de l’acier est limité à 10 o/oo et le raccourcissement

unitaire du béton est limité à 3.5 o/oo dans le cas de la flexion simple ou

composée et à 2 o/oo dans le cas de la compression simple, par conséquent,

le diagramme des déformations passe par l’un des trois pivots (A, B, C).

b. Etats limites de service (ELS) : constituent les frontières aux de là

desquelles les conditions normales d’exploitation et de durabilité de la

construction ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soient :

Ouverture des fissures.

Déformation des éléments porteurs.

Compression dans le béton.
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 Hypothèses :

Les sections droites et planes avant déformation, restent droites et planes

après déformation.

Pas de glissement relatif entre le béton et l’acier.

Le béton tendu est négligé dans les calculs.

Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéaires

élastiques et il est fait abstraction du retrait et du fluage du béton.

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est par convention 15 fois

plus grand que celui du béton (ES=15Eb ;  =15).

LE DTR B C42 [ RPA (Règlement Parasismiques Algérien)]:

Il fixe les règles de conception et de calcul des constructions en zone sismiques.

Ils visent à assurer une protection acceptable des vies humaines et des

constructions vis-à-vis des effets des actions sismiques par une conception et un

dimensionnement appropriés.

Pour les ouvrages courants, les objectifs ainsi visé consistent à doter la

structure :

- D’une rigidité et d’une résistance suffisante pour limiter les dommages non

structuraux et éviter les dommages structuraux par un comportement

élastique face à un séisme modérer (fréquent).

- D’une ductilité et d’une capacité de dissipation d’énergie pour permettre à

la structure de subir des déplacements inélastique avec des dommages

limités et sans effondrement, ni perte de stabilité, face à un séisme majeur,

(plus rare).

Pour certains ouvrages importants, il faudra que l’ouvrage puisse demeurer

opérationnel immédiatement après un séisme.
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LE DTR B C22 [les charges permanentes et les charges d’exploitations] :

Il comporte les charges permanentes et les charges d’exploitations des éléments

constituant les bâtiments, leur mode d’évaluation et leurs  valeurs à introduire

dans le calcule.
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II.1.INTRODUCTION :

Après avoir déterminé les différentes caractéristiques de l’ouvrage, ainsi que les

matériaux qui le constituent, nous passons au pré-dimensionnement des

éléments tels que les planchers, les poutres (principales et secondaires), les

poteaux, et enfin les voiles.

Ce pré-dimensionnement permet de déterminer les différentes charges et

surcharges qui seront appliquées aux différents éléments de la structure.

II.2. PREDIMENTIONNEMENT DES ELEMENTS :

II-2-1) Plancher à corps creux :

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

d’un bâtiment, capable de supporter les charges et de les transmettre aux

éléments porteurs horizontaux et verticaux.

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

soudé, reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le

sens de la petite portée.

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

surcharges d’exploitations.

Son épaisseur est donnée par la formule suivante :

htp
5,22
L



avec :

htp : hauteur totale du plancher

L : la portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des
poutrelles. (Longueur entre nus d’appuis)

L=550-30=520[cm].

 ].[11.23
5,22

520 cmhtp Alors on adopte un plancher de 24[cm] d’épaisseur.



CHAPITRE II PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DES CHARGES

Page 16

Soit : (20+4) qui sera valable Pour tous les étages courants :

20[cm] la hauteur du corps creux

. 4[cm] la hauteur de la dalle de compression.

Conclusion :

Donc on adoptera un plancher de 24[cm] composé d’un hourdis de 20[cm] et
une dalle de compression d’épaisseur de 4[cm].

FigII-1 :    coupe transversale d’un plancher à corps creux

Vérification de la sécurité contre l’incendie :

Les normes en vigueur préconisent une épaisseur minimal de :

e ][7 cm pour 1 heure de coupe feu.

e ][11 cm pour 2 heurs de coupe feu.

On a ht=24[cm] donc la sécurité contre l’incendie est vérifiée.

Dalle de

Compression

4[cm]

20[cm]

Treillis Soudé

Entre axes des poutrelles 65[cm]
12[cm]

Poutrelles

24cm
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II-2-2) les poutres :

Se sont des éléments en béton armé coulés sur place, leur rôle est

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

(poteaux et voiles).

D’ après le BAEL91les dimensions d’une section rectangulaire simplement

appuyée sont :

La hauteur :


1015


 th

Avec :

ht : la hauteur de la poutre.

 : Portée libre maximale entre axe des poteaux dans le sens considéré.

La largeur :

La largeur est donnée par :

tt hbh 7,04,0 

b : largeur de la poutre.

II-2-3-a) Sens longitudinal (poutre principale) :

La hauteur de la poutre :

on a max =550[cm].

556.36
10
550

15
550

 tt hh

On prend ht =45[cm].
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La largeur de la poutre :

0,4(45) ].[3520)45(7,0 cmbb 

On prend b=30[cm].

II-2-3-b) Sens transversal (poutre secondaire) :

La hauteur de la poutre est : on a max =540[cm].

5436
10
540

15
540

 tt hh

On prend ht =40[cm].

La largeur de la poutre :

0,4(40) ].[5.3118)40(7,0 cmbb 

On prend b=30[cm].

Les dimensions trouvées ci-dessus doivent satisfaire les conditions de RPA99
modifiée 2003/Art7.51suivantes :





















1max 5,1

4

].[30
].[20

bhb
b
h

cmh
cmb

c’

c
b1

c

c

b1

h1

b

h1

c








2
,

2
max 11 hb . c










2

,
2

max 11
hb

.

Fig II-2 : dimensions à respecter par les poutres.
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Vérification :

b =30 ≥20cm ………………………………condition vérifiée.

h=40≥3 cm…………………………………condition vérifiée.

= 1.5 <4…………………………………… condition vérifiée.

Conclusion :

On remarque que les dimensions trouvées vérifient les conditions du RPA 99
révise 2003 Art 7.51.

Les sections des poutres adoptées sont alors :

Sens longitudinal :(poutres principales)
(45x30) [cm²]

Sens transversal: (poutre secondaires PS) :
(40x30) [cm2].

II-2-4) les poteaux :

Le pré dimensionnement de poteaux se fera a l’état limite de service
(ELS) en compression simple, en supposant que le béton reprend l’effort
normal :    Ns=G+Q.

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

donnée par la relation suivante :













.156,0

.limint:

sec:

28 MPaf

compresionenbétondeservicedeiteecontra

poteaudetionS

avec

N
s

cbc

bc

bc

s







L’effort Ns sera déterminé  à partir de la descente de charge.

30[cm]

(45)[cm]

30[cm]

(40)[cm]
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Pour notre ouvrage le poteau le plus sollicité est le poteau (C-2)

0.3

0.3

Fig II-3: aire du plancher revenant au poteau le plus charge (C-2)

1.8 m

1.45 m

2.6 m2.2 m

S1 S2

S4 S3

P.P

P.S
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II.4.2) Détermination des charges et surcharges :

 Charges permanentes :

1- Plancher terrasse :

N° Eléments Epaisseur
(m)

ρ(kN/m3) G (kN/m²)

1 Protection lourde 0.05 17 0.85

2 Etanchéité multi couches 0.02 6 0.12

3 Forme de pente en béton 0.09 20 1.8

4 Feuille de polyane (par

vapeur)

- 1 0.01

5 Isolation thermique en liège 0.04 04 0.16

6 Plancher en corps creux 0.24 -- 3.1

7 Enduit de plâtre .02 0.1 0.20

Charge permanente totale Gt 6.24

Tableau II-1 : Détermination de la charge permanente du Plancher terrasse

1
2
3

4
5

67

Fig.II.4.Coupe verticale d’un plancher terrasse.
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2- Plancher étage courant :

N° Désignation Epaisseur (m)  (KN / m2 G (KN / m2)

1 Revêtement carrelage 0.02 22 0.44

2 Mortier de pose 0.02 22 0.44

3 Couche de sable 0.02 18 0.36

4 Plancher en corps creux 0.24 / 3.10

5 Enduit plâtre 0.02 10 0.20

6 Cloison en brique creuse 0.10 / 0.90

7 Enduit sur les deux cotes de la cloison 0.02 0.1 0.20

Charge permanente totale Gt 5.64

Tableau .II.2. Détermination de la charge permanente du Plancher étage
courant

1
2
3
4
5

Fig .II.5. Coupe verticale d’un plancher étage courant -
corps creux -



CHAPITRE II PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DES CHARGES

Page 23

3- Les Murs :

a) Murs extérieurs

En double cloisons (avec briques creuses) d’épaisseur égale à 30 cm.

N° Désignation
Epaisseur

(cm)
 (KN / m2 /cm)

G (KN /

m2)

1 Enduit ciment 2 0.18 0.44

2 Briques creuses 15 / 1.30

3 Lame d'air 5 / 0.00

4 Briques creuses 10 / 0.90

5 Enduit plâtre 2 0.1 0.20

Charge permanente totale Gt 2.84

Tableau II-3 : détermination de la charge permanant pour les murs

extérieurs

1
2
3
4
5

Fig.II.6. Coupe verticale d’un mur extérieur



CHAPITRE II PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DES CHARGES

Page 24

b) Murs de séparation entre 02 logements : en double cloison de 25 cm

d’épaisseur

N° Désignation
Epaisseur

(cm)
 (KN / m2 /cm)

G (KN /

m2)

1 Enduit plâtre 1.5 0.1 0.15

2 Briques creuses 10 0.09 0.90

3 Lame d'air 5 / 0.00

4 Briques creuses 10 0.09 0.90

5 Enduit plâtre 1.5 0.1 0.15

Charge permanente totale Gt 2.10

Tableau II-4 détermination de la charge permanant pour les murs séparation

c) Murs intérieurs

Ils sont constitués de briques creuses de 10 cm et un enduit plâtre des 2 faces.
1
2
3

Fig.II.7. Coupe horizontale d’un mur de séparation
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N° Désignation Epaisseur (cm)
 (KN / m2

/cm)
G (KN / m2)

1 Enduit plâtre 1.5 0.1 0.15

2 Briques creuses 10 0.09 0.9

3 Enduit plâtre 1.5 0.1 0.15

Charge permanente totale Gt 1.2

Tableau II-5 détermination de la charge permanant pour les murs intérieurs

4- Balcon

Notre bâtiment présente un seul type de balcon ; un balcon supportant un garde

corps en brique associé a des barreaux métalliques.

Le balcon sera en dalle pleine d’épaisseur « eb » supporte un revêtement en

carrelage.

« ib » étant la largeur de balcon, « eb » devra vérifier l’inégalité suivante

eb ≥

Pour les balcons de 1.75 m

eb ≥ . = 17.5 cm

On prendra eb =18 cm

Pour les balcons de 1.35m

eb≥ . =13.5 cm

On prendra une épaisseur de 14 cm
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5- L’acrotère :

1. Calcul de son poids propre

   

./963.1

25
2
2.003.02.007.01.07.0

2mKNG

G

















 

Fig. II.8.  Dimensionnement  de l’acrotère.

 Surcharges d’exploitations :

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit

- Plancher terrasse …………………………………Q =1,00 kN/m2

- Plancher étage courant : à usage d’habitation … ...Q =1,50 kN/m2

- Plancher du RDC…………………………………Q=1,50 kN/m2

- L’acrotère…………………………………………Q=1,00 kN/ml

- L’escalier………………………………………….Q=2,50 kN/m²

- Balcons………………………………………….…Q=3,50 kN/m²

3 cm
7 cm

70 cm

10 cm10 cm
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II.4.2) Poids propre des éléments :

Surface d’influence revenant au poteau C2 :

S = S1+S2+S3+S4.

S1= ( 2.2× 1.45) = 3.19 m2.                                 S2 = (2.6 × 1.45) = 3.77 m2

S3 = (2.2× 1.8) = 3.96 m2. S4 = (2.6 × 1.8) = 4.68 m2.

S = 15.6m2.

Poids propre du plancher terrasse

Ppt = Gt × S = 6.24× 15.6 = 97.34 KN.

Poids propre du plancher étage courant

Ppc = Gc × S = 5.64× 15.6 = 87.98 KN.

Poids des poutres

- Poutres principales

Ppp = (0.30 × 0.45×4.8) × 25 = 16.2KN.

- Poutres secondaires

Pps = (0.3 × 0.40 × 3.25) × 25 = 9.75KN.

Donc le poids des poutres : sppptot PPP ..  .

Ptot =25.95 KN.

II-4-2-b) Surcharges d’exploitation :

La surface d’influence SQ = 15.6cm²

- plancher terrasse Q0= 1,00 x15.6=  15.6 KN

- plancher d’étage courant Q1= Q2= Q 3=…= Q9 = 1.5x 15.6=27,0225 KN
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II.4.3. Loi de dégression de charge :

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

compte de la loi de dégression pour des surcharges d’exploitation différentes.

Coefficients de dégression des surcharges

niveau 9 8 7 6 5 4 3 2 1 0

coéf 1 1 0.95 0.90 0.85 0.8 0.75 0.714 0.687 0.66

Tableau II-5

Q0

Q1

Q2

Q3

Qn

00 Q

101 QQ 

)QQ(.95,0Q 2102 

)QQQ(.9,0Q 32103 

5npour)Q..............QQ(.
n2
n3Q n210n 





 


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Les surcharges cumulées

Q0=15.6 KN

Q0+ Q1 =15.6+23.4= 39 KN

Q0+ 0,95(Q1 + Q2)= 15.6+ 0,95(2x23.4)=60.06 KN

Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 15.6+ 0,90(3x23.4)=78.78 KN

Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4)= 15.6+ 0,85(4x23.4)=95.16 KN

Q0+ 0,80(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 15.6+ 0,80(5x23.4)=109.2 KN

Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 15.6+ 0,75(6x23.4)=120.9KN

Q0+ 0,71(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 15.6+ 0,71(7x23.4)=131.9KN

Q0+ 0,68(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8)= 15.6+

0,68(8x23.4)=1142.9 KN

Q0+ 0,66(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8+ Q9)= 15.6+

0,66(9x23.4)=154.6 KN
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Tableau récapitulatif de la descente de charge

niv charges permanentes kN charges
exploitations kN

efforts
normaux

section des
poteaux
cm²

G

plnch

G

ptre

G

pot

G

tot

G

cum

Q

plnch

Q cum N=Gc+Qc S trou S

adop

9 97.34 25.95 6.66 123.2
9

123.29 15.6 15.6 138.89 97.810 30x30

8 87.98 25.95 6.66 120.5
9

243.88 23.4 39 282.88 199.211 30x30

7 87.98 25.95 6.66 120.5
9

364.47 23.4 60.06 424.53 298.965 30x30

6 87.98 25.95 9.37 120.5
9

485.06 23.4 78.78 563.84 397.070 35x35

5 87.98 25.95 9.37 123.3 608.36 23.4 95.16 703.52 495.437 35x35

4 87.98 25.95 9.37 123.3 731.66 23.4 109.2 840.86 592.155 35x35

3 87.98 25.95 12.24 123.3 854.96 23.4 120.9 975.86 687.225 40x40

2 87.98 25.95 12.24 126.1
7

981.13 23.4 131.9 1113.03 783.824 40x40

1 87.98 25.95 12.24 126.1
7

1107.3 23.4 142.9 1250.2 880.423 40x40

RDC 87.98 25.95 12.24 126.1
7

1233.4
7

23.4 154.6 1388.07 977.514 40x40

Tableau II-6 : dimensions des poteaux

NB :

avec bc =14.2 MPA

Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7. 4 .1du RPA99)

Les dimensions de la section transversale des poteaux doit satisfaire les

conditions suivantes :

Min (b ;h) ≥30cm

Min (b ;h)≥ he /20

< < 4

bc

NS



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Pour le RDC (poteau 40x40)

Min (b ;h)= 40cm ……………………………... Condition vérifiée

Min (b ;h)≥ ………………………… ……. Condition vérifiée

< =1 < 4……………………………………… Condition vérifiée

Pour l’étage courant (poteau 30x30)

Min (b ;h)= 30cm ……………………………... Condition vérifiée

Min (b ;h)≥ he /20 ………………………… Condition vérifiée

< < 4……………………………………… Condition vérifiée

Pour l’étage courant (poteau 35x35)

Min (b ;h)= 35cm ……………………………... Condition vérifiée

Min (b ;h)≥ he /20 ………………………… Condition vérifiée

< < 4……………………………………… Condition vérifiée

Vérification des poteaux au flambement :

Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir

dans les éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés

suite à l’influence défavorable des sollicitations.

Il faut vérifier que l’élancement  des poteaux est : 50
i

l f  .

Avec :lf : longueur de flambement (lf =0.7l0)

i : rayon de giration (
S
Ii  ).

l0 : hauteur libre du poteau.

S : section transversale du poteau (b h ).
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I : moment d’inertie (
12
hbI

3.
 ).

h
l

h

l

S
I

l
i
l ff 127.0

12

7.0
02

0  .

Les vérifications :

Pour le RDC (poteau 40×40) cm2 : l0 = 3.06 m   18.55  50.

Pour le 1er, au 3éme étage (poteau 40×40)cm2 : l0 =3.06 m  18.55 50.

Pour le 4éme au 6éme étage (poteau35×35) cm2 : l0 =3.06 m  21.20 50.

Pour le 7éme au 9éme étage (poteau30×30) cm2 : l0 =3.06 m  24.73 50.

Conclusion :

Tous les poteaux sont vérifiés au flambement.

6- Les voiles

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part

à assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, d’autre

part à reprendre une partie des charges verticales.

Selon le RPA 99 ADDANDA2003, Art 7.7.1 ; sont considérés comme

voiles les éléments satisfaisant la condition suivante:      L ≥ 4 ep.

Avec : ep : épaisseur des voiles

L : portée min des voiles.

L’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he

et des conditions de rigidité aux extrémités, avec un minimum de 15 cm.
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22
hee

20
hee 

Fig.II.8.Coupe de voile en plan

3e

Fig.II.9.Coupe de voile en élévation

ep

e
e

2e

2e

e

e

2e

3ee

e
L

he

25
hee 
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20
max e

p
h

e  .

he = hemax =   3.06-0.24 =2.82m.

Donc:  mhe 141.0
20
82.2

20
ep 14.1 cm     on prend : ep = 15 cm.

pe4L  = 4 15 = 60 cm.                             Condition vérifiée.
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III-1 Introduction :

Les éléments non structuraux sont des éléments qui n’apportent pas de

conditions significatives à la résistance aux actions sismiques d’ensemble, et qui

n’ont pas de fonction porteuse ou de contreventement (escaliers, les planchers,

les balcons, la salle machine  acrotère, )

III-1-1 : L’Acrotère :

Cette ouvrage comporte un seul type d’acrotère qui sera assimilé à un
consol encastré dans la poutre du plancher terrasse.

Le consol est soumis à un effort G dû a son poids propre et un effort latéral Q dû
à la main courante engendrant un moment de renversement M dans la section
d’encastrement (section dangereuse).

10cm 10 cm

3 cm
7 cm

70 cm

Fig .III.1.  Coupe transversale de l’acrotère

G

Q

Fig .III.2.   Schéma
statique
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III-1-1-1 : détermination des sollicitations:

Les calculs se feront pour une bande de 1m et le ferraillage sera déterminé
en flexion composée.

G: poids propre =1.963 kN/ml.

Q : surcharge d’exploitation=1 kN/ml.

N= G x 1= 1.963 KN effort normal dû au poids propre

T= Q x 1= 1KN effort tranchant

M= Q x h x 1= 0.7 KN.m

Diagrammes des efforts :

Combinaison de charge :

ELU :

Nu=1,35.NG= 1,35. 1,963 =2,65 KN/ml

Mu=1,5.NQ.h= 1,5. 1. 0,7=1,05 KN.m

Tu=1.5 X 1 =1.5 KN

Fig.III.3.   Diagrammes de moment fléchissant et de l’effort normal et

de l’effort tranchant.

Diagramme  du l’effort normal

N=G

1.963 KN 0.7KN m
Diagramme du l’effort

tranchant

T=Q

1 KN
Diagramme du moment de

renversement

M= Ԛ .H

G

Q
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ELS :

Nser =NG =1,963 KN/ml .

Mser=1 . 0,7 = 0,7 KN.m

Ts= T=1 KN

III-1-1-2: Ferraillage de l’acrotère:

Calcul des armatures a l’ELU :

Le calcul consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion

composée.

h=0.1m

b= 1m

Fig III-4 : schéma de calcul de l’acrotère

Position de centre de pression :

eu= = .. = 0.396m
=39.6cm

- c= -2 =3 cm
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eu > – c → Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée

par les armatures d’où la section est partiellement comprimée.

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

passer à la flexion composée où la section d’armature sera déterminée en

fonction de celle déjà calculée.

Calcul en flexion simple:

Moment fictif:

Mf=Nu x g avec : g= eu + )
2

( ch
 = 39.62 +3= 42.62 cm

g : distance entre le centre de compression et centre de gravité de la section des
armatures tendues

Mf = 2.65x42.62= 1.129 KN.m
Moment réduit:

992,0

..186,00161,0
2,148100

1013,1
² 2

3











 ASS
fbd

M
r

bc

u
b Asc=0

Armatures fictives:

²408,0
3488992,0

1013,1 3

cm
fed

M
A

b

f
f 









Armatures réelles (flexion composée):

Ast = Af –
st

uN


Ast= 0.408 – ²332.0
348

1065.2 cm

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III-1-1-3 : Vérification :

Condition de non fragilité (BAEL Art A.4.2.1)

A  Amin

Amin = 










d185.0e
d445.0e

fe
bdf23.0

s

s28t avec     es = cmx
N
M

s

s 65.35
963.1

²107.0


Amin = 0.23 








8185.065.35
8445.065.35

400
1.28100 = 0.904 cm2

Ast = 0.332cm2 <  Amin =  0.904 cm2

La condition étant non vérifiée, on adoptera la section minimale d’armatures

Amin.

A= Amin = 0.904 cm2

Soit A adopté = 4 HA 8 = 2.01 cm2 avec un espacement St=25 cm

Armatures de répartition

Ar = ²5.0
4
01.2

4
cm

Aadopté  Soit 3HA8 = 1.5 cm2 avec un espacement

St=20 cm

Espacement des barres

-Armatures principales :

St min {3h, 33 cm} = 30 cm. St = 25cm ….....Condition vérifiée

-Armatures de répartition :

St  min {4h, 45cm}= 45 cm. St = 20cm. ……. Condition vérifiée



CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

L’acrotère Page 40

Vérification de la contrainte de cisaillement : (Art A.5.2.1 / BAEL 91).

La fissuration est préjudiciable, donc : = u  min { MPaMPaf

b

c 5.24;15.0 28 










u =
bd
Vu Vu = 1.5×Q avec Vu: effort tranchant

u = MPa187.0
80²10

105.1 3



 ≤  = 2.5 MPa                            Condition vérifiée.

Donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement les armatures

transversales ne sont pas nécessaires.

Vérification de l’adhérence :

 se  se avec 28tsse f = 1.52.1 = 3.15 MPa.

s = 1.5  (Acier de haute adhérence)

MPa1.2f 28t 

 se =
i

u

ud9.0
V


= .206.0
05.1089.0

105.1 MPa



 ui : somme des périmètres utiles des barres.

 ui = 4 = 4 0.8 = 10.05cm² .

 se= 0.206 MPa < se = 3.15 MPa Condition vérifiée.

Il n’ya pas risque d’entrainement des barres
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Vérification à l’ELS :

L’acrotère est exposé aux intempéries donc la fissuration est très préjudiciable,

on doit donc vérifier la condition suivante :

Dans les aciers:

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

    

Mpas 63,201)]63,201,67,226[(min 

s

s
s dA

M

1
 

s
1 1

100A 100 2.01 0,2512 0,939
b.d 100 8


     

∝= 0.183

0149,0
)183,01(15

183,0
)1(15










k

s
s

1 s

M 0,7 1000 46.36 Mpa
dA 0,939 8 2.01


   

  

Mpas 63,201

On doit vérifier que: ss  

s 46.36 Mpa 

 sss Mpa  63,201 Condition vérifiée.
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Dans le béton:

bc sk. 0,015 46.36 0.695 Mpa     

bc bc t280.695 0,6 f 0,6 25 15 Mpa          Condition vérifiée

Vérification de l’acrotère au séisme : (Art 6.2.3 / RPA 99/03)

L’acrotère est un élément non structural soumis à une force horizontale

Fp = 4.A.Cp.wp

Avec

A: coefficient d’accélération de zone, dans notre cas

A = 0.15  (Zone IIa, groupe d’usage 2)(tab 4-1 RPA99/03)

Cp : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires (tab 6-1

RPA99/03)

Cp = 0.3

wp : poids de l’élément

wp = 1.675KN/ml

Donc :   Fp = 40.30.151.675 = 0.30 KN/ml  < Q = 1 KN/ml.

Conclusion

Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculée avec un effort horizontal

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

On adopte pour ferraillage celui adopté précédemment.
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III-2 : Les Planchers :

Introduction :

Les planchers sont des aires planes limitant des étages reportant les revêtements
et les surcharges ils assurent principalement les fonctions suivantes :

- Fonction de résistance mécanique.
- Fonction d’isolation.

Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicité ; constitué en corps creux
d’une dalle de compression (20+4) (cm) reposant sur des poutrelles
préfabriquées sur chantier et disposées suivant le sens de la petite portée.

a- Ferraillage de la dalle de compression

La dalle doit être armée d’un quadrillage de barre dont les dimensions des
mailles ne doivent pas dépasser (20 cm) pour les armatures perpendiculaires aux
poutrelles, et inferieure a (33 cm) pour les armatures parallèles.

Armatures ┴ aux poutrelles :A┴ si L’≤ 50 cmA┴ si 50≤ L’ ≤ 80 cm

L’ : entraxe des poutrelles en (cm)

Dans notre cas L’ = 65 cm => A┴ = 0.5 [cm²/ml]

Soit A┴ = 5T4=0.63 [cm²/ml] avec un espacement St=20 [cm]

Armatures // aux poutrelles :

A// = ┴ = . = 0.315 cm²

Soit A// = 4T4 = 0.5 [cm²/ml] avec un espacement St = 20 [cm]
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b- Calcul des poutrelles :

Le calcul se fera pour la plus grande travée de l’étage le plus défavorable. Ces
poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie ; le calcul se
fera en deux étapes :

Etape 1 : avant coulage de la dalle de compression :

Dans ce cas, la poutrelle est simplement appuyée sur ces deux extrémités, elle
supporte son poids propre, le poids du corps creux et la surcharge de l’ouvrier.

L’entraxe des poutrelles est a=65 cm

1- Charges et surcharges :
- Poids propre de la poutrelle : G1=0.12x0.04x25=0.12 kn/ml
- Poids propre du corps creux :G2 = 0.65 x 0.95 = 0.62 kn/ml

Gtotal=0.12+ 0.62 = 0.74 kn.ml

- La surcharge de l’ouvrier : Q= 1 [KN/ml]
2- ferraillage à l’ELU :

Combinaison de charge:

 La combinaison de charge: qu = 1,35 G + 1,5 Q
qu = 1,35 (0,12 + 0,62) + 1,5 x1= 2,50KN/ml

Fig.1: ferraillage de la dalle de compression

20 cm

20 cm
Ø4  de nuance
TL520
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L : c’est la distance entre nu d’appuis = 5.4 - 0.45= 4.95 m

d : c’est la hauteur utile.

Calcul du moment à mi-travée :

8
95.45.2

8
M

22

u



lqu = 7.65 [KN.m]

2
lqV u

u  = 6.18 KN

Ferraillage de la poutrelle :

d = h – c = 4-2 =2 cm

2,142120
1065.7µµ 2

3

2b 



bc

u

bd 
= 1.12

 392,0lb µµ S.D.A

Comme la section de la poutrelle est très réduite, on est obligé de prévoir

des étais intermédiaires pour l’aider à supporter les charges avant le coulage de

la dalle de compression (espacement entre étais : 80 à 120 cm).

12cm

4cm

5.4M
MM
mM

5.145KN/ml

Fig2 : Schéma statique de calcul de la poutrelle.



CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Plancher Page 46

Etape 2: après le coulage de la dalle de compression :

Notre structure présente différente types de poutrelles, elles sont
représentés dans le tableau suivant :

Après le coulage de la dalle de compression,

la poutrelle sera calculée comme une poutre

en « T » reposante sur plusieurs appuis.

Fig 3 : détermination des paramètres

plancher type Schémas

Plancher
terrasse

Poutrelle
type1

Poutrelle
type2

Poutrelle
type3

Plancher
étage
courant

Poutrelle
type1

Poutrelle
type2

Poutrelle
type3

Tab.1: schémas des différents types de poutrelles

b=65 cm

h0= 4 cm

b 0=12cm

h=22cm

C=2cm
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Les charges et les surcharges (son poids propre, celui de corps creux et de la

dalle de compression ainsi que les charges d’exploitations) seront supposées

uniformément répartis sur l’ensemble de la poutrelle.

Notre poutrelle (de type 3) est soumise aux charges suivantes :

Terrasse :

- poids du plancher : G  = 6.24 x 0.65 = 4.056 KN/ml

- surcharge d’exploitation : Q = 1 x 0,65 = 0.65 KN/ml

Combinaison d’actions :

 à l’ELU : Qu = 1,35 G + 1,5 Q = 6.4506KN/ml

 à l’ELS : Qs = G + Q  = 4.70 KN/ml

On peut considérer uniquement les charges et surcharges du plancher terrasse

(cas le plus sollicité)

Calcul de la table de compression:

La largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté de la nervure à partir

de son parement est limité par la plus restrictive des conditions ci-après :

- b1≤ = =26.5 cm

- b1≤ = =51 cm

- b1≤ x = x = 190 cm

6.4506 kn /ml

Fig4 : schéma statique de la poutrelle
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b1 =min (26.5, 51, 123.3) = 26.5 cm

b= 2b1+ b0 =( 2x26.5+12)= 65 cm

Choix de la méthode de calcul :

1) vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

a- Q ≤max( 2G,5kn)

On a:  Q = 1.50 KN/ml < 2 x 5,24KN/ml

Q = 1,50 KN <  5 KN Condition vérifié

b- les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les

différentes travées en continuité condition vérifiée

c- les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et

1.25.

On a : 35.0
4.5
9.1

5
4


L
L  Condition non vérifiée

Conclusion : il y’a une condition non vérifiée, donc la méthode forfaitaire

n’est pas applicable.

On peut utiliser la méthode de Caquot ou celle des trois moments.

Rappel sur la méthode des trois moments :

Moment aux appuis :

 d
i

g
i

1i

1i
1i

1i

1i

i

i
i

1i

i
1i WW6E

I
L

M
I
L

I
L

2M
I
L

M 





















Avec :
i

3
i

i
g
i 24EI

L
QW 

1i

3
1i

1i
d
i 24EI

L
QW








CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Plancher Page 49

g
iW , d

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

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

Equation simplifiée :

M(i – 1) Li + 2 Mi (Li + Li+1) + Li+1M(i + 1) =
4
Lq

4
Lq 3

1i1i
3
ii 

Moment en travées :

    


  X
L

MM
MXμXM

i

i1i
iii Moment à l’abscisse X de la travée

(i+1)

 
2

Xq..X
2
L

q.Xμ
2

i
i 

M(X) prend la valeur maximale quand T(X) = 0  c’est-à-dire

i

i1ii
i q.L

MM
2
L

X


 

i -1 i +1i
Li Li+1
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Calcul des moments aux appuis :

L’appui 1 : 6M1+3M2= -6.75 qu

L’appui 2: 3M1+12.4M2+3.2M3 = -14.942qu

L’appui 3 : 3.2M2+14.3M3+3.95M4 = - 23.599 qu

L’appui 4 : 3.95M3+11.7M4+1.9M5 = -17.122qu

L’appui 5 : 1.9M4+14.6M5+5.4M6 = -41.080qu

L’appui 6 : 5.4M5+14.6M6 +1.9M7 = -41.080qu

L’appui 7 : 1.9M6+11.7M7 +3.95M8=-17.122qu

L’appui 8 : 3.95M7+14.3M8+3.2M9 = -23.599qu

L’appui 9 : 3.2M8+12.4M9 +3M10 = -14.942qu

L’appui 10 : 3M9 +6M10=- 6.75qu

La résolution du système d’équation nous donne les résultats suivants :

M1 -0.786 qu -5.01 kn.m
M2 -0.678 qu -4.4 kn.m
M3 -1.305 qu -8.4 kn.m
M4 -0.700 qu -4.5 kn.m
M5 -1.988 qu -12.82 kn.m
M6 -1.987 qu -12.82 kn.m
M7 -0.704 qu -4.5 kn.m
M8 -1.294 qu -8.4 kn.m
M9 -0.681 qu -4.4 kn.m
M10 -0.784 qu -5.01 kn.m

Tableau 2:les moments aux appuis.

Calcul des moments en travée :

Le moment en travée à distance x de l’appui « i » est donné par la relation

suivante :

    X
L

MMMXμXM
i

i1i
iii


 
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L=3m X1 1.536 μ(x1) 7.252 Mtmax 2.54

L=3.2m X2 1.404 μ(x2) 8.132 Mtmax 2

L=3.95m X3 2.128 μ(x3) 12.504 Mtmax 6.2

L=1.9m X4 0.272 μ(x4) 1.429 Mtmax -4.3

L=5.4m X5 2.700 μ(x5) 23.510 Mtmax 10.7

L=1.9m X6 1.625 μ(x6) 1.440 Mtmax -4.3

L=3.95m X7 1.826 μ(x7) 12.508 Mtmax 6.2

L=3.2m X8 1.792 μ(x8) 8.138 Mtmax 2

L=3m X9 1.466 μ(x9) 7.252 Mtmax 2.54

Tableau3 : les moments en travée

Remarque :

La méthode des trois moments surestime les moments sur appuis à l’encontre

de ceux en travées, pour cela, on diminue les moments aux appuis de 1/3 et on

majore les moments en travées de 1/3.
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En tenant compte des corrections on aura les résultats suivants :

Mi diminué KN.m Mt(x) majoré

KN.mAppuis 1 -3.3
Appuis 2 -2.9 Travée 1-2 3.38
Appuis 3 -5.6 Travée 2-3 2.67
Appuis 4 -3.02 Travée 3-4 8.27
Appuis 5 -8.54 Travée 4-5 -5.7
Appuis 6 -8.54 Travée 5-6 14.25
Appuis 7 -3.02 Travée 6-7 -5.7
Appuis 8 -5.6 Travée 7-8 8.27
Appuis 9 -2.9 Travée 8-9 2.67

Appuis 10 -3.3 Travée 9-10 3.38
Tableau 3 : les moments corrigés.

Calcul des efforts tranchants :

 
i

i1i1i

L
MM

2
q.L

XT


  qx

Pour x=0  
i

i1i1i

L
MM

2
q.L

XT


 

Pour x=L  
i

i1i1i

L
MM

2
q.L

XT


 

Les moments réduits sur appuis seront en valeur absolue

Travée (1-2) :







KNT
KNT

e

w

829.9
520.9 Travée (2-3) :








KNT
KNT

e

w

42.9
22.11

Travée (3-4) :







KNT
KNT

e

w

605.13
871.11 Travée (4-5) :








KNT
KNT

e

w

212.3
042.9



CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Plancher Page 53

Travée (5-6) :







KNT
KNT

e

w

415.17
414.17 Travée (6-7) :








KNT
KNT

e

w

031.9
223.3

Travée (7-8) :







KNT
KNT

e

w

096.12
381.13 Travée (8-9) :








KNT
KNT

e

w

143.11
496.9

Travée (9-10) :







KNT
KNT

e

w

527.9
822.9

Longueur [m] Ti(x=0)[KN] Ti+1(x=li)
3 9.5 -9.8

3.2 11.2 -9.5

3.95 11.8 -13.6

1.9 9.3 -3.2

5.4 17.4 -17.4

1.9 3.2 -9.3

3.95 13.6 -11.8

3.2 9.5 -11.2

3 9.8 -9.52

Tableau 3 : les efforts tranchants
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Remarque:

On adoptera le même ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment

maximum qui correspond à la plus grande travée.

Mt max = 14.257 KN.m

Ma max = -8.548 KN.m

Ferraillage à l’ELU :

La section est  en forme T soumise a une flexion simple

Caractéristiques géométriques de la section de calcul :

b = 65cm (largeur de la table de compression)

h = 24cm (hauteur total de plancher)

b0 = 12cm (largeur de la nervure)

h0 = 4cm (épaisseur de la table de compression)

c = 2cm (enrobage des armatures inférieurs)

d = 22cm (distance du centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'à la fibre

la plus comprimée).

M0 : Moment qui peut être repris par la table de compression est donné par la

formule suivante :

En travées :

Mmax=14.257 kN.m

buf
hdhbM 





 

2
0

00 Avec : buf =14,2 MPa

 02.022,0102,1404,065,0 3
0 M

mKNM .84.730 

 0max MM t L’axe neutre est dans la table de compression

Donc on calcul une section rectangulaire de section b=65 cm et h=24cm



CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Plancher Page 55

0319.0
102,142265

10257..14
22

5

2 





bu

t

fbd
M



ASS ..392,00319,0 

984,00319,0  

2
2

5
max 89,1

1034822984,0
10257.14 cm

fed

M
A

s

t













Soit : A= 3HA10 = 2.35 cm2

Aux appuis :

mkNM .548.8max 

Le moment étant négatif, la zone tendue se trouve dans la table et comme le

béton tendu est négligé on va donc considéré la section en T comme une section

rectangulaire

b0 =12 cm et de hauteur h=24cm.

 
ASS

fdb
M

R
bu

..392,01036,0
2,142212

10548.8
2

3

2
0

max 






 

945,0103,0  

2
3

max 18,1
34822945,0

10548.8 cm
fed

M
A

s

a 











Soit : Aa= 2HA10 = 1.57 cm2

b= 65 cm

h=24cm
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Vérifications à L’ELU:

Vérification à la condition de non fragilité : [Art A 4.2 ,1/BAEL 99]

On doit vérifiée que min

cm
f
f

dbA
e

t 318,.0
400

1,2221223,023,0 28
0min 

 En travée:  2
min

2 318,035.2 cmcmAt Condition vérifiée

 Aux appuis:  2
min

2 318,057.1 cmcmAa Condition vérifiée

La section d’armature choisie est nettement supérieure à Amin, donc la

condition est vérifiée.

Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des

appuis (B.A.E.L 99. Art A.6.1.2.1) :

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est :
28cssese f 

5.1s pour les haute adhrence

se =1.5 x 2.1=3,15 MPa

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

se =
 i

u

Ud
T

9,0

Avec : Ui : périmètre utile de la barre           Ui= cm14,31  

MPase 933.0
10314.32209,0

10415.17 3







sese   Condition  verifiée .

Langueur de scellement: (BAEL99.Art. A-6-1-2)

Elle correspond à la longueur d’aciers nécessaire pour que l’effort de traction ou

de compression demandé à la barre puisse être mobilisé .

s
s

feL







4

Avec : s =0.6 s ² ft28 = 2.835
pour fc28 = 25 MPa  et  Fe400
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cmmmLs 2.35352
835.24
40010







Forfaitairement : L 40Φ S = = 40×1 = 40cm

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : La = 0.4LS

La = 0 .4×40= 22.4cm  La = 16cm.

Armatures transversales :

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par :

cm
bhQ lt 68,01;

10
12;

35
24min;

10
;

35
min max

0 

















 

maxl : Diamètre maximal des armatures longitudinales

h: hauteur du plancher

b0 : largeur de lame

Soit t =6mm

At = 2TL520 5 = 0,57 cm2

Fig5 : schéma ferraillage de la poutrelle

2TL520
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L’espacement entre cadre :

    cmcmcmdSt 8.1940;229,0min40;9,0min1 

cm
b
f

St et 37.29
124,0

2356,0
4,0 0

2 








    cm
bf

Af
St

tu

Te .41.32
121,23,0659.0

6.02358,0
3,0

8,0

028
3 










u = . = 0.659 MPA

St = min (St1, St2, St3) =19.8cm

Soit:     St=15cm

Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.211/BAEL91

modifiée99.)

u = = . = 0.659 MPA

= min         3.26 ; 4Mpa                     =3.26MPA

< Condition vérifiée

Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.1.313/BAEL91

modifiée99.)

On doit vérifier que :

Tmax≤ 0.9d x b0 = 158.4KN
17.415 < 158.4KN   condition vérifiée
Influence de l’effort tranchant sur les armatures :

On doit vérifier que : A≥ (Tumax + . )
Appuis de rive : Mmax=3.379kn.m
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A=1.57> . (17.415- .. . )103= 1.004mm²=0.01cm²

A = 1.57 >0.01cm²………………………………… Condition vérifiée
Appuis intermédiaires :  Mmax=14.254 kn.m
A=1.57> . (17.415- .. . )103= 156mm²= -1.56cm²

A 1.57 1.56cm2……………………………… Condition vérifiée

Calcul à l’ELS:

La combinaison de charge: qs = G +Q

qs = (5.92 +1) x 0.65= 4.498 kn .m

Lorsque la charge est la même sur les différentes travées le BAEL (A-6-5-1)

précise que la multiplication des résultats du calcul à l’ELU par le coefficient

(qs/qu) nous donne les valeurs des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs

des efforts internes sont résumées dans les tableaux suivants :

= . . =0.69

Mi diminué KN.m Mt(x) majoré

KN.mAppuis 1 -2.3
Appuis 2 -2.02 Travée 1-2 2.33
Appuis 3 -3.8 Travée 2-3 3.83
Appuis 4 -2.08 Travée 3-4 5.7
Appuis 5 -5.9 Travée 4-5 -3.95
Appuis 6 -5.9 Travée 5-6 9.83
Appuis 7 -2.08 Travée 6-7 -3.95
Appuis 8 -3.8 Travée 7-8 5.7
Appuis 9 -2.02 Travée 8-9 3.83

Appuis 10 -2.3 Travée 9-10 2.33
Tableau 4 :les Valeurs des moments aux appuis et en travée à l’ELS
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Longueur [m] Ti(x=0)[KN] Ti+1(x=li)
3 6.5 -6.7

3.2 7.7 -6.5
3.95 8.3 -9.3
1.9 6.4 -2.2
5.4 12.01 -12.01
1.9 2.2 -6.4
3.95 9.3 -8.3
3.2 6.5 -7.7
3 6.7 -6.5

Tableau 5 : les Valeurs des efforts tranchants aux appuis  à l’ELS

Vérification à L’ELS :

a- Vérification de la résistance à la compression du béton :

Aux appuis :

















86.28

886,0
594,0

2212
57.1100100 1

0
1 Kdb

A 


La contrainte dans les aciers est :

Ad
Ma

s 


1

max




Avec mKNM a .898.5max 

MPas 729.192
57.122886.0

10898.5 3







On doit vérifier que : MPaf
K cbc
s

bc 156,0 28

__

1
 

MPa
K
s

bc 67.6
89.28
729.192

1




 MPaMPabc 1567.6 Condition vérifiée

En travée :
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















59.22

867.0
890.0

2212
35.2100100 1

0
1 Kdb

A 


La contrainte dans les aciers est :

Ad
M t

s 


1

max




Avec : mKNM t .835.9max 

MPas 414.219
35.222867.0

10835.9 3







MPa
K
s

bc 712.9
59.22
414.219

1




 MPaMPabc 15712.9 Condition vérifiée

b- Etat limite d’ouverture des fissures :

Nous avons une fissuration peu nuisible, donc:Aucune vérification n’est

nécessaire.

c- Etat limite de déformation :

Il n’est pas nécessaire de procéder à la vérification de la flèche si les conditions

ci-après sont vérifiées.

1)
16
1h




2)
0

max

10
1

M
Mh t



3)
fe

2,4
db

A

0




Nous avons :

062.0
16
1047,0

505
24




h Condition non vérifiée

La première condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est

nécessaire.

Calcul de la flèche :

50010

__2max Lf
IE
LMf V
fvv

t
V 





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Vf : La flèche admissible

Ev. : Module de déformation différée (Ev = 10818,865 MPa)

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

v

0
fv 1

I1,1I





I0 : Moment d’inertie totale de la section homogène.












 0;

f4
f75,11max

28ts

28t







 





b
b32

f02,0
0

28t
V

Avec :  Le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure

Calcul des paramètres :

  )dA15(
2
hhbb

2
hhbS t

0
000'XX 

Sxx   )2235.215(
2
441265

2
242412  = 4655.5

    )A15(hbbhbB t0000 

    2
0 25.535)35.215(412652412 cmB 

cmy 70.8
25.535

5.4655
1 

cmyhy 3.157.82412 

   22
3
2

3
10 15

3
cyAyybI t 

   233
0 23.1535.2153.157.8

3
65

I

4
0 77.98103 cmI 

b = 65 cm

4cm

12 cm 26,5 cm26,5 cm

y1

y2
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008,0
2212

35,2

0








db

At








5.297

984.01

K


Ad
M t

s 


1

max


 = MPa32.193

35.222984.0
10835.9 3






La contrainte dans les aciers tendus est MPas 32.193

Calcul des coefficients :

44.00;
1,232.193008,04

1,275,11max 












055.2
008,0

65
1232

1,202,0








 



V

464.56671
)055.244.0(1

77.981031,1 cmI fv 





  09.4
1064.56671865,1081810

505010835.9
10 4

262max











fvv

t
V IE

LMf

mmf V 09.4

mmLfV 1.10
500

5050
500

__



__

VV ff La flèche est vérifiée
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III-3 : BALCON :
Notre structure est munie de deux types de balcon, on va calculer le plus
sollicité.

Le balcon est constitue d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec une
acrotère de hauteur h=70cm et de 10cm d’épaisseur
L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par

e > cmL 5.13
10

135
10



Avec  L = 1.35m
Soit e = 15 cm

L=1.35

III-3-1:Détermination des charges et surcharges:
Nous considérons une bande de 1m de balcon.

a- Charges permanentes:
- Protection lourde (2cm)………………………………..0.85KN/ml;
- Etanchéité multi couches (2cm)………………………..0.12 KN/ml;
- Forme de pente en béton (2cm)……………………….....1.8 KN/ml;
- Feuille de polyane (par vapeur)………............................0.01 KN/ml;
- poids propre de la dalle pleine ………..25x0.15x1=3.75 KN/ml;
- Isolation thermique en liège……………………… …………0.16 KN/ml;
- Enduit de ciment (2cm) :……………….0.02 x18= 0.36 KN/ml ;

G1 = 7.05 KN/ml.
b- charge concentrée :

Poids de l’acrotère……………….............................G2=1.993 KN/ml.
c- surcharge d’exploitation:………………………....Q=1 KN/ml.

G2q

Fig 1 : Schéma statique du balcon.
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III-3-2 : Calcul à l’état limite ultime

Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. La section

dangereuse est située au niveau de l’encastrement.

Combinaison de charges:

Dalle: qu1=1.35G1+1.5Q=1.35x7.05+1.5x1=11.02 KN/ml;

Garde corps: qu2=1.35G2=1.35x1.993=2.69 KN/ml.

Le moment provoqué par la charge qu1 est:

Mqu1 = KNmxlqu 03.10
2

)35.1(02.11
2

22





 .

Le moment provoqué par la surcharge qu2 est:

Mqu2= - qu2 x 1 =2.69x1.35= -3.63KN.m.

Le moment total est:    Mu= Mqu1 +  Mqu2=-13.67 KN.m.

Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue

III-3-3 : Ferraillage :

Armatures principales:

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

392.0056.0
2.1413100

10.67.13
2

3

2 
xxfbubd

M u
u

══> section simplement armée

u =0.056 ══> β=0.971

A= 2
3

11.3
34813971.0

10.67.13 cm
xxd

M
st

u 


Soit 5HA10 = 3.92 cm avec un espacement St= 20cm.

Armature de répartition :

Ar= 298.0
4
92.3

4
cmA



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



CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Balcons Page 66

Vérification à l’ELU

a)-Vérification de la condition de non fragilité:

Amin=0,23bd 228 57.1
400

1.213)100(23.0 cmxx
fe
ft



A > Amin ══>    condition vérifiée.

b)- Vérification au cisaillement :

u
u

u bd
V



uV =qu1 x L + qu2 =11.02 x 1.35+ 1.993= 16.87 KN.

MPau 129.0
130.1000
10.87.16 3



  5.24,.1.0min 28  MPaf cu

uu 


 ══> condition vérifiée.
c)-Vérification de l’adhérence des barres :

se
i

u
se Ud

V  
9.0

Ui = n.. = 5 x 3.14 x 10 = 157 mm.

MPa
xxUd

V
i

u
se 918.0

1571309.0
10.87.16

9.0

3






MPaxf tse 15.31.25.1. 28 

τse < se ══>condition vérifiée.

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

Ls=

s

fe






4

s =0.6 28t
2
s f. =0.6x(1.5)2x2.1=2.835

Ls= mm
x
x 7.352

835.24
40010

 soit:  Ls=36cm

══> Soit des crochets de longueur La=0.4 x Ls= 0.4x 36 =14.4cm.
Soit La=15cm.
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c)- Ecartement des barres :

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

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

III-6-3 : Calcul à l’ELS :
Combinaison de charge:

Dalle: qs1=G1+Q=7.05+1=8.05 KN/ml;
Garde corps: qs2=G2=1.993=1.993 KN/ml.

Calcul des moments :

Ms=Mqs1+Mqs2= lqlq
s

s
2

2
1

2
 = 993.1

2
)35.1(05.8 2

 x1.35 =10.026

Ms =10.026KNm.

Vérification à l’ELS:

a) Vérification des contraintes de compression du béton :
Il faut vérifier que : σbc≤σbc= 0,6fc28 =15MPa

b0
² - n At (d-y) = 0

50y² + 58.8y- 764.4=0
La résolution de cette équation nous donne :
y= 3.36cm
y : c’est la position de l’axe neutre
Donc :

I= . +n At (d-y)² = 6728.69 cm4 Ac=0

σbc= .y= . . . 3.36 102 =4.91 MPa < 15MPa ══> condition vérifiée.
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b)- Etat limite d’ouverture des fissures :

Le balcon est exposé aux intempéries donc la fissuration est très préjudiciable,

on doit donc vérifier la condition suivante :

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

    

=min (266.6 ; 201.63) =201.63

σst= n (d-y) =215.45 MPa <201.63══> condition non vérifiée.

On doit changer le ferraillage.

On opte pour 6HA10  At= 4.71cm²
b0

² - n At (d-y) = 0
50y² + 70.65y-918.45=0
La résolution de cette équation nous donne :
y= 3.6cm
y : c’est la position de l’axe neutre
Donc :

I= . +n At (d-y)² = 8575.43 cm4 Ac=0

σst =164.85 MPa <201.63══> condition vérifiée.

Inutile de refaire toutes les vérifications puisque on a pris plus de précaution.
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III-7 : PORTE A FAUX :

Il est assimilé à une console encastrée à une extrémité, réalisé en dalle pleine.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations

suivantes :

Fig. III.5. Schéma statique

Q : charges  et surcharges verticales revenant au porte à faux.

G : charge concentrée verticale due à l’effet du poids propre du mur double

cloison.

III-7-1 : Dimensionnement du porté à faux

L’épaisseur du porte à faux est déterminée comme suit

Ep = L/ 10 = 190/10 = 19cm

III-7-2 : Charge et surcharge du porte-à-faux :

Charges permanentes :

Poids propre de la dalle pleine : ………25 x 0.19 x 1= 4.75 KN/ml
Couche de sable (2cm) :………………… .0.02 x 18 = 0.36 KN/ml
Mortier de pose (2cm) : …………………..0,02 x 22 = 0.44 KN/ml
Carrelage (2cm) :……………………….. 0,02 x 22 = 0.44 KN/ml
Enduit de ciment (2cm) =………………...…0.02x22=0.44 KN/ml

G1 = 6.43KN/ml
La charge de double cloison……..…… G2 =2.91x1.2=3.49KN/ml
Surcharge d’exploitation de la dalle :

Q1 = 2.5 KN/ml

Q

1.9m

G1
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III-7-3 : Calcul à L’ELU

a) Combinaisons de charge

qu=1.35G+1.5Q
mKNmQGqu /43.125.25.143.635.11)5.135.1( 

KNmGqu 71.449.335.11)35.1( 11 

b) Moments fléchissant

Le moment total agissant aura la valeur

mKNLqLq
u

u
u 38.3190.171.4

2
90.143.12

2

2

1

2























NB : Le signe (-) indique que la fibre supérieure est tendue.

c) Effort tranchant

KNqLqV uuu 32.2871.49.143.121 

d) Ferraillage

Les armatures principales :








 392.0086.0
2.1416100

1038.31
12

3

2 
bu

u

fbd
Section simplement armée.

+
955.0086.0  

2
3

90.5
34816955.0

1038.31 cm
d st

u 










On adopte 6HA12 = 6.78 cm2 Avec : St = 20cm

Les armatures de répartition

269.1
4
78.6

4
cmr 




On adopte 5HA8 = 2.51 cm2 Avec : St = 20 cm

h=19cm
c=3cm

d=16cm

b=100cm
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III-7-4 : Vérifications

a) Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91)

228
min 84.1

400
1.21610023.023.0 cm

fe
ftbd 




22
min 78.684.1 cmcm adoptée  Condition vérifiée.

b) Vérification de la condition de l’adhérence des barres (Art6.13/BAEL

91)

se
i

u
se ud9.0

V



 Avec 2

28

84.182.1514.3

15.3

cmu
MPaft

i

sse





sese MPa  



 04.1
84.18169.0

1032.28 Condition vérifiée.

c) Vérification au cisaillement

u
u

u bd
V



Avec MPa5.2MPa4;
f15.0

min
b

28c
u 










 (fissuration préjudiciable)

vérifiéeConditionMPaMPa uu 5.2177.0
16100
1032.28





 

d) Vérification de l’écartement des barres

Armatures principales : St = 20 cm  < min (3h ; 33cm)  = 33 cm.  Condition
vérifiée       Armatures secondaires: St = 25cm < min (4h ; 45cm) = 45 cm.
 Condition vérifiée

e)- Longueur de scellement :
La longueur de scellement droit est donnée par la formule:

Ls=

s

fe






4

s =0.6 28t
2
s f. =0.6x(1.5)2x2.1=2.835

Ls= mm
x
x 28.423

835.24
40012

 soit:  Ls=42cm

Vu que la longueur de scellement est importante on opte pour des crochets.
Soit des crochets de longueur La=0.4 x Ls= 0.4x  =16.8cm.

Soit La=17cm.
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III-7-5 Calcul à L’ELS
a) Combinaison de charge

qs=G+Q
mlKNmQGqs /93.85.243.61)( 

KNmGqs 49.3111 

b) Moment fléchissant

Le moment total agissant aura la valeur

mKNLqLq
s

s
s 749.2290.149.3

2
90.193.8

2

2

1

2























c) Ferraillage:

392.0062.0
2.1416100

1074.22
12

3

2 



 
bu

s

fbd
M

062.0  0.968

adoptée
st

s Acm
d
M





 2

3

21.4
34816968.0

1074.22


Le ferraillage adopté à l’ ELU est vérifié.

III-7-6 : Vérification
a) Vérification des contraintes dans le béton :

Il faut vérifier que : σbc≤σbc= 0,6fc28 =15MPa
b0

² - n At (d-y) = 0
50y² + 101.7y - 1627.2 =0
La résolution de cette équation nous donne :
y= 4.7cm
y : c’est la position de l’axe neutre
donc :

I= . +n At (d-y)² = 160446.8 cm4 Ac=0

σbc= .y= . . . 4.7 102 =0.649 MPa < 15MPa ══> condition vérifiée

b)- Etat limite d’ouverture des fissures : BAEL 99, (Art A.5.34)
La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification n’est
à faire.
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III-5 : ETUDE DE LA SALLE MACHINE:

Vu le nombre important de niveaux que comporte notre structure (9
niveaux) ,un ascenseur a été prévu .
III-5-1 : Caractéristiques de l’ascenseur:

L m x = 1.6

L m y = 2.1

S = 3.36m²

III-5-2 : Charge nominale, la surface et le poids total :

Les constructeurs fixent pour chacun de leurs appareils une charge nominale

pour un nombre de personnes, pour lesquels ils garantissent un fonctionnement

nominal.

Charge : 630 kg (8 personne)

Poids total : p = 9 tonnes = 90KN

La surface de la cabine : 3.36m²

La vitesse : V = 1m/s

III-5-3 : Calcul de la dalle pleine :

Hypothèses :

- La dalle est coulée sur place liée par des amorces.

- La machine est centrée au milieu.

- Pour le calcul de cette dalle on utilisera les abaques de PIGEAUD

Pré dimensionnement:

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

ht= = = 7.66 cm

Le RPA 2003 exige une hauteur ht ≥ 12cm

On optera pour une hauteur de15cm.
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Fig 1 : schéma statique de la salle machine.

Calcul de U et V :

La dalle repose sur son contour (4 appuis). Elle est soumise à la charge

permanente localisée concentrique agissant sur un rectangle (U×V), (surface

d’impacte) au niveau du feuillet moyen de la dalle. Le calcul se fera à l’aide des

tables de PIGEAUD qui permettent de déterminer les moments dans les deux

sens en plaçant la charge au milieu du panneau.

U= U0+2e+ht avec: e : revêtement de la dalle (e = 5cm)

V= V0 + 2e + ht U0 = 80cm

V0 = 80cm

ht = 15cm

U= 80+2(5)+15=105
V= 80 + 2(5) + 15=105

Evaluation des moments Mx et My :

Les moments au milieu de la dalle pour une bonde de 1m de longueur dans le

sens de la petite portée et de la grande portée sont respectivement :

Mx1= q (M1+ M2)

My1= q (M2+ M1) avec : coefficient de poisson ν = 0 ELU

ν = 0.2 ELS
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M1 et M2 : sont des coefficients à déterminer à partir des table de

PIGEAUD suivant le rapport : etρ= = =0.78≈ 0.8 ; 0.4≤ ≤1 la dalle travaille dans les deux sens.

= =0.583

= = 0.456

Après interpolation,

M1= 0.098

M2= 0.071

Calcul de Mx1 et My1 :

Pu=1.35x90 = 121.5

A l’ELU :ν= 0

qu= 1.35 G +1.50 Q= 1.35(25×0.15+22×0.05) +1.50×90 = 141.54 KN

Donc :

Mx1= P M1 =121.5 . 0.098 =11.90 KN

My1= P M2 = 121.5 . 0,071 =6.56 KN

Calcul de Mx2 et My2 :

On a 0,4 <ρ < 1 donc la dalle travail dans les deux sens.

= 0,78  x = 0.0587             donnés en fonction de ρ et de ν

y = 0.559

Mx2 = x .q.lx2

My2 = y . Mx2

qu = 1.35 G + 1.5 Q

qu = [1.35 (25×0.15+22×0.05) +1.5×1] ×1m = 8.047 KN/ml

Donc :                          Mx2 = 0,0587 × 8.047 ×(1.6)² = 1.21 KN.m

My2 = 0.559 × 1.21 = 0,676 KN.m
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Les moments globaux:

Mx = Mx1 + Mx2 = 11.90 + 1.31 = 13.21 KN.m

My = My1 + My2 = 6.56 + 0.676 = 7.236 KN.m

Calcul des moments :

En tenant compte de l’encastrement partiel aux extrémités de la dalle :

Moments en travée : M t = 0.75 M

= 0.75 Mx = 9.90 KN.m

= 0.75 My = 5.43 KN.m

Moments aux appuis : M a = 0.5 M

= 0.50 Mx = 6.60 KN.m

= 0.50 My = 3.62 KN.m

III-5-4: Ferraillage d’un panneau de dalle:

a)- Sens x-x :

En  travée :

=9.90 KN.m

2,14²12100
10.90.9

².
Mt 3




bc
b fbd

 = 0.048 <0.392  S.S.A   = 0.975

34812975.0
10.90.9 3


 = 2.43 cm²

Soit 4HA12 = 4.52 cm² Avec : St = 25 cm

Aux appuis :M = 6.60KN.m

2,14²12100
10.60.6

².

3




bc

a
b fbd

M
 = 0.032 < 0.392  S.S.A   = 0.984

=
34812984.0

10.6.6

..

3




S

a

fed

M




= 1.60 cm²
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Soit : 4HA10 = 3.14 cm² Avec : St = 25 cm

b)- Sens y-y

En travéeM = 5.43 KN.m.

b =
bc

2 fdb
Mt = 




2,14²12100
1043.5 3

0.026< 0.392  S.S.A.   = 0.987

=
se γ/fdb

Mt =
34812987.0

1043.5 3


 = 1.31 cm2.

Soit : 4HA10 = 3.14cm2 avec St = 25 cm.

Aux appuisM =3.62 KN.m.

b =
bc

2 fdb
Ma =

2,14²12100
1062.3 3


 = 0.018<0.392  S.S.A.   = 0.991

=
sefdb

Mya
/

=
34812991.0

1062.3 3


 = 0.87 cm2.

Soit : 4 HA10 = 3.14 cm2 avec St = 25cm.

III-5-5 : Vérifications a l’ELU :

a) Condition de non fragilité du béton :[Art :B-7-4/BAEL91]

Armatures suivant x-x :ρx ≥ ρ =ρ0 /2 ( 3- )        avec : ρ0 =0.8%o (le rapport de volume de l’acier à celui

de béton)ρ=0.00088ρx : le taux d’acier en travée dans le sens x-xρx = ≥ ρ0 ( )A ≥ 100*11*0.00088A ≥ 1.33cm²

4.52> 1.33 → condition vérifiée
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Armatures suivant y-y :ρy ≥ ρρy : le taux d’acier en travée suivant y-y

≥ ρ → A ≥ 0.00008*100*15= 1.2cm²

3.14 > 1.2cm² → condition vérifier

b) Diamètre des barres :

On doit vérifier que : Ф≤ Фmax =

Ф : diamètre des armatures longitudinales.

Фmax = = 15mm

Ф = 12 mm< 15 mm → condition vérifiée

c) Poinçonnement :[Art :A-5-2-42/BAEL91]

Dans le cas d’une charge localisée éloignée des bords de la dalle, on admet

qu’aucune armature d’effort tranchant n’est requise si la condition suivante est

vérifiée.

Qu≤ 0.045 Uc h
γ

Qu : charge de calcul vis-à-vis de l’ELU

Uc: Périmètre du contour au niveau de feuillet moyen.

h : épaisseur totale de la dalle.

Uc= 2(U+V) = 2 × (1.05 + 1.05) = 4.20 m

Qu = 141.54 KN

0.045 (4.2) (15) . = 472,5 KN

Qu = 141,54 KN < 472,5 KN condition vérifiée.

Donc la dalle ne nécessite pas d’armatures transversales.

d) Ecartement des barres : [Art A.8.2.42 BAEL 91]

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

suivantes : (charges concentrées)

Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm).
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Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm).

Sens x-x

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

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

Sens y-y

Armatures supérieures : St = 25 cm < min (3h, 33 cm) = 33cm.

Armatures inférieures : St = 25 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm.

e) Contrainte tangentielle

Les efforts sont max au voisinage de la charge.

Au milieu de U :  Vu =
VU

P
2

= 92.44
05.1*3
5.141
 .

Au niveau de V : Vu =
U
P

2
= 4.67

05.1*2
5.141
 .

Tmax= 4.67 KN

On doit vérifier que




 









b

c

b

cu
u

fMPaf
bd
V 2828 07.0

5,
07,0

min ;  La fissuration est peu nuisible donc

b

cf


2807.0
= 1.16MPa.

MPau 56.0
1201000

67400



 <1.16MPa → Condition vérifiée.

III.3.7- Vérifications à l’ELS :

Calcul de Mx1 et My1:

A l’ELS ν = 0, 2

qs= G+Q = (25×0.15+22×0.05)+ 1 = 5.85KN

Mx1 = qs (M1+ 0, 2 M2) = 5.85 (0.098 + 0. 2 × 0.071) = 0.65 KN.m

My1 = qs (M2+ 0, 2 M1) = 5.85 (0.071 + 0 2 × 0.098) = 0.53 KN.m
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Calcul de Mx2 et My2 :

On a 0,4 <ρ < 1 donc la dalle travail dans les deux sens.

= 0,78  x = 0.0587             donnés en fonction de ρ et de ν

y = 0.559

Mx2 = x .q.lx
2

My2 = y . Mx2

qs = G +  Q

qs = [(25×0.15+22×0.05) +1] ×1m = 4.85+1= 5.85 KN/ml

Donc :                          Mx2 = 0,0587 × 5.85 ×(1.6)² = 0.879 KN.m

My2 = 0.559 × 0.879 = 0.491 KN.m

Les moments globaux:

Mx = Mx1 + Mx2 = 0.65 + 0.879 = 1.629 KN.m

My = My1 + My2 = 0.53+ 0.491 = 1.021 KN.m

En tenant compte de l’encastrement partiel aux extrémités de la dalle,

Moments en travée : M t = 0.75 M

= 0.75 Mx = 0.75(1.629) = 1.22 KN.m

= 0.75 My = 0.75(1.021) = 0.76 KN.m

Moments aux appuis: M a = 0.5 M

= 0.50 Mx = 0.5(1.629) = 0.81 KN.m

= 0.50 My =0.5(1.021) =0.51 KN.m

a) Etat limite de fissuration

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

b) Etat limite de compression dans le béton :

Pour se disposer du calcul de la contrainte de compression ( bcbc σσ  ) on doit
vérifier la condition suivante :α ≤ + avec : γ = et α =
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Sens X-X :

En travée :γ = = .. =8.11

+ = . + =3.80μb =0.055 → = 0.0459
0.0721 < 3.80 →condition vériiéeAux appuis :γ = = .. =8.14

+ = . + =3.82μb =0.036 → = 0.0459
0.0459 < 3.82 →condition vériié e
Sens Y-Y :

En travée :γ = = .. =7.14

+ = . + =6.8μb =0.039 → = 0.0510
0.0510 < 6.8 →condition vériié e
Aux appuis :γ = = .. =7.09

+ = . + =3.29μb =0.025 → = 0.034
0.034 < 3.29 →condition vériié eLes conditions sont vérifiées dans les deux directions donc on peut sedisposer de calcul de la contrainte de compression.
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III-1-2: Calcul des escaliers :

Introduction :

Un escalier est un ouvrage qui permet des passer à pied d’un niveau à un autre
d’une construction.

Notre bâtiment comporte un seul type d’escalier en béton armé coulé sur place.

Terminologie :

Fig1 : schéma de l’escalier.

g: Giron

H : Hauteur de la paillasse

h : Hauteur de la contre marche

L1 : Portée de la paillasse projetée

L2 : Largeur du palier

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

Palier intermédiaire

h

g

L2

e

L1



L

Emmarchement

H

Marche

Contre  marche
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Les différents types d’escaliers :
On peut pratiquement, à condition naturellement que les dimensions le

permettent, d’adapter un tracé d’escalier à n’importe quelle forme de cage. On

distingue notamment, les escaliers :

- à cartier tournants ;

- à palier intermédiaire ;

- à la Française (limon apparent sur le coté ;

- à l’anglaise (marche en débord sur le limon).

La figure III-7 Donne quelques exemples des systèmes les plus courants pour les

escaliers intérieurs des immeubles.

Un escalier extérieur permettant l’accès à un immeuble, s’appelle un perron. On

peut en imaginer des formes et des dispositions très variées, la figure 2 donne

quelques exemples

Fig 2:quelque schéma types d’escaliers
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Pré-dimensionnement de l’escalier :

Fig 3 : schéma statique de l’escalier

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














642
)1(
gh

Lgn
Hnxh

Pour l’étage courant  H = 3.06m

Si on prend h = 17cm, on aura ainsi : n = .. = 18 hauteurs

Comme l’étage courant comporte deux paillasses identiques, on aura alors  9

contremarches et 8 marches par paillasse.

Calcul du giron :

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

g =

L :  la projection  de la paillasse sur le plan horizontal.

L = 2,4m  g = = . =0.3m = 30cm

1.53m

∝
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• Vérification de la relation de BLANDEL :

2h + g = (2  17) + 30 = 64 cm

59 64  66 [cm]……………Condition vérifiée.

a.2. paillasse et palier :

● Calcul de  :

tg =
42,

53.1 = 0,637 

 32.5°

Le palier et  la paillasse auront la même épaisseur et sera déterminée selon la

formule suivante :

20
L

e
30
L 00 

L0 = L’+Lpalier

L’: La portée de la paillasse

D’où :

L’ = ∝= ( . . °) = 2.84 m

L0 = 2.84 + 0.5+1.1 = 4.44m

 e   14.8cm  e  22.2cm

Soit: ep = 15cm.
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DETERMINATION DES CHARGES ET SURCHARGES :

a. paillasse :

Charges permanentes

Poids propre de la paillasse…..25  0.15/cos 32.5°  1 = 4.44 KN/ml

Poids propre des marches ………………...25  .  1 = 2.125 KN/ml

Poids des revêtements

Carrelage : 0,02x22x1m ……………………….....= 0.44 kN/ml

Mortier : 0,02x22x1m……...……………….…….= 0.44 kN/ml

G paillasse = 7.45 KN/ml

Surcharge d’exploitation ………..………..Q paillasse = 2.50 KN/ml

b. palier :

Charges permanentes :

poids propre du palier ……………………...25  0.15  1 = 3.75 KN/ml

poids des revêtements + mortier ……………………….…= 0.88 KN/ml

G palier = 4.63 KN/ml

Surcharge d’exploitation…………….……Q palier = 2.5 KN/ml

CALCUL DES SOLLICITATIONS :

1) Combinaisons des charges à l’ELU :

Paillasse………………….qps = 1.35  7.45 + 1.5  2.5 = 13.81KN/ml

palier………….……….....qpl = 1.35  4.63+ 1.5  2.5 = 10 KN/ml
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Fig 4: Schéma de chargement à l’ELU

Calcul des réactions d’appuis :

 Fx = 0  et  Fy = 0

 RA + RB = 13.81  2,4 + 10(2.2+0.5)= 60.144

RA + RB = 114.144 KN

 M/A = 0

 4RB = (10x0.5x0.25) + (13.81 x 2.4 x1.7) + (10 x2.2x4)=

=145.594

 RB = 36.398 KN

Ce qui donne  RA = (71.874-51.35)=23.746 KN

Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants :

• Pour 0  X  0.5m

RA X

Ty
Mz
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▪ Ty = RA – qpl × X

Pour X = 0  Ty = RA = 23.746 KN

Pour X = 0.5 m  Ty = 23.746 – 10×0.5 = 18.746 KN

▪ Mz= RA× X – qpl× X2 / 2

Pour X = 0  Mz = 0

Pour X = 0.5 m  Mz =10.840 KN.m

• Pour 0.5  X  2.9m

▪ Ty = RA – qpl 0.5 – qps(X –0.5)

Pour X = 0.5 m  Ty = 18.746 KN

Pour X = 2.9 m  Ty = – 14.398KN

▪ Mz = RA× X – (qpl 0.5)(X – 0.25) – qps 2
0.5)(x 2

Pour X = 0.5 m  Mz = 10.623 KNm

Pour X = 2.9 m  Mz = 15.840KNm

Pour  Mmax  Ty= 0  RA – qpl 0.5 – qps(X –0.5)=0

qpl

Ty
MZ

XRA

qps
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 X = . ( ) =1.85 m  Mmax = 23.74 KNm

• Pour 2.9  X  4 m

▪ Ty = RA – qpl 0.5 – qps2.4 - qpl(X –2.9)

Pour X = 2.9 m  Ty = -14.398 KN

Pour X = 4 m  Ty = -25.398KN

▪ Mz = RA× X – (qpl 0.5)(X – 0.25)-( qps 2.4)( x - 1.7) - qpl (
2
2.9)(x 2 )

Pour X = 2.9 m  Mz = 15.840 KNm

Pour X = 4 m  Mz = -6.044 KNm

• Pour 0  X  1.1 m
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▪ Ty =   qpl . X

Pour X = 0  Ty = 0

Pour X = 1.1 m  Ty = 11 KN

▪ Mz = – qpl
²-P. x

Pour X = 0  Mz = 0

Pour X = 1.1  Mz =-6.044 KNm

FIG 5 : Diagramme des moments fléchissant et l’effort tranchant  à l’ELU

Mz (kn)

Ty (kn)
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En tenant de l’encastrement partiel au niveau des appuis on aura :

- Aux appuis : Mua = - 0,3 Mz
max = - 7.122 KN.m

- en travées : Mut = 0,85 M = 20.179 KN.m

FIG 6: Schéma des moments après correction à l’ELU

CALCUL DES ARMATURES A L’ELU :

Mz (kn.m)
((kn.m)
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En travée :

bc
2fbd

Mtμ  =
14.2(12.)100

20.179.10
2

3


= 0.09  l = 0,392  La section est simplement

armée.

 = 0,09   = 0.996

At =
stσdβ

Mt =
348150.948

20.179.103


= 5.09 cm2 soit 5HA12 = 5.65 cm2

Avec un espacement St = 20cm ≤min(3h ;33) = 33cm

Aux appuis :

 =
bc

2
A

fbd
M =

14.221100
.10122.7
2

3


= 0,034  l = 0392  La section est simplement

armée

 = 0.034   = 0.983

²81.1
34812983.0

10122.7
σ

3

cm
d
MA

st

a
a 










Soit : Aa : 4HA10 = 3.14 cm2 avec : St = 25 cm

 Armatures de répartitions :

4
65.5

4
 t

r
AA =1.41cm²

Soit : 4HA8  Ar =  2.01 cm2 avec (St = 25 cm)
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VERIFICATION A l’ELU :

a) Condition de non fragilité : [BEAL 91, Art. A.4.2.1]

fe
fdb23,0A 28t

min 

2
min 44.1

400
1.21210023,0 cmA 









22

22

44.114.3
44.165.5
cmcmA
cmcmA

a

t Conditions vérifiées

b) Répartition des barres :

 Armatures principales :
    cmhSt 3333;45min33;3min 

  








 cmcmSt 3325,20 Condition vérifiée

 Armatures de répartitions :
    cmhSt 4545;60min45;4min 

  








 cmcmSt 4525 Condition vérifiée

 Ancrage des armatures :

Sur la langueur d’ancrage, la contrainte d’adhérence est supposée constante

et égale à la valeur limite ultime.

se

__
 = 0.6 28² ts f =0.6 (1.5)² 2.1= 2.835 MPa

c) Longueur de scellement (BAEL 91 Art A 6.1, 23)

Ls=
∅ é.

se

__


= . =42.33

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

est importante.

Longueur d’ancrage mesurée hors crochets est :

La=0.4x Ls=0.4x42.33=16.932cm
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d) Effort tranchant : (BAEL, Art A.5.1.2)T = 25,398KN

MPaMPaf

b

c
u 26,34;

15,0
min 28

__








 









 MPau 26,321,0
1201000
10398.25 3

 Condition vérifiée

e) Vérification de la contrainte d’adhérence :

se
i

u
se Ud

T __max

9,0
 






MPaf tsse 15,31,25,128

__


cmnU i 84.182,15  





 MPaMPase 15,3748,0
4.1882009,0

10398.25 3

 Condition vérifiée

ETAT LIMITE DE SERVICE:

palier : qs = ( G + Q ) × 1 = ( 4.63 + 2.5 ) × 1 m= 7.13 KN/m.

volée : qs = (G + Q ) × 1 =  (7.45+2.5 ) × 1 m = 9.95 KN/m

Calcul des réactions d’appuis :

 Fx = 0  et  Fy = 0

 RA + RB = 9.95  2.4 + 7.13 (2.2+0.5) = 42.51

RA + RB = 42.51 KN

 M/A = 0

 4RB = (7.13x0.5x0.25) + (9.95 x 2.4 x1.7) + (7.13 x2.2x4)= 104.23

 RB =  26.057 KN

u
u

u db
V __

 



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Ce qui donne  RA = (42.51-26.057)=16.453 KN

Calcul des moments fléchissant et des efforts tranchants :

• Pour 0  X  0.5m

▪ Ty = RA – qpl × X

Pour X = 0  Ty = RA =16.453 KN

Pour X = 0.5 m  Ty = 16.453– 7.13×0.5 = 11.453KN

▪ Mz= RA× X – qpl× X2 / 2

Pour X = 0  Mz = 0

Pour X = 0.5 m  Mz=7.335 KN.m

• Pour 0.5  X  2.9m

▪ Ty = RA – qpl 0.5 – qps(X –0.5)

Pour X = 0.5 m  Ty = 12.888 KN

Pour X = 2.9 m  Ty = – 10.99KN

▪ Mz = RA× X – (qpl 0.5)(X – 0.25) – qps 2
0.5)(x 2

Pour X = 0.5 m  Mz = 7.335 KNm

RA X

Ty
Mz

qpl

Ty
MZ

XRA

qps
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Pour X = 2.9 m  Mz = 9.61KNm

Pour  Mmax  Ty= 0  RA – qpl 0.5 – qps(X –0.5)=0

 X = . ( ) =1.8 m  Mmax = 15.68 KNm

• Pour 2.9  X  4 m

▪ Ty = RA – qpl 0.5 – qps2.4 - qpl(X –2.9)

Pour X = 2.9 m  Ty = -10.99 KN

Pour X = 4 m  Ty = -18.835KN

▪ Mz = RA× X – (qpl 0.5)(X – 0.25)-( qps 2.4)( x - 1.7) - qpl (
2
2.9)(x 2 )

Pour X = 2.9 m  Mz = 9.91 KNm

Pour X = 4 m  Mz = -6.794 KNm

• Pour 0  X  1.1 m

▪ Ty =   qpl . X

Pour X = 0  Ty = 0
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Pour X = 1.1 m  Ty = 7.84 KN

▪ Mz = – qpl
²-P. x

Pour X = 0  Mz = 0

Pour X = 1.1  Mz =-6.044 KNm

FIG 7 : schéma des moments et efforts tranchant à l’ELS

En tenant de l’encastrement partiel au niveau des appuis on aura :

- Aux appuis : Mua = - 0,3 Mz
max = - 4.43 KN.m

- en travées : Mut = 0,85 M = 13.328 KN.m

Mz (kn.m)

Ty (kn)
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FIG 8: Schéma des moments après correction à l’ElS

VERIFICATION A  l’ELS :

a) Vérification des contraintes de compression dans le béton :

On doit vérifier que : MPa15f.6,0 28cbc 

Aux appuis :ρ1= 12100
14.3100100







db
Aa = 0.261













0.2431

73.461
919.0

261.0
1




 K k= ( ) = 0.0214 MPA

MPa
Ad

M as
st 975.201

14.312919.0
10994.6 3

1













 MPaMPaK stbc 15322.4 Condition vérifiée

En travée :

47.0
12100
62.5100100










db
At

Mz (kn)
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










327.01

08.331
896.0

47.0
1




 K  k= ( ) = 0.0323 MPA

MPa
Ad

M

t

ts
st 39.219

65.512896,0
10328.13 3

1













 MPaMPaK sbc 1508.7 Condition vérifiée

b) Vérification  d’ouverture des fissures.

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

c) Vérification de la flèche :

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





febd
A

M
Mt

L
h
L
h

2.4)2

10
2

16
11

0








16
1037.0

400
15;

L
h

vérifiéeCondition

Conclusion :

La 1ère condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche.

500
Lf;

IE
Lq

384
5f

__4
S 






Avec :

mLKNqS /95.9

Eυ : Module de déformation différé

MPa25f;MPa86,10818f3700E 28c
3

28c 
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100 cm

5 cm

20 cm

V2

V1

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

   222t
3
2

3
1 CVA15VV

3
bI 

0

xx
1 B

S
V '


Sxx’ : Moment statique de la section homogène

dA15
2
hbS t

2

'xx 




  3
2

' 12267)1265.515(
2

15100 cmSxx 




B0 : Surface de la section homogène

    2
0 75.158465.5151510015 cmAhbB t 

cmVhVcmV 26.774.715;74.7
75.1584

12267
121 

Donc le moment d’inertie de la section homogène :

   222t
3
2

3
1 CVA15VV

3
bI 

      233 326.765.51527.774.7
3

100
I

443.28572 cmI 

  cmf 014.0
1043.285721086,10818

41065.5
384

5
86

43





 

cmLf 76.0
500
400

500

__


 76.0014.0
__
ff Condition vérifiée
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II-Etude de la poutre palière :

La poutre palière est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la
paillasse et le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.

Sa portée est de 5.40 m (entre nu d’appuis).

1) Pré dimensionnement :

On dimensionne la poutre palière par les formules suivante :

L / 15 ≤ ht ≤ L / 10                    0.4 ht ≤ b ≤ 0.7 ht

L : portée libre de la poutre

ht : ahuteur de la portée

b : largeur de la poutre.

Hauteur de la poutre

33.66cm≤ ht ≤ 50.5 cm avec L=505cm

On adopte ht = 40 cm

Largeur de la poutre

0.4 x 40 ≤ b ≤ 0.7 x 40 16 ≤ b ≤ 28

On prend b = 25 cm

Vérification des exigences de l’RPA 99/2003 :

D’apres : [Art.7.5.1.5 / RPA 99]

















tbhb
bh

cmht
cmb

5.1
4/

30
20

max
















)855.1()30(
46.1/
3040

2025

max cmbhcmb
bh

cmcmht
cmcmb

Conditions vérifiées

Conclusion : La poutre palière a une dimension (b, h) = (25, 40)
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2) Détermination des charges et surcharges :

La poutre palière sera sollicitée par :

- Son poids propre 25 x 0.40 x 0.25 = 2.5 KN/ml.

- Poids du mur 2.82 x 5.10 = 14.384 KN/ ml

Effort tranchant à l’appui :

E.L.U : TU = RB = 25.39 KN.

E.L.S : TS = RB = 18.83 KN.

3) Combinaison de charges et surcharges

A l’E.L.U           qu = 1.35 G + Tu = 28.76 KN.

A l’E.L.S qS = G + TS = 21.33 KN.

Calcul a l’ E.L.U :

mKNVtranchantEffort
mKNMAuxappuis

mKNMtravéeEn
corrigéMoment

mKNLqMeisostatiquMoment

KNLqRRappuisRéactiond

u

a

t

u

u
BA

.34.73:

.05.28:
.5.79:

:

.5.93
8

:

34.73
2

:'

max

2

0











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FIG : diagrammes des moments et efforts tranchants à L’ELU

Calcul a l’E.L.S :

KNMappuisAux
mKNMtravéeEn

corrigéMoment

mNLqMeisostatiquMoment

KNLqRRappuidRéaction

a

t

s

s
BA

80.20:
.94.58:

:

.35.69
8

:

39.54
2

:'

2

0










M (KN.m)

73.34

73.34

T (KN)

79.5

-28.05 -28.05
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FIG : diagrammes des moments et efforts tranchants à l’ELS

Ferraillage   à l’E.L.U :

Calcul des armatures principales :

En travée :

Mt = 79.5 KN.m.            d = 38 cm.

2
3

3

2

56.6
34838916.0

105.79

916.0155.0

392.0155.0
2.14²3825

105.79

cm
xx

x
d
MA

SSA
xx
x

fbd
M

s

t
t

b

bu

t
b













On opte pour 5HA14=7.69 cm²

M (KN.m)

54.34

54.34

T (KN)

58.94

-20.8 -20.80
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Aux appuis :

2
3

2

3

2

18.2
34838972.0

1005.28

972.0405.0

392.0054.0
2.143825

1005.28

.05.28

cm
xx
x

d
MA

SSA
xx
x

fdb
M

mKNM

s

a
a

b

bu

a
b

a















On opte pour 3HA12=3.39cm²

NB : Le RPA exige que le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la
longueur de la poutre soit supérieure ou égale a 0.5% de toute section
A≥0.5%bh

7.69 + 3.39 = 11.08cm2.

vérifiéeExigencecm

cmxxbh





2

2

508.11

5
100

40255.0
100
5.0

VERIFICATION A l’ELU :

a) Condition de non fragilité : [BEAL 91, Art. A.4.2.1]

fe
fdb23,0A 28t

min 

2
min 14.1

400
1.2382523,0 cmA 









22

22

14.139.3
14.169.7
cmcmA
cmcmA

a

t Conditions vérifiées

Vérification de l’adhérence :

MPaxftq
vérifiéeConditionMPa

MPa
xxxx

x
Ud

V

tsse

sese

i

u
se

15.31.25.1:
15.389.1

776.2
1214.333809.0

1034.73
9.0

28

3











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Effort tranchant : (BAEL, Art A.5.1.2)T = 73.34KN

MPaMPaf

b

c
u 26,34;

15,0
min 28

__








 









 MPau 26,3193.0
3801000
1034.73 3

 Condition vérifiée

Calcul des armatures transversales :

Diamètre des armatures transversales :

mmsiotmmbh
tlt 811;

10
;

53
min 









 

On prend un cadre et un étrier en HA8. At = 4 HA8 = 2.01 cm2.

- Exigence du (R.P.A version 2003) [Art.7.5.2.2].

- Espacement :

cmesoitcmhecouranteZone

cmesoitcmcmhenodaleZone

1520
2

:

101030,12,
4

:










 

Quantité d’armatures transversales minimales :

Amin = 0.003 x e x b = 1.125 cm2.

2.01 > 1.125 cm2  exigence vérifiée.

VERIFICATION A  l’ELS:

a) état limite d’ouverture de fissures :

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

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

On doit vérifier que : MPa15f.6,0 28cbc 

u
u

u db
V __

 






CHAPITRE III CALCUL DES ELEMENTS

Poutre palière Page 107

Aux appuis :ρ1= 38100
39.3100100







db
Aa = 0.089













0.1501
851

950.0
089.0

1




 K k= ( ) = 0.0117 MPA

MPa
Ad

M as
st 9.169

39.338950.0
1080.20 3

1













 MPaMPaK stbc 1598.1 Condition vérifiée

En travée :

202.0
38100
69.7100100










db
At












216.01

44.541
928.0

202.0
1




 K  k= ( ) = 0.018 MPA

MPa
Ad

M

t

ts
st 34.217

69.738928,0
1094.58 3

1













 MPaMPaK sbc 1591.3 Condition vérifiée

6) Vérification de la flèche :

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





febd
A

M
Mt

L
h
L
h

2.4)2

10
2

16
11

0








16
1078.0

510
40;

L
h Condition non vérifiée
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Conclusion :

La 1ère condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche.

500
Lf;

IE
Lq

384
5f

__4
S 






Avec :

mLKNqS /33.21

Eυ : Module de déformation différé

MPafMPafE cc 25;86,108183700 28
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Donc le moment d’inertie de la section homogène :
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IV-1 : Introduction :

Pour concevoir le comportement de la structure vis-à-vis du séisme ; il est utile de
faire l’étude de contreventement.

Le système de contreventement est l’ensemble des éléments structuraux assurant à la
fois, la rigidité et la stabilité vis-à-vis des forces horizontales et verticales.
La conception d’un système structural adéquat est basée sur un ensemble de critères qui sont
les suivants :
* Le type de la construction, c.-à-d. l’usage (ex. habitation).
* Les matériaux constitutifs (ex. béton armé).
* La zone sismique (ex. zone IIa).
* La disposition judicieuse des éléments structuraux tels que les voiles, de manière à avoir
une répartition uniforme des masses et des rigidités suivant le plan, pour assurer la stabilité
d’ensemble.
* Un pré dimensionnement (reste à vérifier) offrant à la structure, une rigidité en élévation
plus ou moins uniforme et une interaction verticale et horizontale admissible entre les voiles
et les portiques.

IV-2 : Calcul des inerties des refends :

 Les refends longitudinaux
Iy = .
Ix = . <<< Iy

On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe X.

 Les refends transversaux :
I = Ix =
On néglige l’inertie des refends transversaux par rapport à l’axe Y.

X
Y

X

e
e
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L’inertie des voiles, pour un niveau donné, est résumée dans le tableau suivant :

a- Sens transversal :

voile L(m) ep(m) Ix(m4)
VT1 4 0.2 1.06
VT7 4 0.2 1.06
VT8 4 0.2 1.06
VT6 4 0.2 1.06
VT2 4.7 0.2 1.73
VT4 4.7 0.2 1.73
VT3 4.7 0.2 1.73
VT5 4.7 0.2 1.73
PT1 2.1 0.2 0.15
PT2 2.1 0.2 0.15

total 11.46
Tableau 4.1: les résultats des calculs des refends transversaux

e

eH

H
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b- Sens longitudinal:

voile L(m) ep(m) Ix(m4)
VL1 1 0.2 0.016
VL2 1 0.2 0.016
VL3 1 0.2 0.016
VL4 1 0.2 0.016
VL5 1 0.2 0.016
VL6 1 0.2 0.016
VL7 3.2 0.2 0.54
VL8 3 0.2 0.45
VL9 1 0.2 0.016
VL10 1 0.2 0.016
VL11 3.2 0.2 0.54
VL12 1 0.2 0.016
VL13 1 0.2 0.016
VL14 1 0.2 0.016
VL15 3 0.2 0.45
VL16 1 0.2 0.016
VL17 1 0.2 0.016
VL18 1 0.2 0.016
VL19 1 0.2 0.016
VL20 1 0.2 0.016

P1 1.6 0.2 0.068
total 2.32

Tableau 4.2: les résultats des calculs des refends longitudinaux

IV-3 : Calcul les inerties des poteaux :

Les inerties des poteaux dans les deux sens serrant donnée comme suit :

 1er cas des poteaux :(longitudinaux et transversaux) :

Iy = .
Ix = .

x

y

a

b
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IV.4.Inertie fictive des portiques :
Dans le but de comparer l’inertie des voiles à celle des portiques, nous allons utiliser la

méthode exposée dans l’ouvrage d’Albert Fuentes « CALCUL PRATIQUE DES
OSSATURES DE BATIMENT EN BETON ARME» , qui consiste à attribuer une inertie
fictive aux portiques.

Pour déterminer cette inertie fictive, il suffira de calculer les déplacements de chaque
portique au droit de chaque plancher, sous l’effet d’une série de forces horizontales égales à 1
tonne, par exemple, et de comparer ces déplacements aux flèches que prendrait un refend bien
déterminé de l’ouvrage, sous l’effet du même système de forces horizontales (1 tonne à
chaque niveau). En fixant l’inertie du refend à 1 m 4 , il sera alors possible d’attribuer à
chaque portique et pour chaque niveau une« inertie fictive» puisque, dans l’hypothèse de la
raideur infinie des planchers, nous devons obtenir la même flèche, à chaque niveau, pour les
refends et pour les portiques.

CALCUL DE L’INRTIE  FICTIVE :

1 t

1 t

1 t

1 t

1 t

1 t

1 t

1 t

1

Fig-IV-3 -Système de forces horizontales et efforts
tranchants résultants.

n

n
en D

fI  Avec  nnD

Ien : inertie fictive du portique au niveau n.
fn :flèche du refend au même niveau n .
Δn : déplacement du portique au niveau n.
Dn : déplacement du niveau n (somme des déplacements des portiques du niveau n).

T06=10t

T9=7t

T8=8t

T05=11t

T07=9t

T03=13t

T02=14t

T01=15t

T04=12t
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1 t

1 t

1 t

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

18
.3

6

3.
06

3.
06

3.
06

3.
06

6.
12

3.
06

6.
12

9.
18

12
.2

4
9.

18
6.

12
3.

06
9.

18
6.

12

12
.2

4

3.
06

15
.3

0
18

.3
6

15
.3

0
12

.2
4

9.
18

6.
12

3.
06

21
.2

4

9.
18

18
.3

6

15
.3

0
12

.2
4

6.
12 3.
06

9.
18

6.
12

9.
18

6.
12 3.
06

12
.2

4

15
.3

0

12
.2

4

12
.2

4

15
.3

0

18
.3

6
15

.3
0

6.
12

9.
18

21
.2

4

18
.3

6

24
.4

8

21
.4

2

24
.4

8
27

..5
4

21
.4

2

24
.4

8

27
..5

4
30

.6
0

1 t

1 t

a)-Calcul des flèches dans les refends :
Le calcul des flèches du refend dont l’inertie I = 1 m 4 , soumis au même système de forces
que le portique (une force égal à une tonne à chaque étage), sera obtenue par la méthode du
«moment des aires». Le diagramme des moments fléchissant engendré par la série de forces
horizontales égales à 1 tonne, est une succession de trapèzes superposés et délimités par les
niveaux, comme le montre la figure  qui suit :

Diagramme des moments
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.cdg

b

B

d

La flèche est donnée par :

EI
XS

f ii
i


Si : surface du trapèze
Xi : distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré.
RAPPEL : surface & centre de gravité d’un trapèze.
S = (B+b) × h/2

d =   h
bB
bB





3
2

di : distance du centre de gravité du trapèze à sa petite base.

Le tableau suivant donne les aires «Si», et la position du centre de gravité «di» par rapport à la
petite base des trapèzes constituant le diagramme des moments.

On obtient alors les résultats suivants :

EI
f 14.740

1  ;
EI

f 97.1341
2  ;

EI
f 59.1819

3  ;
EI

f 33.2187
4  ;

EI
f 53.2459

5  ;

EI
f 55.2650

6  ;
EI

f 75.2774
7  ;

EI
f 38.2846

8  ;
EI

f 81.2878
9  ;

EI
f 36.2889

10  .

b)-Calcul du déplacement des portiques :

Avec

Niv h b B Si di fe . EI

10 3,06 0 3,06 4.682 2.04 2889.36

9 3,06 3,06 9,18 18.727 1.785 2879.81

8 3,06 9,18 18,36 42.136 1.7 2846.38

7 3,06 18,36 30,6 74.909 1.658 2774.75

6 3,06 30,6 45,9 117.045 1.632 2650.55

5 3,06 45,9 64,26 168.545 1.615 2459.53

4 3,06 64,26 85,68 229.408 1.603 2187.33

3 3,06 85,68 110,16 299.635 1.594 1819.59

2 3,06 110,16 137,7 379.226 1.587 1341.97

1 3,06 137,7 168,28 468.149 1.581 740.14

212
1




nn

pn

n
n

EE
K

ME hnn  



Chapitre IV Etude au contreventement

Page 116

h : hauteur du portique considéré.
∑ Kpn :somme des raideurs des poteaux au niveau n.

Ipn : inertie des poteaux du niveau n.

Mn : moment d’étage

Tn : effort tranchant  au niveau n.

 La rotation est donnée par les formules suivantes :

 Pour les niveaux supérieurs :





nt

nn
n K

MME
24

1

 Pour le premier niveau (RDC) :

 



11

224
21

1
pt KK

MME

 nt
K : Somme des raideurs des poutres au niveau n.

Itn : inertie des poutres du niveau n.
L : portées des poutres.

Les étapes de calcul des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveaux
sont résumées dans les tableaux qui suivent.

 
h
I

K pn
pn

Mn =Tn×h

 
L
I

K n

n

t
t
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Les inerties fictives des portiques longitudinaux :

Sens longitudinal  (1-1) et(6-6) :

Sens longitudinal (2-2) et (5-5) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii
1 3,06 30.06 27.54 0.000476596 0.01019608 1809.58 1150.47 3520.45 3520.45 740.14 0.21
2 3,06 27.54 24.48 0.000953191 0.01686275 2273.93 2177.86 6664.25 10184.71 1341.97 0.13
3 3,06 24.48 21.42 0.000953191 0.02352941 2006.41 2226.87 6814.24 16998.96 1819.59 0.10
4 3,06 21.42 18.36 0.000953191 0.03019608 1738.89 1931.76 5911.2 22910.18 2187.33 0.095
5 3,06 18.36 15.3 0.000953191 0.03431373 1471.37 1649.72 5048.15 27958.33 2459.53 0.08
6 3,06 15.3 12.24 0.000953191 0.03843137 1203.85 1370.78 4194.61 32152.94 2650.55 0.08
7 3,06 12.24 9.18 0.000953191 0.04254902 936.32 1094.06 3347.82 35500.77 2774.75 0.07
8 3,06 9.18 6.12 0.000953191 0.04490196 668.80 819.60 2507.98 38008.76 2846.38 0.07
9 3,06 6.12 3.06 0.000953191 0.04901961 401.28 545.44 1669.07 39677.83 2879.81 0.07

10 3,06 3.06 0 0.000953191 0.05313725 133.76 272.32 833.3 40511.13 2889.36 0.07

Niv h Mn Mn+1 10 4 ∑Kp 10
44 ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 52.08 19.2 562.57 2234.37 6837.18 6837.18 740.14 0.10

2 3,06 27.54 24.48 34.17 19.2 2017.91 3243.33 9924.60 16761.79 1341.97 0.08
3 3,06 24.48 21.42 34.17 19.2 1187.01 1602.46 4903.54 21665.34 1819.59 0.08

4 3,06 21.42 18.36 34.17 19.2 771.55 979.28 2996.61 24661.11 2187.33 0.08

5 3,06 18.36 15.3 21.33 19.2 522.28 646.92 1979.57 26641.53 2459.53 0.092

6 3,06 15.3 12.24 21.33 19.2 356.10 439.19 1343.93 27985.46 2650.55 0.094
7 3,06 12.24 9.18 21.33 19.2 237.40 296.75 908.06 28893.52 2774.75 0.096

8 3,06 9.18 6.12 12.5 19.2 148.37 192.88 590.24 29483.77 2846.38 0.096

9 3,06 6.12 3.06 12.5 19.2 79.13 113.75 348.09 29831.86 2879.81 0.096

10 3,06 3.06 0 12.5 19.2 23.74 51.43 157.39 29989.25 2889.36 0.096
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Sens longitudinal (4-4) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv
1 3,06 30.06 27.54 0.00048 0.006797 2289.95 1513.50 4631.31 4631.31 740.14 0.15
2 3,06 27.54 24.48 0.00048 0.011241 4500.57 3599.41 11014.20 15645.52 1341.97 0.08
3 3,06 24.48 21.42 0.00048 0.015686 3971.09 4365.88 13359.603 29005.12 1819.59 0.069
4 3,06 21.42 18.36 0.00048 0.020130 3441.61 3795.02 11612.77 40617.90 2187.33 0.05
5 3,06 18.36 15.3 0.00048 0.024575 2912.13 3239.13 9911.74 50529.65 2459.53 0.04
6 3,06 15.3 12.24 0.00048 0.029019 2382.65 2691.33 8235.47 58765.12 2650.55 0.045
7 3,06 12.24 9.18 0.00048 0.033464 1853.17 2148.39 6574.09 65339.22 2774.75 0.042
8 3,06 9.18 6.12 0.00048 0.03790 1323.69 1608.61 4922.37 70261.59 2846.38 0.040
9 3,06 6.12 3.06 0.00048 0.042352 794.21 1071 3277.26 73538.85 2879.81 0.039

10 3,06 3.06 0 0.00048 0.046797 264.73 534.92 1636.88 75175.73 2889.36 0.038

Sens longitudinal (3-3) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv
1 3,06 30.06 27.54 0.00053 0.00339 2939.16 2206.63 6752.29 6752.29 740.14 0.10
2 3,06 27.54 24.48 0.00106667 0.00562 2032.03 2893.89 8855.32 15607.61 1341.97 0.088
3 3,06 24.48 21.42 0.0016 0.00784 1195.31 1873.77 5733.74 21341.35 1819.59 0.085
4 3,06 21.42 18.36 0.00213333 0.01006 776.95 1163.47 3560.22 24901.58 2187.33 0.087
5 3,06 18.36 15.3 0.00266667 0.01228 525.93 775.96 2374.44 27276.02 2459.53 0.090
6 3,06 15.3 12.24 0.0032 0.01450 358.59 530.13 1622.21 28898.24 2650.55 0.091
7 3,06 12.24 9.18 0.00373333 0.01673 239.06 359.78 1100.95 29999.20 2774.75 0.092
8 3,06 9.18 6.12 0.00426667 0.01895 149.41 234.59 717.87 30717.07 2846.38 0.092
9 3,06 6.12 3.06 0.0048 0.02117 79.68 138.63 424.22 31141.29 2879.81 0.092
10 3,06 3.06 0 0.00533333 0.02339 23.90 62.69 191.84 31333.14 2889.36 0.092



Chapitre IV                                                       Etude au contreventement

Page 119

Les inerties fictives des portiques transversaux

Sens transversal  (A-A) et (J-J) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kt ∑Kp Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 0.0004 0 6000 3000 9180 9180 740.14 0.08

2 3,06 27.54 24.48 0.0007 0 2827.17 4413.58 13505.57 22685.57 1341.97 0.059
3 3,06 24.48 21.42 0.0011 0 1687.5 2257.33 6907.45 29593.02 1819.59 0.061

4 3,06 21.42 18.36 0.0015 0 1105 1396.25 4272.52 33865.55 2187.33 0.064

5 3,06 18.36 15.3 0.0018 0 751.33 928.16 2840.19 36705.75 2459.53 0.067

6 3,06 15.3 12.24 0.0022 0 513.80 632.57 1935.67 38641.42 2650.55 0.068
7 3,06 12.24 9.18 0.0026 0 343.26 428.53 1311.32 39952.74 2774.75 0.069

8 3,06 9.18 6.12 0.0029 0 214.88 279.07 853.98 40806.72 2846.38 0.069

9 3,06 6.12 3.06 0.0033 0 114.75 164.81 504.34 41311.07 2879.81 0.069

10 3,06 3.06 0 0.0037 0 34.45 74.60 228.29 41539.36 2889.36 0.069

Sens transversal (B-B) et (I-I) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 0.00042 0.00169 4248.59 3598.39 11011.08 11011.08 740.14 0.067

2 3,06 27.54 24.48 0.00093 0.00281 2327.59 4104.69 12560.35 23571.43 1341.97 0.056

3 3,06 24.48 21.42 0.0014 0.00392 1328.90 2348.45 7186.26 30757.70 1819.59 0.059

4 3,06 21.42 18.36 0.0019 0.00503 851.27 1444.77 4420.99 35178.69 2187.33 0.062

5 3,06 18.36 15.3 0.0024 0.00614 571.27 960.30 2938.53 38117.23 2459.53 0.064

6 3,06 15.3 12.24 0.0029 0.00725 387.28 655.02 2004.36 40121.60 2650.55 0.06

7 3,06 12.24 9.18 0.0034 0.00836 257.13 444.13 1359.04 41480.64 2774.75 0.066

8 3,06 9.18 6.12 0.0039 0.00947 160.22 289.40 885.56 42366.21 2846.38 0.067

9 3,06 6.12 3.06 0.0044 0.01058 85.25 170.90 522.96 42889.17 2879.81 0.067

10 3,06 3.06 0 0.00499 0.01169 25.52 77.18 236.18 43125.36 2889.36 0.066
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Sens transversal  (C-C) et (H-H) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 0.00046 0.00339 3204.98 2339.54 7158.99 7158.99 740.14 0.10
2 3,06 27.54 24.48 0.0009 0.00562 2327.59 3174.58 9714.24 16873.2 1341.97 0.079
3 3,06 24.48 21.42 0.0013 0.00784 1369.17 2108.48 6451.97 23325.21 1819.59 0.078
4 3,06 21.42 18.36 0.00186 0.01006 889.96 1306.91 3999.14 27324.36 2187.33 0.080
5 3,06 18.36 15.3 0.00232 0.01228 602.43 870.71 2664.39 29988.75 2459.53 0.082
6 3,06 15.3 12.24 0.00279 0.01450 410.75 594.46 1819.06 31807.82 2650.55 0.083
7 3,06 12.24 9.18 0.00325 0.01673 273.83 403.25 1233.96 33041.78 2774.75 0.083
8 3,06 9.18 6.12 0.00372 0.01895 171.14 262.85 804.32 33846.1 2846.38 0.084
9 3,06 6.12 3.06 0.00419 0.02117 91.27 155.29 475.22 34321.31 2879.81 0.083

10 3,06 3.06 0 0.00465 0.02339 27.38 70.22 214.90 34536.21 2889.36 0.083

Sens transversal  (D-D) et (G-G) :

Niv h Mn Mn+1 10 4 ∑Kp 10
44 ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 0.00034 0.00509 3100.60 2041.66 6247.50 6247.50 740.14 0.11
2 3,06 27.54 24.48 0.0006 0.00843 3103.46 3374.2 10325.5 16572.65 1341.97 0.08
3 3,06 24.48 21.42 0.00104 0.01176 1825.56 2637.9 8072.02 24644.67 1819.59 0.073
4 3,06 21.42 18.36 0.00139 0.01509 1186.61 1624.32 4970.42 29615.09 2187.33 0.073
5 3,06 18.36 15.3 0.00174 0.01843 803.25 1077.94 3298.51 32913.61 2459.53 0.074
6 3,06 15.3 12.24 0.00209 0.02176 547.67 734.04 2246.16 35159.77 2650.55 0.075
7 3,06 12.24 9.18 0.00244 0.02509 365.11 497.07 1520.91 36680.69 2774.75 0.075
8 3,06 9.18 6.12 0.00279 0.02843 228.19 323.56 990.09 37670.79 2846.38 0.075
9 3,06 6.12 3.06 0.00314 0.03176 121.70 191.0 584.47 38255.27 2879.81 0.075

10 3,06 3.06 0 0.00349 0.03509 36.51 86.373 264.30 38519.57 2889.36 0.075
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Sens transversal  (E-E) et (F-F) :

Niv h Mn Mn+1 ∑Kp ∑Kt Eθn Eψn EΔi ∑EΔi EIF Ii Niv

1 3,06 30.06 27.54 0.00069 0.00509 2143.67 1563.20 4783.39 4783.39 740.14 0.15
2 3,06 27.54 24.48 0.00138 0.00843 1559.94 2124.00 6499.45 11282.85 1341.97 0.11
3 3,06 24.48 21.42 0.00208 0.01176 917.613 1412.17 4321.26 15604.12 1819.59 0.11
4 3,06 21.42 18.36 0.00277 0.01509 596.448 875.25 2678.29 18282.41 2187.33 0.11
5 3,06 18.36 15.3 0.00347 0.01843 403.7 583.11 1784.31 20066.73 2459.53 0.12
6 3,06 15.3 12.24 0.00416 0.02176 275.284 398.09 1218.18 21284.91 2650.55 0.12
7 3,06 12.24 9.18 0.00486 0.02509 183.522 270.04 826.33 22111.24 2774.75 0.12
8 3,06 9.18 6.12 0.00555 0.02843 114.701 176.01 538.61 22649.86 2846.38 0.12
9 3,06 6.12 3.06 0.00625 0.03176 61.1742 103.99 318.22 22968.08 2879.81 0.12

10 3,06 3.06 0 0.00694 0.03509 18.3522 47.028 143.90 23111.99 2889.36 0.12

Les inerties fictives des portiques par niveau sont résumées dans le tableau suivant :

Niv 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
I lon 1.12 0.75 0.66 0.62 0.62 0.6 0.59 0.59 0.59 0.59

I tra 1.014 0.76 0.76 0.76 0.8 0.8 0.8 0.83 0.83 0.83

IV-5-Comparaison des inerti1es des voiles et des portiques :

 SENS TRANSVERSAL (Y-Y)
Inertie total (Voile + Portique)…………… 2.92 4m …………100%
Inertie moyenne des portiques ……………..0.58 4m ………….19.8%
Inertie des voiles……………………………………2.34 4m …………80%

 SENS LONGITUDINAL(X-X)

Inertie total (Voile + Portique)…………… 12.26 4m ……………100%
Inertie moyenne des portiques………………0.8 4m …………….6.52%
Inertie des voiles…………………………………….11.46 4m …………….93.4%
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Conclusion :

En comparant les résultats, on voit bien que dans les deux sens les inerties des voiles est

nettement plus grandes que celles des portiques.

Le contreventement doit donc être assuré conjointement par les voiles et les portiques.

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement«mixte, assuré par des voiles et des

portiques», les recommandations suivantes :

 Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues

aux charges verticales.

 Presque la totalité des charges horizontales vont êtres  reprises par les voiles

proportionnellement à leurs rigidités relatives.

IV-6 : Caractéristiques géométriques :

IV-6 -1 : Rigidités des portiques :

La rigidité des portiques sera déterminée à l’aide de la méthode de MUTO, utiliser

pour le calcul des portiques sous charges horizontales. Elle utilise des rigidités relatives de

niveau.

Ainsi la rigidité des poteaux est multipliée par un coefficient correcteur pour tenir compte

de la flexibilité des poutres arrivant aux nœuds.

Etapes de calcul:

A)-Déterminations des longueurs de calcul des barres (poutres et poteaux) :

poutres :

Lc=L+
2
1 hptr  L0

Lc : longueur de calcul utiliser par MUTO.

L : longueur entre axes des poteaux.

hptr : longueur entre nus des appuis

poteaux :

hc=h+
2
1 hpot  he

hc : hauteur de calcul utiliser par MUTO.
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h : hauteur entre axes des poutres.

hptr : hauteur entre nus des poutres.

B)-Calcul des rigidités linéaires :

 Rigidité linéaire d’un poteau : Kpot=
c

pot

h
I

Ipot : le moment d’inertie du poteau.

 Rigidité linéaire d’une poutre : Kptr=
c

ptr

L
I

Iptr : le moment d’inertie de la poutre.

C)-calcul des coefficients K (rigidités moyennes) : K1 K2

 Cas d’étage courant :

K =
pot

ptr

K
poutrespoutresK

2
inf)sup( 

=
pot

i

K
K

2


Kpot

K1 K2

Kpot

K3 K4

Fig V 4 identification des paramètres

hpoteau

hpoutre Poutre

Poteauh

L
L0

h0

Fig-IV-4- Identification des paramètres.
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 Cas du RDC :

K =
pot

ptr

K
poutrespoutresK  inf)sup(

=
pot

i

K
K

D)-Calcul des coefficients de rigidités des poteaux :

 Cas d’étage courant : a=
K
K
2

 Cas du RDC : a=
K
K




2
5.0 (poteau encastré)

E)-calcul des rigidités des poteaux  «i» au niveau «j» :

i
jpot

i
j

cj

i
j Ka

h
Er 2

12
 E : module de déformation instantanée du béton

E =11000 3
28cf =32164.195 Mpa.

F)- calcul de la rigidité d’un portique an niveau «j» :

Rjx =   i
jxr pour chaque niveau dans le sens longitudinal.

Rjy =   i
jyr pour chaque niveau dans le sens transversal.

Remarque :
Les poteaux de notre structure présente les mêmes conditions aux appuis ils auront donc la

même rigidité dans le sens considérer.

Le calcul des rigidités des poteaux des différents niveaux dans les deux sens considérer est
résumé dans les deux tableaux qui suivent :
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Rigidité du portique longitudinal (2-2) et (6-6):

file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjx(kN/m)

RDC

B 0.0017 0 0 0 2.56 0

112976.416

C 0.0017 1.04705882 0.17181467 0.00029208 2.56 44037.2816

D 0.0017 1.04705882 0.17181467 0.00029208 2.56 44037.2816

E 0.0017 0.48235294 0.0971564 0.00016517 2.56 24901.8528

1-3

B 0.0013 0 0 0 2.56 0

126662.887

C 0.0013 0.68461538 0.25501433 0.00033152 2.56 49982.6486

D 0.0013 0.68461538 0.25501433 0.00033152 2.56 49982.6486

E 0.0013 0.31538462 0.13621262 0.00017708 2.56 26697.5893

4-6

B 0.0008 1.28 0 0 2.56 0

330183.563

C 0.0008 1.12 1.1125 0.00089 2.56 134184.188

D 0.0008 1.5 1.1125 0.00089 2.56 134184.188

E 0.0008 1.25 0.5125 0.00041 2.56 61815.1875

7-9

B 0.0004 2.5 0 0 2.56 0

330183.563

C 0.0004 2.25 2.225 0.00089 2.56 134184.188

D 0.0004 3 2.225 0.00089 2.56 134184.188

E 0.0004 2.5 1.025 0.00041 2.56 61815.1875
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Rigidité du portique longitudinal (3-3) et  (5-5):

Niv file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjx(kN/m)

RDC

B 0.0017 0 0 0 2.56 0

62135

C 0.0017 1.88235294 0.2424 0.000412 2.56 62135

D 0.0017 0 0 0 2.56 0

E 0.0017 0 0 0 2.56 0

1AU3

B 0.0013 0 0 0 2.56 0

74666.4286

C 0.0013 1.23076923 0.3809 0.000495 2.56 74666.4286

D 0.0013 0 0 0 2.56 0

E 0.0013 0 0 0 2.56 0

4AU6

B 0.0008 1.28 0 0 2.56 0

241230

C 0.0008 1.12 2 0.0016 2.56 241230

D 0.0008 1.5 0 0 2.56 0

E 0.0008 1.25 0 0 2.56 0

7AU9

B 0.0004 2.5 0 0 2.56 0

241230

C 0.0004 2.25 4 0.0016 2.56 241230

D 0.0004 3 0 0 2.56 0

E 0.0004 2.5 0 0 2.56 0
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Rigidité du portique longitudinal (4-4):

Niv file Kpot K' Aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjx(kN/m)

RDC

B 0.0017 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

44681.8499

C 0.0017 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

D 0.0017 1.0706 0.17 0.0003 2.56 44681.8499

E 0.0017 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

1AU3

B 0.0013 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

50814.6528

C 0.0013 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

D 0.0013 0.7000 0.25 0.0003 2.56 50814.6528

E 0.0013 0.0000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

4AU6

B 0.0008 1.2800 0.00 0.0000 2.56 0.0000

137199.5625

C 0.0008 1.1200 0.00 0.0000 2.56 0.0000

D 0.0008 1.5000 1.13 0.0009 2.56 137199.5625

E 0.0008 1.2500 0.00 0.0000 2.56 0.0000

7AU9

B 0.0004 2.5000 0.00 0.0000 2.56 0.0000

137199.5625

C 0.0004 2.2500 0.00 0.0000 2.56 0.0000

D 0.0004 3.0000 2.27 0.0009 2.56 137199.5625

E 0.0004 2.5000 0.00 0.0000 2.56 0.0000
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Rigidité des portiques transversaux :

Rigidité des  portiques transversaux (B-B) et (I-I):

Niv file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjy(kN/m)

RDC

1 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

47424.6676

2 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

3 0.0017 1.2118 0.1886 0.0003 2.61 47424.6676

4 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

1AU3

1 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

54548.7426

2 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

3 0.0013 0.7923 0.2837 0.0004 2.61 54548.7426

4 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4AU6

1 0.0008 1.2800 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

152316.8736

2 0.0008 1.1200 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

3 0.0008 1.5000 1.2875 0.0010 2.61 152316.8736

4 0.0008 1.2500 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

7AU9

1 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

152316.8736

2 0.0004 2.2500 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

3 0.0004 3.0000 2.5750 0.0010 2.61 152316.8736

4 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000
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Rigidité des  portiques transversaux (C-C) et (H-H):

Niv file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjy(kN/m)

RDC

1 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

43510.9814

2 0.0017 1.0588 0.1731 0.0003 2.61 43510.9814

3 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

1AU3

1 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

49434.3251

2 0.0013 0.6923 0.2571 0.0003 2.61 49434.3251

3 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4AU6

1 0.0008 1.2800 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

133092.4138

2 0.0008 1.1200 1.1250 0.0009 2.61 133092.4138

3 0.0008 1.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4 0.0008 1.2500 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

7AU9

1 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

133092.4138

2 0.0004 2.2500 2.2500 0.0009 2.61 133092.4138

3 0.0004 3.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

4 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000
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Rigidité des  portiques transversaux (D-D) et (G-G):

Niv file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjy(kN/m)

RDC

1 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

156039.3817

2 0.0017 1.4118 0.2069 0.0004 2.61 52013.1272

3 0.0017 1.4118 0.2069 0.0004 2.61 52013.1272

4 0.0017 1.4118 0.2069 0.0004 2.61 52013.1272

1AU3

1 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

182126.4610

2 0.0013 0.9231 0.3158 0.0004 2.61 60708.8203

3 0.0013 0.9231 0.3158 0.0004 2.61 60708.8203

4 0.0013 0.9231 0.3158 0.0004 2.61 60708.8203

4AU6

1 0.0008 1.2800 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

532369.6552

2 0.0008 1.1200 1.5000 0.0012 2.61 177456.5517

3 0.0008 1.5000 1.5000 0.0012 2.61 177456.5517

4 0.0008 1.2500 1.5000 0.0012 2.61 177456.5517

7AU9

1 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

532369.6552

2 0.0004 2.2500 3.0000 0.0012 2.61 177456.5517

3 0.0004 3.0000 3.0000 0.0012 2.61 177456.5517

4 0.0004 2.5000 3.0000 0.0012 2.61 177456.5517
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Rigidité des  portiques transversaux (E-E) et (F-F):

Niv file Kpot K' aij aij*Kpot h(m) rjx ∑Rjy(kN/m)

RDC

1 0.0017 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

139664.8787

2 0.0017 1.1765 0.1852 0.0003 2.61 46554.9596

3 0.0017 1.1765 0.1852 0.0003 2.61 46554.9596

4 0.0017 1.1765 0.1852 0.0003 2.61 46554.9596

1AU3

1 0.0013 0.0000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

160203.8314

2 0.0013 0.7692 0.2778 0.0004 2.61 53401.2771

3 0.0013 0.7692 0.2778 0.0004 2.61 53401.2771

4 0.0013 0.7692 0.2778 0.0004 2.61 53401.2771

4AU6

1 0.0008 1.2800 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

443641.3793

2 0.0008 1.1200 1.2500 0.0010 2.61 147880.4598

3 0.0008 1.5000 1.2500 0.0010 2.61 147880.4598

4 0.0008 1.2500 1.2500 0.0010 2.61 147880.4598

7AU9

1 0.0004 2.5000 0.0000 0.0000 2.61 0.0000

443641.3793

2 0.0004 2.2500 2.5000 0.0010 2.61 147880.4598

3 0.0004 3.0000 2.5000 0.0010 2.61 147880.4598

4 0.0004 2.5000 2.5000 0.0010 2.61 147880.4598
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V-5-2 : Rigidité des voiles :

 Dans le sens longitudinal : 3

12
h
EI

R y
vx




 Dans le sens transversal : 3

12
h
EIR x

vy




Telle que : h : hauteur du voile.

yx IetI Inertie des voiles longitudinaux et transversaux respectivement.

Le calcul est résumé dans les tableaux suivants :

Rigidité des voiles longitudinaux :

Niv voile h(m) Ix(m4) E(KN/m2) Rvy(KN/m) ∑Rvy(KN/m)

RDC à 9

VL1 3,06 0.016

32164200

215530.98

215530.98

VL2 3,06 0.016 215530.98
VL3 3,06 0.016 215530.98
VL4 3,06 0.016 215530.98
VL5 3,06 0.016 215530.98
VL6 3,06 0.016 215530.98
VL7 3,06 0.54 7274170.57
VL8 3,06 0.45 6061808.81
VL9 3,06 0.016 215530.98
VL10 3,06 0.016 215530.98
VL11 3,06 0.54 7274170.57
VL12 3,06 0.016 215530.98
VL13 3,06 0.016 215530.98
VL14 3,06 0.016 215530.98
VL15 3,06 0.45 6061808.81
VL16 3,06 0.016 215530.98
VL17 3,06 0.016 215530.98
VL18 3,06 0.016 215530.98
VL19 3,06 0.016 215530.98
VT20 3,06 0.016 215530.98

P1 3,06 0.068 916006.664
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Rigidité des voiles tansversaux :

Rigidité de l’ensemble (portique + voiles) :

REMARQUE :
La suite de l’étude de contreventement est faite par le logiciel ETABS

Niv voile h(m) Iy(m4) E(KN/m2) Rvx(KN/m) ∑Rvx(KN/m)

RDC à 9

VT1 3.06 1.06

32164200

14278927.4

14278927.4

VT2 3.06 1.06 14278927.4
VT3 3.06 1.06 14278927.4
VT4 3.06 1.06 14278927.4
VT5 3.06 1.73 23304287.2
VT6 3.06 1.73 23304287.2
VT7 3.06 1.73 23304287.2
VT8 3.06 1.73 23304287.2

Portiques voiles portiques+voiles
Niv ΣRJX ΣRJY ΣRvx ΣRvy Rjx ΣRjy

RDC 439586.532 773279.819
14278927.4 215530.98 14718513.9 988810.799

1-3 504287.937 892626.72 14278927.4 215530.98
14783215.3 1108157.7

4- 6 1417226.25 2522840.64 14278927.4 215530.98 15696153.7 2738371.62

7-9 1417226.25 2522840.64 14278927.4 215530.98 15696153.7 2738371.62
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Le séisme peut être défini comme un mouvement transitoire. Ce mouvement s’effectue
généralement le long d’une faille préexistante affectant les roches de l’écorce terrestre et en
fonction de leurs intensités, peuvent provoquer des dommages importants et même la ruine
des constructions. D’où la nécessité de protéger les vies humaines et leurs biens matériels en
tenant compte des phénomènes naturels pendant la conception des constructions.

L’intérêt de cette étude est de permettre la réalisation des structures pouvant résister aux effets
engendrés par les sollicitations dues au séisme. C’est pour quoi la structure doit être conçue et
construite conformément aux règles parasismiques ne vigueur de façon a offrir un degré de
protection acceptable.

VI-1 : choix de la méthode :

Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes :

 Méthode statique équivalente.
 Méthode d’analyse modale spectrale.
 Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Contrairement aux deux dernières méthodes. la méthode statique équivalente exige un certains
nombres de conditions à satisfaire.

VI-2 : Méthode Statique Equivalente :

Principe de la MSE :

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un
système des forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action
sismique.

Conditions d’application de la méthode :

-Condition sur la hauteur. H < 30m en zone III et <65m en zones I et II

-Régulier en plan.

-Régulier en élévation.

Si les conditions ne sont pas satisfaites  il faut voir les conditions complémentaires.

(Pour la zone III groupe d’usage 2 la hauteur doit être inférieure à 17m ou 5niveaux).

On remarque que les conditions ne sont pas satisfaites pour notre bâtiment. Donc, on
opte pour une autre méthode.

VI-3 : Méthode Dynamique Modale Spectrale :

a- Principe de la méthode :

Pour cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques engendrées par un spectre de réponse de
calcul. Ces effets sont par  la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
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b- Modélisation de la structure :
Pour les structures irrégulière en plan sujettes a la torsion et comportant des plancher rigides,
sont représentées par un modèle tridimensionnels encastré à la base où les masses sont
encastrées au niveau des centres de gravitées de des planchers avec 3 DDl

Le calcul dynamique est réalisé à l’aide du logiciel ETABS, sur un modèle tridimensionnel de la
structure avec 10 niveaux (RDC+ 9 étages) encastrée à sa base. Les voiles sont  disposés de telle sorte
à renforcer les vides au niveau des planchers et les zones flexibles. Cette disposition va être modifiée
suivant la conformité du comportement de la structure aux recommandations de RPA 2003.

 Les poteaux. poutres sont modélisés par un élément de type FRAME.
 Les voiles et dalles plaine par un élément de type SHELL.

Fig VI-1 : Modèle 3D de la structure.

VI-4 : Disposition des voiles :
Le système structural choisi est le contreventement par voile porteurs en béton armé. On doit

donc vérifier les conditions données par le RPA version 2003 :
Les voiles doivent reprendre plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales.

Reprendre la totalité des charges horizontales.

Une excentricité accidentelle égale à 0.05 L (L: la plus grande portée du plancher

perpendiculairement à l’action sismique considérée) doit s’ajouter à l’excentricité théorique

calculée pour chaque plancher et pour chaque direction de l’action sismique.

Les périodes propres ne doivent pas varier brusquement entre deux modes successifs.
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Fig VI-2 : Disposition des voiles dans la structure.

VI-5 : Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant:
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(RPA 2003/Art 4.13)

T (sec) : la période avec une précision de 0.1 sec.

A : coefficient d’accélération de zone.

η : facteur de correction d’amortissement.
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R : coefficient de comportement de la structure.

T1. T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.

Q : facteur de qualité de la structure. 
6

1
1 qPQ Formule (4-4)

Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q ; tableau (4-4).

Pour notre structure les paramètres à considérer sont :

A = 0.25 [zone III. groupe d’usage 2 (RPA 2003/Tableau 4.1)].

R = 5 [voiles porteur et portiques (RPA 2003/Tableau 4.3)].

η = = 0.76> 0.7 (ξ=10% remplissage dense en béton armé)

T1 = 0.15 sec ;

T2 = 0.50 sec. [Site S3 (RPA 2003 Tableau 4.7)].

VI-6 : Calcul du facteur de qualité Q :

 Tableau donnant les valeurs des pénalités Pq :

 Sens  transversal :

Critère q Pénalité Pq

Condition minimale des files porteuses 0.00

Redondance en plan 0.00

Régularité en plan 0.05

Régularité en élévation 0.00

Contrôle de la qualité des matériaux 0.00

Contrôle de la qualité de l’exécution 0.00

Tableau V-1

Q = 1 + (0.00 + 0.00 + 0.05 + 0.00 + 0.00 + 0.00 ) = 1.05
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 Sens   longitudinal :

Critère q Pénalité Pq

Condition minimale des files porteuses 0.00

Redondance en plan 0.00

Régularité en plan 0.00

Régularité en élévation 0.00

Contrôle de la qualité des matériaux 0.00

Contrôle de la qualité de l’exécution 0.00

Tableau V-2

Q = 1 + (0.00 + 0.00 + 0.00 + 0.00 + 0.00 + 0.00)

Q = 1

Q =1 ; tous les critères sont vérifiés. Les deux conditions de régularité en plan et en élévation sont
prises en compte directement par le modèle 3D.

Les valeurs du spectre de réponse sont données dans le tableau suivant

Période T (sec)

Fig VI-3 : Spectre de réponse de calcul.

Sa
g
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VI-7 : Nombre de modes à considérer :
a) Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales.

Le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions  d’excitation
doit être tel que :

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au moins de
la masse totale de la structure.

- ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure.

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

b) Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de
l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit
être tel  que :

K  3 √ et      TK  0.20 sec (4-14)

N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et ; Tk la période du mode K.

 Dans notre cas N=10 niveaux  K ≥ (3× √10 = 9.49)
Donc : K=10 nombre de modes.

V-8 : Combinaison des réponses modales :

 r  10/ (10 + ji
 )

Avec :

r = Ti / Tj (Ti  Tj)

i et j : deux modes de vibration  des  périodes Ti. Tj et d’amortissement  i .  j

 Dans le cas où toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres. la
réponse totale est donnée par

E =  


k

i
iE

1

2

E : effet de l’action sismique considéré

Ei : valeur modale de E selon le mode « i »

K : nombre de modes retenus

 Dans le cas où deux réponses modales ne sont pas indépendantes ;  E1 et E2 par exemple. la
réponse totale est donnée par :
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 E   



K

i
iEEE

3

22
21
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V-9 : Caractéristiques géométriques de la Structure :

a- Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau :

Tableau V-4 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

b- l’excentricité :
Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans

leurs plans. On supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une
excentricité par rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs :

5 % de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être prise de
part et d’autre du centre de torsion).
Excentricité théorique résultant des plans.

c- Excentricité accidentelle : (RPA 2003/Art 4.2.7)

Le RPA dicte que : ex =  0.05×29.9 = 1.495 m

ey  = 0.05×29.9 = 1.495 m

Niveau Masse Masse Centre de masse Centre de torsion Exc. Théorique Exc.
Accidentelle

Story MassX (ton) MassY (ton) XCM YCM XCR YCR ex ey ex ey

STORY10 60.091 60.091 14.749 9.594 14.747 10.191 0.002 -0.597

1.495 1.495

STORY9 69.505 69.505 14.748 9.565 14.747 10.195 0.001 -0.63

STORY8 69.498 69.498 14.748 9.575 14.747 10.198 0.001 -0.623

STORY7 70.4475 70.4475 14.748 9.574 14.747 10.204 0.001 -0.63

STORY6 71.5522 71.5522 14.748 9.574 14.747 10.213 0.001 -639

STORY5 71.5522 71.5522 14.748 9.574 14.747 10.226 0.001 -0.652

STORY4 72.6716 72.6716 14.748 9.573 14.747 10.242 0.001 -0.669

STORY3 73.9463 73.9463 14.748 9.573 14.747 10.263 0.001 -0.69

STORY2 74.2493 74.2493 14.748 9.592 14.746 10.272 0.001 -0.68

STORY1 76.0704 76.0704 14.748 9.511 14.745 10.156 0.001 -0.645
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V-10 : Caractéristiques dynamiques de la structure :

a- Masse modale participante :

Le critère stipule que la somme des masse modales effectives pour les modes retenues doit
être égale a 90% au moins de la masse totale de la structure.

Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et participations
massiques de tous les modes.

Mode Period UX UY SumUX SumUY

1 0.591122 68.5226 0.0005 68.5226 0.0005

2 0.552651 0.0005 66.3293 68.523 66.3298

3 0.395548 0.1475 0 68.6706 66.3298

4 0.150938 18.9766 0 87.6471 66.3298

5 0.126377 0 20.0214 87.6471 86.3512

6 0.096519 0.0405 0 87.6877 86.3512

7 0.070977 6.0003 0 93.688 86.3512

8 0.055659 0 7.1064 93.688 93.4575

9 0.045036 2.7402 0 96.4282 93.4575

Tableau VI-5 : périodes et participations massiques

 La valeur de participation massique a atteint les 90% dans le mode 8.
 La valeur de la période donnée par ETABS vérifiée la condition de [l’article 4.2.4] du

RPA. Ce  dernier exige que cette période ne doit pas dépasser la valeur calculée par la
formule empirique appropriée de plus de 30% (RPA 2003 Art 4.2.4.4) ;  avec :

Temp= min { . × √ ; × }

hN = 30.6m.

Avec : D = 29.9 m.

CT = 0.05

Temp= min{0.554 ;0.650} = 0.5 sec

Tnum = 0.554+ (0.3 x 0.554) = 0.7202 sec > TETABS = 0.5911 sec ……Condition vérifiée.
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b- Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul :
(Art 4-3-6)

Selon le RPA la résultante des forces sismiques à la base ‘Vt’ obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas être inferieure à 80 % de la résultante des forces sismiques
déterminées par la méthode statique équivalente (RPA 2003 /Art 4.2).

La force sismique totale V. appliquée à la base de la structure doit être calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

V = . . .
 A : coefficient d’accélération de zone. donné par le (RPA 2003/Tableau 4.1)

suivant la zone sismique (III) et le groupe d’usage du bâtiment (2) :A= 0.25

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

 

   
















sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3
5

3
2

2

23
2

2

2







T1= 0.15. T2 = 0.50 (RPA/Tableau 4-7)

 : donné par la formule :

  7.027  

  (%)  est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau
Constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages.

Quand :  = 10%.  = 0.76

T : donnée par la formule empirique.

T=0.554 sec.  D =   .35.2 23
2

2  TTTT 0 s.

Donc :

D = 77.1
554.0
50.0)76.0(5.2

3
2








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 R : le coefficient de comportement global de la structure (RPA 2003/Tableau 4.3)
R= 5

 Q : facteur de qualité (RPA/Art 5.7)
Q = 1.05

 W : poids total de la structure. donné par ETABS

Story
masse
etage

masse
cumulée

Story10 434.89 434.89
Story9 402.99 837.88
Story8 401.31 1239.19
Story7 412.25 1651.44
Story6 412.25 2063.69
Story5 412.25 2475.94
Story4 424.87 2900.81
Story3 424.87 3325.68
Story2 426.5 3752.18
Story1 444.58 4196.76

Tableau VI-5: Poids total de la structure, et de chaque étage.

Case C Poids utilisés en ton Effort tranchant à la base (V) en ton

YY 0.125 4196.76 524.595

XX 0.125 4196.76 524.595

Tableau VI-6: Poids total de la structure et Efforts tranchants à la base.

Avec : C = × ×
MSE (RPA 2003) C

Coefficients

A 0.25

0.125
D 1.76
Q 1
R 3.5

tableau VI-7 : La force sismique à la base.
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 Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA 2003/Art 4.3.6)
La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales ;calculée par ETABS ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vmax pour une valeur de la
période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.(Vt > 0.80 V)

 Si Vt < 0.80 Vmax. il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces.
déplacements. moments....) dans le rapport   0.8 V/Vt.

MSE ETABS (Vt) vérification

Sens X 0.8(524.595) 658.613 ok

Sens Y 0.8(524.595) 695.031 ok

Tableau VI-8 : Vérification de la résultante des forces sismiques.

c- Vérification des déplacements :

On doit vérifier que les déplacements relatifs entre étages voisins ne dépassent  pas 1%
de la hauteur d’étage [RPA 2003/Art 5.10].

Les résultats des déplacements calculés par le logiciel ETABS sont donnés par le tableau
ci-dessous.
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Fig.VI-5 Vérification des déplacements selon Ex.
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Fig.VI-6 Vérification des déplacements selon Ey.
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Niveau

Déplacement (ETABS)

EX EY HAUTEUR RPA≤1%h OBS

X Y

Story10 0.0165 0.0154 3.06 0.0306 vérifié

Story9 0.01470 0.0135 3.06 0.0306 Vérifié

Story8 0.0127 0.0116 3.06 0.0306 Vérifié

Story7 0.0107 0.0096 3.06 0.0306 Vérifié

Story6 0.0087 0.007 3.06 0.0306 Vérifié

Story5 0.0067 0.0058 3.06 0.0306 Vérifié

Story4 0.048 0.004 3.06 0.0306 Vérifié

Story3 0.0031 0.0025 3.06 0.0306 Vérifié

Story2 0.0016 0.0013 3.06 0.0306 Vérifié

Story1 0.0005 0.0004 3.06 0.0306 Vérifié

Tableau VI-9 : Vérification les déplacements relatifs.



CHAPITRE VI                                                                  VERIFICATION DES RESULTATS ETABS

Page 151

VI-11 : justification vis-à-vis de l’effet P-∆ :

Les effets du 2° ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si
la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux := ∆ ×× ≤ 0.1

- Pk : poids total de la structure
: Effort tranchant à l’étage considéré.

Hk : hauteur de l’étage k.

2sens Sens x-x Sens y-y

Story PK ∆ V .hk θx ∆ V .hk θy obs

Story10 434.89 0.0165 419.679 0.0170 0.0154 470.8422 0.0142 ok

Story9 837.88 0.0018 768.7638 0.0014 0.0019 841.9896 0.0018 ok

Story8 1239.19 0.002 1049.58 0.0019 0.0019 1120.1742 0.0021 ok

Story7 1651.44 0.002 1290.6468 0.0022 0.002 1360.782 0.0024 ok

Story6 2063.69 0.002 1495.881 0.0024 0.0019 1563.8742 0.0025 ok

Story5 2475.94 0.002 1661.733 0.0027 0.0019 1731.5622 0.0027 ok

Story4 2900.81 0.0019 1793.2824 0.0029 0.0018 1870.578 0.0027 ok

Story3 3325.68 0.0017 1894.8744 0.0028 0.0015 1982.268 0.0025 ok

Story2 3752.18 0.0015 1970.6706 0.0027 0.0012 2073.5478 0.0021 ok

Story1 4196.76 0.0011 2015.3466 0.0022 0.0009 2126.7918 0.0017 ok

tableau.VI.10 : effet P-∆
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VI-12) calcul du pourcentage de participation des voiles et portiques :

Fig VI-7 : Efforts repris par l’ensemble selon Ex.

Fig VI-8 : Efforts repris par l’ensemble selon Ey.
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Fig VI-9 : Efforts repris par les voiles selon Ex.

Fig VI-10 : Efforts repris par les voiles selon Ey
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Fig.VI-11 : Efforts repris par les portiques selon Ex.

Fig.VI-12 : Efforts repris par les portiques selon Ey.
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 Suivant xx :
Efforts repris par l’ensemble : 658.6132 ton
Efforts repris par les portiques : 39.566
Efforts repris par les voiles : 619.1161

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 6%
 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 94%

 Suivant yy :
Efforts repris par l’ensemble : 695.0317ton
Efforts repris par les portiques : 30.9179ton
Efforts repris par les voiles : 664.2769ton

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 4.44 %
 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 95.56 %

Calcul de pourcentage des voiles et des portiques sous les charges verticales :

Fig VI-12 : Efforts repris par l’ensemble.
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Fig VI-13 : Efforts repris par les portiques.

Fig VI-14 : Efforts repris par les voiles.
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Efforts repris par l’ensemble : 4019.662 tons
Efforts repris par les portiques : 2057.448 tons
Efforts repris par les voiles : 1962.2163 ton

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 51.18%
 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 48.81%

Remarque :

On constate que :

Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations dues au charges verticales et presque la quasi-
totalité des charges sismiques (horizontales) et cela dans les deux sens.

D’après le RPA, le système de contreventement est du type 2 : système de contreventement constitué
par des voiles porteurs en béton armé.

Conclusion :

Toutes les vérifications aux exigences de RPA sont vérifiées, donc on peut passer au ferraillage avec
les sections prévues.
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Introduction :

Ce chapitre est l’objectif principal de toute notre étude et dans lequel nous

allons déterminer les sections d’armatures nécessaires dans chaque élément sous

la sollicitation la plus défavorable issue du chapitre précédent.

Notre structure dans sa globalité est constituée de trois types d’éléments
structuraux qui sont, les poutres soumises à la flexion simple dans un plan, les
poteaux soumis à la flexion composée dans les deux plans et les voiles soumis à
la flexion composée dans un seul plan.

VIII-1 : Ferraillage des portiques :

VIII-1-1 : ferraillage des poteaux :

Introduction :

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens
(transversal et longitudinal), En procédant à des vérifications à l’ELS en tenant
compte des combinaisons considérées comme suivent :

1.35 G+1.5 Q :                    à l’ELU

G + Q :                    à l’ELS

G + Q ∓E : RPA 2003

0.8G ∓ E :                    RPA 2003

Les calculs se font en tenant compte des 3 types de sollicitations :

 Effort normal maximal et le moment correspondant.
 Effort normal minimal et le moment correspondant.
 Moment fléchissant maximal et l’effort correspondant.

2- Recommandation du RPA 2003 :

2.a : Les armatures longitudinales :

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et
sans crochets.

 Le pourcentage minimale sera de : 0.9 % de la section du poteau en Zone
IIb et zone III.
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 Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 % (il ne dépend pas
de la zone)

 Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %
 Le diamètre minimal des aciers est de 12

 La longueur de recouvrement minimal  50RL (zone IIb et III)
 La distance entre les barres longitudinales dans une face du poteau ne doit

pas dépasser :

L = 20 cm (zone IIb et III).

 Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à
l’extérieure des zones nodales   (zones critique).

2.b : Les armatures transversales :

Le rôle des armatures transversales consiste à :

- Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des

armatures longitudinales.

- Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au

cisaillement.

- Positionner les armatures longitudinales

 Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la
formule suivante :

et

ua

t

t

fh
V

S
A 

 (7-1 RPA 2003)

Vu : effort tranchant de calcul.

ht : hauteur totale de la section brute.

fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

ρa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par
effort tranchant.

St : est l’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée
dans la formule (7-1).
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










575.3

55.2

g

g
a si

si





g : L’élancement géométrique du poteau.

a
I f

g  ou
b
I f

g 

If : La longueur de flambement des poteaux.

St : espacement des armatures transversales.

a, b : dimensions de la section droite du poteau.

Pour la zone III










courantezoneenhbS

nodalezoneencmS

t

t

)10;
2
1;

2
1(min

10

 : est le diamètre des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversales minimale
t

t

Sb
A


en %est donnée

comme suit :

Si, %3.05 min  Ag

Si, %8.0min3  Ag

Si,  53 g Interpolation entre les valeurs limites du poteau.

 Les cadres et les étriers doivent êtres fermées par des crochets à 1350

ayant une longueur droite de 10 t minimum.
 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en

nombre et diamètre suffisants ( cheminées > 12 cm) pour permettre une
vibration correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.
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2-c : vérification spécifique :

Sollicitations normales :

Outre les  vérifications prescrites par le CBA et dans le but d’éviter ou de limiter
le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues au séisme, l’effort
normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

ν= . ≤ 0.3 art7.2(RPA 2003)

Sollicitations tangentielles :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton τ sous
combinaison sismique doit être :

τ ≤ 28. cdbu f 

d =0.075  si l’élancement ≥ 5

d =0.04 si le contraire

3- Etape de calcul en flexion composée à l’ELU :

Etant un effort de compression deux cas peuvent se présenter :

 Section partiellement comprimée (SPC)
 Section entièrement comprimée (SEC)

a- Armatures longitudinales :

 Si c
2
h

N
M

e
u

u  Alors la section est partiellement comprimée

A

SPC

A1

A’

Nu

+=
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 Si c
2
h

N
M

e
u

u  Alors Il faut vérifier en plus l’inégalité suivante :

 Afbh)
h
c81.0337.0(M)cd(N bc

2
fu 

Avec : 





  c

2
hNMM uuf  Moment fictif

Si l’inégalité est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et
le calcul se fait comme suit :

bc
2

f
b fbd

M


Si rb  la section est simplement armée

Si rb  la section est doublement armée, donc il faut calculer Al et Al’

392.0r 

s

f
l d

M
A




La section réelle est donnée par :
s

ls
NAA




Si l’inégalité (A) est vérifiée, donc la section est entièrement comprimée ;
il faux donc vérifié l’inégalité suivante :

     Bfhbch5.0McdN bcfu 

Si l’inégalité (B) est vérifiée ; donc la section à besoin d’armatures
inférieures comprimées.

b

d
G

As

As’
d’

Mu
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 
 cd

fhbhdMA
s

bc
s 





5.0




 s
s

bcu
s AfhbNA



Si l’inégalité (B) n’ est pas vérifiée, la section n’a pas besoin d’armatures
inférieures.

s

bcu
s

' fhbN
A




 et As=0

 

h
c857.0

fhb
McdN

357.0

'
bc

2

'
u









Remarque :

Si, e= = o (excentricité nulle ; compression pure), le calcule se fera à l’etat

limite de stabilité de forme, la section de calcule sera comme suit :

A= .
σ

VÉRIFICATION À L’ELS

Les vérifications à l’ ELS en flexion composée peuvent se présenter en deux

cas :

Si 
6
h

N
MG la section est entièrement comprimée

Si 
6
h

N
MG la section est partiellement comprimée

* cas où la section est entièrement comprimée
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On calcul:

B0 = bh + 15 (A+A’)

V1 = 



  )'c'AAd(15
2
²bh

B
1

0

V2 =h - V1

IG =    )²Vd(A)²cV('A15VV
3
b

11
3
2

3
1 

0 =
0B100

N ,   K =
G

G

I
M

b1 =0 +Kv1   ,b2 = 0 +Kv2         , 28b ft6,0 = 15 Mpa

* Cas où  la section est partiellement comprimée

Le calcul est relativement complexe et s’effectue comme suit :

C = – e

p = - 3C² -
b
'A90 (C – c’) +

b
A90 (d – C)

q = - 2C² -
b
'A90 (C – c’)2 -

b
A90 (d – C)2

yser = z + C                           z est la racine de l’équation :   z3 + pz + q = 0

la résolution de l’équation se fait comme suit :

On calcule  = q2 +
27
p4 3

 si   0 
u3
puztuq5,0t 3 
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 si   0   = Arc cos
3
p2a

p
3

p2
q3 










 

z1 = a.cos (
3
 )

z2 = a.cos (
3
 + 120°)

Z3 = a.cos (
3
 + 240°)

on calcul l’inertie de la section homogène réduite

I =
2
yb 3
ser + 15[As (yser - c’)2 – As’ (d - yser)2]

Les contraintes valent :

ser
ser

b y
I
N.z

 , MPa1528fc6,0b 

3- Vérification de l’effort normal réduit :

-pour le niveau 1 :

. ≤ 0.3 
. =0.31  …………………condition non vérifiée

Vu que l’effort normal réduit n’est pas vérifié on augmente la section  de poteau.

On adopte un poteau de (50x50) cm.

Même chose pour tous les étages.

les sections adoptées :

Zone I : 50x50

Zone II : 45x45

Zone III : 40x40

Zone IV : 35x35
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Tableau II: les efforts internes dans le sens longitudinal (M2) :

Niveau effort ELU G+Q∓E 0.8G∓E ELS

Story10
Pmax- Mcor -16.25 -1.753 -14.13 -2.109 -10.72 -1.654 -11.89 -1.27
Pmin- Mcor -2.65 1.104 1.78 4.15 2.15 3.881 -1.97 0.803
Pcor –Mmax -13.42 -2.53 -6.3 -5.617 -5.81 -5.256 -9.83 -1.833

Story9
Pmax- Mcor -30.92 -1.602 -25.83 -1.948 -18.76 -1.521 -22.55 -1.159
Pmin- Mcor -6.1 0.945 1.79 3.9 3.09 3.656 -4.46 0.692
Pcor –Mmax -26.99 -2.259 -11.29 -5.586 -9.88 -5.238 -19.7 -1.631

Story8
30x30

Pmax- Mcor -46.06 -1.382 -37.93 -1.703 -27.08 -1.334 -33.55 -1
Pmin- Mcor -9.68 0.92 3.55 3.919 5.68 3.681 -7.07 0.661
Pcor –Mmax -40.56 -2.001 -18.28 -5.368 -16.03 -5.053 -29.56 -1.445

Story7
Pmax- Mcor -61.28 -2.045 -49.21 -2.554 -34.62 -2.007 -44.6 -1.48
Pmin- Mcor -13.57 1.424 7.18 6.558 10.2 6.182 -9.91 1.032
Pcor –Mmax -54.58 -2.929 -27.81 -8.995 -24.63 -8.457 -39.77 -2.116

Story6
Pmax- Mcor -76.39 -1.804 -59.58 2.245 -41.73 -2.01 -55.59 -1.305
Pmin- Mcor -17.9 1.254 12.21 5.979 16.18 5.65 -13.07 0.908
Pcor –Mmax -68.72 -2.864 -39.15 -8.55 -35.01 -8.091 -50.05 -2.069

Story5
35x35

Pmax- Mcor -92.9 -1.44 -72.95 -2.35 -51.67 -1.684 -67.00 -1.14
Pmin- Mcor -23 1.139 17.7 5.567 22.82 5.266 16.8 -0.07
Pcor –Mmax -82.93 -2.516 -52.09 -7.528 -46.81 -7.138 -60.39 -1.817

Story4

Pmax- Mcor -108.36 -1.765 -87.8 -3.014 -62.74 -2.125 -78.83 -1.276
Pmin- Mcor -28.89 1.521 24.1 7.524 30.55 7.12 -21.09 1.102
Pcor –Mmax -97.68 -3.351 -67.32 -

10.145
-60.67 -9.617 71.12 -2.421

Story3 Pmax- Mcor -124.9 -1.424 -
103.24

-2.845 -74.91 -7.799 -90.86 -
102.29

Pmin- Mcor -35.58 1.252 30.7 5.745 38.02 5.412 -25.98 0.906
Pcor –Mmax -112.55 -3.375 -83.07 -8.254 -74.91 -7.799 -81.94 -2.44

Story2
40x40

Pmax- Mcor -142.15 -0.995 -
118.05

-2.014 -88.21 -5.385 -103.4 -0.717

Pmin- Mcor -43.5 1.061 33.65 4.22 43.41 3.939 -31.75 0.768
Pcor –Mmax -91.08 2.61 -98.19 -5.748 -88.21 -5.385 -65.59 1.885

Story1
45x45

Pmax- Mcor -160.52 -0.436 -
135.56

-0.808 -99.89 -3.76 -
116.76

-0.314

Pmin- Mcor -53.14 0.983 33.29 2.964 45.3 2.697 -38.77 0.711
Pcor –Mmax -102.7 -2.104 -

112.16
-3.931 -99.89 -3.76 -74.75 -1.519

NB : les unités sont en ton / mètre.
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Tableau II: les efforts internes dans le sens longitudinal (M3) :

Niveau effort ELU G+Q∓E 0.8G∓E ELS

Story10
Pmax- Mcor -16.25 -0.301 -14.13 -2.914 -10.72 -5.256 -11.89 -0.218
Pmin- Mcor -2.65 -0.293 1.78 2.976 2.15 3.881 -1.97 -0.212
Pcor –Mmax -9.16 3.814 -8.99 -6.628 -7.16 -5.681 -6.72 2.77

Story9
Pmax- Mcor -30.92 -0.253 -25.83 -2.919 -18.76 -2.851 -22.55 -0.181
Pmin- Mcor -6.1 0.112 1.79 2.521 3.09 2.545 -4.46 -0.075
Pcor –Mmax -16.29 3.48 -16.04 -6.434 -12.23 -5.566 -12.19 2.526

Story8
Pmax- Mcor -46.06 -0.115 -37.93 -2.778 -27.08 -2.722 -33.55 -0.149
Pmin- Mcor -9.68 -0.266 3.55 3.919 5.68 2.435 -7.07 -0.112
Pcor –Mmax -24.77 2.966 -24.59 -5.935 -18.67 -5.192 -18.07 2.152

Story7
Pmax- Mcor -61.28 -0.274 -49.21 -4.799 -34.62 -4.524 -44.6 -0.198
Pmin- Mcor -13.57 -0.173 7.18 3.638 10.2 3.694 -9.91 -0.124
Pcor –Mmax -33.44 4.375 -16.32 9.583 -8.62 8.469 -24.38 3.174

Story6
Pmax- Mcor -76.39 -4.411 -59.58 4.411 -41.73 -3.966 -55.59 0.178
Pmin- Mcor -17.9 -0.127 12.21 3.065 16.18 3.109 -13.07 -0.09
Pcor –Mmax -42.32 3.714 -20.29 8.869 -10.47 7.919 -30.84 2.694

Story5
Pmax- Mcor -92.9 -0.193 -72.95 -3.557 -51.67 -3.499 -67.00 -0.14
Pmin- Mcor -23 0.099 17.7 2.751 22.82 2.787 16.8 -0.07
Pcor –Mmax -51.99 2.821 -23.79 7.542 -11.65 6.816 -37.88 2.046

Story4
Pmax- Mcor -108.36 -0.216 -87.8 -4.795 -62.74 -4.738 -78.83 -0.157
Pmin- Mcor -28.89 -0.073 24.1 3.342 30.55 3.377 -21.09 -0.051
Pcor –Mmax -62.77 3.297 -28.14 9.883 -13.44 9.033 -45.73 2.39

Story3 Pmax- Mcor -124.9 -0.165 -
103.24

-4.007 -74.91 -2.978 -90.86 -0.12

Pmin- Mcor -35.58 -0.032 30.7 2.336 38.02 2.357 -25.98 -0.021
Pcor –Mmax -74.16 2.3 -33.4 7.863 15.99 7.268 -54.02 1.667

Story2 Pmax- Mcor -142.15 -0.067 -
118.05

-3.116 -88.21 -1.684 -103.4 -0.05

Pmin- Mcor -43.5 0.013 33.65 1.622 43.41 1.632 -31.75 0.012
Pcor –Mmax -85.3 -1.207 -39.62 5.355 -19.19 5.044 -62.21 -0.874

Story1 Pmax- Mcor -160.52 -0.013 -
135.56

-3.614 -99.89 -0.616 -
116.76

-0.01

Pmin- Mcor -53.14 0.088 33.29 1.005 45.3 0.998 -38.77 0.066
Pcor –Mmax -99.2 -0.659 -48.41 4.402 -24.55 4.296 -72.21 -0.478

NB : les unités sont en ton / mètre.
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4- Exemple d’application:

Poteaux 50x50 à l’ELU :

Sens y-y :

Nmax= 160.52 ton ; Mcor= 0.436    ton.m

Nmin= 53.14 ton ; Mcor= 0.983     ton.m

Ncor= 102.7 ton ; Mmax= 2.104   ton.m

Pour :

Nmax=    160.52 ton

Mcor=   0.436    ton.m

cmc
h

mx
N
M

e
u

u 5.22
2

107.2
52.160

436.0 3  

Alors Il faut vérifier en plus l’inégalité suivante :

bcfu fbh
h
cMcdN 2)81.0337.0()( 

Avec : 





  c

2
hNMM uuf = 4.36+1605.2 x ( 0.225)

= 365.53   kn.m

-44.49 < 926.56.…………… condition vérifiée

L’inégalité est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, donc le
calcul se fait comme suit :

bc
2

f
b fbd

M
 = 32 10.25)5.0(5.0

53.365 =0.116

392.0116.0  rb  donc,  la section est simplement armée.

s

f
l d

M
A

 
 = 57.23

10.3485.47938.0
1053.365

2

5



 cm²
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La section réelle est donnée par :

s
ls
NAA


 =
34800

102.160557.23
3

 =-22.5cm

Le signe (-) signifie que la section en béton comprimé seule est suffisante pour
équilibré Nu.

As= 0 cm²

Pour :

Nmin= 53.14 ton

Mcor= 0.983     ton.m

As = 0            et     Ai=0

Pour :

Ncor= 102.7 ton

Mmax= 2.104   ton.m

As = 0            et     Ai=0

Sens X-X :

Nmax=    160.52 ton ; Mcor=   0.013    ton.m As= As=0

Nmin= 53.14 ton ; Mcor= 0.088 ton.m As= As=0

Ncor= 102.7 ton ; Mmax= -0.659 ton.m As= As=0

ELU G+Q+E 0.8G +E
niv sens Effort As Ai As Ai As Ai

Zone
1
50x50

xx
Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0
Pmin-Mc 0 0 0 1.83 0 1.65
Pc-Mmax 0 0 0 2.04 0 1.91

yy
Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0
Pmin-Mc 0 0 0 0 0 0
Pc-Mmax 0 0 0 0 0 0
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Recommandation du RPA 2003 :

Les armatures longitudinales :

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et
sans crochets.

 Le pourcentage minimale sera de : 0.9 %  de la section du poteau en Zone
IIa et zone III.

Poteau (50x50) 2
min 5.225050009.0 cmA 

Soit 4HA T20+ 8HA T16=  28.64 cm²

 Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 % (il ne dépend pas
de la zone)

Poteau (45x45) 2
max 100505004.0 cmA  ………..ok

 Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %

Poteau (45x45) 2
max 150505006.0 cmA  ……...ok

 Le diamètre minimal des aciers est de 12

 La longueur de recouvrement minimal  50RL (zone IIb et III)
 La distance entre les barres longitudinales dans une face du poteau ne doit

pas dépasser :

L = 20 cm (zone IIb et III)

Pour notre  cas L =15 cm ……..condition vérifiée

 Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à
l’extérieure des zones nodales   (zones critique
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Tableau ferraillage des poteaux par zone calculer SOCOTECH:

ELU G+Q+E 0.8G +E Obs Amin
cm²

Aadoptée
cm² Ferraillageniv sens Effort As Ai As Ai As Ai

Zone IV
35x35

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 Sec 11.025 12.32

8HA T14

Pmin-Mc 0 0 0.05 4.12 0 4.21 Set 11.025 12.32
Pc-Mmax 0 0 0 4.43 0 4.12 Spc 11.025 12.32

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 Sec 11.025 12.32
Pmin-Mc 0 0 0 4.12 0 3.27 Spc 11.025 12.32
Pc-Mmax 0 0 0 5.13 0 4.38 spc 11.025 12.32

Zone III
40x40

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 16.2 18.48

12HA T14

Pmin-Mc 0 0 0 7.01 0 7.54 spc 16.2 18.48
Pc-Mmax 0 0 0 3.8 0 3.68 spc 16.2 18.48

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 16.2 18.48
Pmin-Mc 0 0 0.28 4.8 0.99 5.57 set 16.2 18.48
Pc-Mmax 0 0 0 5.77 0 5.01 spc 16.2 18.48

Zone II
45x45

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12

12HA T16

Pmin-Mc 0 0 0 1.91 0 0.77 spc 18.225 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12
Pmin-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0.97 0 4.53 spc 18.225 24.12

Zone I
50x50

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12

12HA T16

Pmin-Mc 0 0 0 1.83 0 1.65 spc 22.5 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 2.04 0 1.91 spc 22.5 24.12

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
Pmin-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
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Vérification à l’ELU :

a) Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003):
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante:

=

Pour tous les étages :
lf =0.7 x 2.61 = 1.827 m

a
I f

g 
ou b

I f
g 

Poteaux 50x50 :

50
182

g = 3.654  <5 ⇒ ρ = 0.04
MPa105.0

500500

410x64.2
uτ 




τ = 0.04x25 = 1.00 Mpa.

τ < τ ⇒ Condition vérifié.

Poteaux 45x45 :

45
182

g = 4.04 < 5 ⇒ ρ = 0.04
MPa334.0

450450

410x77.6
uτ 




τ = 0.04x25 = 1 Mpa.
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τ < τ ⇒ Condition vérifié.

Poteaux 40x40 :

40
182

g = 4.55 < 5 ⇒ ρ = 0.04
MPa4.0

400400
10x41.6

uτ
4






τ = 0.04x25 = 1.00 Mpa.

τ < τ ⇒ Condition vérifiée.

Poteaux 35x35 :

35
182

g = 5.2 > 5 ⇒ ρ = 0.075
MPa362.0

350350

410x44.4
uτ 




τ = 0.075x25 = 1.875 Mpa.

τ < τ ⇒ Condition vérifiée.

Conclusion :

Les contraintes tangentielles sont admissibles.
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Les armatures transversales :

 Diamètre des aciers : ∅t ≥
3
maxt

Avec : t, diamètre des armatures longitudinales.∅t ≥ =  6.67 mm

Soit des armatures de HA ∅8

Soit 4HA8

 L’espacement des armatures : (zone III)
 Zone nodale :

St ≤  10 cm

 Zone courante :

St ≤  min ( ; ; 10 ∅l)

On prend St =15cm

 Délimitation de la zone nodale :

h' = max ( ; b1 ; 60cm)

h' = 60cm

 Longueur de recouvrement:

Lr = 40 ∅t = 40x2 = 80cm

 les vérifications de la quantité d’armature:

Poteaux 50x50 :

λ =3.654 < 5 ⇒ ρ = 3.75
t =

ρ
= . . = 40.4cm
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Poteaux 45x45 :

λ =4.04 < 5 ⇒ ρ = 3.75
t =

ρ
= . . = 14.1cm

Poteaux 40x40 :

λ =4.55 < 5 ⇒ ρ = 3.75
t =

ρ
= . . = 13.9cm

Poteaux 35x35 :

λ =5.2 > 5 ⇒ ρ = 2.5
t =

ρ
= . . = 25.22cm

 La quantité d’armatures transversales minimale
t

t

Sb
A


en % :

Pour les  poteaux 35x35 :

%3.05 min  Ag St .b =

=0.003x15x35 = 1.575 cm²

Pour les poteaux 40x40 :

 53 g Interpolation entre les valeurs limites du poteau.

 55.4g Amin =0.68% St .b

= 3.5 cm²
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Pour les poteaux 45x45 :

g 4.04 Après Interpolation entre les valeurs limites du poteau.

Amin =0.56% St .b

=3.2cm²

Pour les poteaux 50x50 :

g 3.654

Amin =0.463% St .b

=3.009 cm²=1.575 cm2 < Adopté = 2 cm2 ⇒ condition  vérifiée.=3.5 cm2 < Adopté = 2 cm2 ⇒ condition non vérifiée.=3.2 cm2 > Adopté = 2 cm2 ⇒ condition non vérifiée.=3.01 cm2 > Adopté = 2 cm2 ⇒ condition non vérifiée.

Remarque :

Les sections minimales du RPA ne sont pas vérifiées, nous avons le

choix entre augmenter la section des poteaux ou bien le diamètre des cadres

en optant pour HA10 ou bien diminuer l’espacement entre les cadres,  donc

notre cas on va utiliser la 2ème solution celle d’augmenter le diamètre des

cadres de 4HA8 à 4HA10 ce qui donne une section de 3.14cm2

Après calcul on aura := 1.57cm2< Adopté = 2cm²⇒ condition vérifiée.=1,35 cm2< Adopté = 3,14cm² ⇒ condition vérifiée.=2,71 cm2< Adopté = 3,14cm²⇒ condition vérifiée.=2,92 cm2< Adopté = 3,14cm² ⇒ condition vérifiée.
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Condition de non fragilité :

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

adoptéA > minA . ( .. )

- Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

zone sens Effort Ns Ms es
Amin Adoptée Obs

Zone IV
35x35

xx

Pmax-Mc 33.5 1 30 5.35 12.32 ok
Pmin-Mc 1.97 0.803 408 1.03 12.32 ok

Pc-Mmax 9.83 1.833 186 0.42 12.32 ok

yy

Pmax-Mc 33.5 0.149 4 3.54 12.32 ok

Pmin-Mc 1.97 0.212 108 0 12.32 ok

Pc-Mmax 6.72 2.77 412 1.03 12.32 ok

Zone III
40x40

xx

Pmax-Mc 67 1.041 16 5.22 18.48 ok
Pmin-Mc 9.91 1.032 104 0 18.48 ok

Pc-Mmax 39.77 2.116 53 13.15 18.48 ok

yy

Pmax-Mc 67 0.14 2 4.54 18.48 ok

Pmin-Mc 9.91 0.124 13 5.04 18.48 ok

Pc-Mmax 24.38 3.174 130 0 18.48 ok

Zone II
45x45

xx

Pmax-Mc 103.4 0.717 7 6.01 24.12 ok

Pmin-Mc 21.09 1.102 52 12.36
24.12

ok

Pc-Mmax 81.94 2.44 30 7.73 24.12 ok

yy

Pmax-Mc 103.4 0.05 0 5.70 24.12 ok
Pmin-Mc 21.09 0.051 2 5.79 24.12 ok

Pc-Mmax 45.73 2.39 52 12.36 24.12 ok

Zone I
50x50

xx

Pmax-Mc 116.76 0.314 3 7.19 24.12 ok
Pmin-Mc 38.77 0.711 18 8.16 24.12 ok

Pc-Mmax 74.75 1.519 20 8.31 24.12 ok

yy

Pmax-Mc 116.76 0.01 0 7.06 24.12 ok

Pmin-Mc 38.77 0.066 2 7.14 24.12 ok

Pc-Mmax 72.21 0.478 7 7.39 24.12 ok
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s = 348 Mpa

bc = 15 Mpa

VII-6- Vérification à l’ELS :

a) Etat limite de compression du béton :
Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton et pour
cela :

On calcul les contraintes du béton et de l’acier dans les deux directions

et on les compare aux contraintes admissibles afin de vérifiées les sections
adoptées à l’ELS

Contrainte admissible de l’acier :

Contrainte admissible du béton :

σ : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.

σ : Contrainte max dans les aciers inférieurs.

σ : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.

σ : Contrainte max dans les aciers supérieurs.

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de

vérifier la contrainte dans les aciers tendus.

Remarque :

Les contraintes positives représentent des compressions, et les contraintes

négatives représentent des tractions.
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Tableau récapitulatif des contraintes :

zone sens Effort Ns Ms
sec

bc
bc Obs

Zone IV
35x35

xx

Pmax-Mc 33.5 1 sec 5.58 15 ok
Pmin-Mc 1.97 0.803 spc 1.47 15 ok

Pc-Mmax 9.83 1.833 spc 3.42 15 ok

yy

Pmax-Mc 33.5 0.149 sec 2.62 15 ok

Pmin-Mc 1.97 0.212 spc 0.4 15 ok

Pc-Mmax 6.72 2.77 spc 5.08 15 ok

Zone III
40x40

xx

Pmax-Mc 67 1.041 sec 4.53 15 ok
Pmin-Mc 9.91 1.032 spc 1.35 15 ok

Pc-Mmax 39.77 2.116 sec 3.8 15 ok

yy

Pmax-Mc 67 0.14 sec 3.86 15 ok

Pmin-Mc 9.91 0.124 sec 0.65 15 ok

Pc-Mmax 24.38 3.174 sec 3.97 15 ok

Zone II
45x45

xx
Pmax-Mc 103.4 0.717 sec 4.93 15 ok
Pmin-Mc 21.09 1.102 sec 1.5 15 ok

Pc-Mmax 81.94 2.44 sec 4.87 15 ok

yy

Pmax-Mc 103.4 0.05 sec 4.93 15 ok
Pmin-Mc 21.09 0.051 sec 1.5 15 ok

Pc-Mmax 45.73 2.39 sec 3.32 15 ok

Zone I
50x50

xx

Pmax-Mc 116.76 0.314 sec 4.27 15 ok
Pmin-Mc 38.77 0.711 sec 1.46 15 ok

Pc-Mmax 74.75 1.519 sec 3.22 15 ok

yy

Pmax-Mc 116.76 0.01 sec 4.16 15 ok

Pmin-Mc 38.77 0.066 sec 2.4 15 ok

Pc-Mmax 72.21 0.478 sec 1.75 15 ok
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Les contraintes dans l’acier et dans le béton n’ont pas atteint les contraintes
admissibles.

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées alors le tableau suivant représente le
choix des barres et leurs espacements :

Poteau Section
(cm2)

Barres
(longitudinale)

Barres
(transversale)

St cm
(z.courante)

St cm
(z.nodale)

Zone I
(50x05) 50x50

12HA16 4Ф10 14 10

Zone II
(45x45) 45x45

12HA 16 4 Ф10 14 10

Zone III
(40x40) 40x40

12HA14 4 Ф10 14 10

Zone IV
(35X35) 35x35

8 HA14 2 Ф8 14 10
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Tableau ferraillage des poteaux par zone :

ELU G+Q+E 0.8G +E Obs Amin
cm²

Aadoptée
cm² Ferraillageniv sens Effort As Ai As Ai As Ai

Zone IV
35x35

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 Sec 11.025 12.32

8HA14

Pmin-Mc 0 0 0.05 4.12 0 4.21 Set 11.025 12.32
Pc-Mmax 0 0 0 4.43 0 4.12 Spc 11.025 12.32

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 Sec 11.025 12.32
Pmin-Mc 0 0 0 4.12 0 3.27 Spc 11.025 12.32
Pc-Mmax 0 0 0 5.13 0 4.38 spc 11.025 12.32

Zone III
40x40

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 16.2 18.48

12HA14

Pmin-Mc 0 0 0 7.01 0 7.54 spc 16.2 18.48
Pc-Mmax 0 0 0 3.8 0 3.68 spc 16.2 18.48

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 16.2 18.48
Pmin-Mc 0 0 0.28 4.8 0.99 5.57 set 16.2 18.48
Pc-Mmax 0 0 0 5.77 0 5.01 spc 16.2 18.48

Zone II
45x45

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12

12HA16

Pmin-Mc 0 0 0 1.91 0 0.77 spc 18.225 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12
Pmin-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 18.225 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0.97 0 4.53 spc 18.225 24.12

Zone I
50x50

xx

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12

12HA16

Pmin-Mc 0 0 0 1.83 0 1.65 spc 22.5 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 2.04 0 1.91 spc 22.5 24.12

yy

Pmax-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
Pmin-Mc 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
Pc-Mmax 0 0 0 0 0 0 sec 22.5 24.12
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VII-2 : Ferraillage des poutres

VII-2-1) Introduction

-Les poutres sont ferraillées en flexion simple en tenant compte des
combinaisons                        suivantes :

 1,35  G + 1,5 Q ELU
 G +  Q ELS
 G + Q ±  E RPA 99   Version 2003
 0,8 G ± E RPA 99   Version 2003

VII-2-2) Recommandation du RPA version 2003

a- Armatures longitudinales

Le RPA exige que le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur
de la poutre soit supérieure ou égale a 0.5% de toute section A≥0.5%bh

Poutres principales : Amin = 0.005 x 30 x 45 =6.75 cm2

Poutres secondaires : Amin = 0.005 x 30 x 40 = 6.00 cm2

Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :
En zone courante : 4 %
En zone de recouvrement : 6 %

 En zone courante :
Poutres principales : Amax = 0.04 x 30 x 45 =54 cm2

Poutre secondaire :   Amax = 0.04 x 30 x 40 =48 cm2

En zone de recouvrement :
Poutre principale :    Amax =0.06 x 30 x 45 = 81 cm2

Poutre secondaire :   Amax =0.06 x 30 x 40 = 72 cm2

La longueur de recouvrement est de : 50 (zone III)

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de
rive et l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.

On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de
trois cadres par nœud.
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Armatures transversales

La quantité d’armatures transversales minimales est données par :
bS003.0A tt 

L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :

nodalezoneen12,
2
hminS lt 






 

ntrecouvremedezoneen
2


hS t

l : Le plus petit diamètre utilisé des armatures  longitudinales, et dans le cas d’une
section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des
aciers comprimés.

Les premières armatures transversales doivent être disposées a 5 cm au plus du nu de
l’appui ou de l’encastrement

V-2-2) Etape de calcul des armatures longitudinales

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes

Soit :          As : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.
A’s : La section supérieur la plus comprimée.
Mu : Moment de flexion supporté par la section

Calcul du moment réduit :

bu
2fbd

M


fbu =
b

28cf85,0


= 14.2 MPa

Calcul du moment réduit limite « l » :

392.0
15.1

FE400
l

s








En comparant les deux moments réduits « l » et «», deux cas se présente :
- 392,0  la section est simplement armée (SSA).

As=
std

M


tell que st 348f

s

e 


MPa

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

h

As

b

d AN

'
sA

AsM
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'
sA

M= MMl 

bu
2

ll fbdM  et lMMM 

Finalement :

s
'

sl

r
2s1ss )cd(

M
d

M
AAA







 b

 Armatures comprimées :
s

'
'
s )cd(

MA





VII-2-3) Vérification à l’ELU

Les vérifications à effectuer sont :

a- La condition de non fragilité

e

tjs

f
f

23.0
db

A




b- L’adhérence
MPa15.3f

d9.0
V

28tsuse
i

u
se 


 

c- Vérification de la contrainte tangentielle

MPa33.3MPa5;
f2.0

min
db

V

b

28c
u

u
u 
















Asc

Ast

M
=AN

Ast1

Ml +
M

d-c’

Ast2

b b b

c

c’
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d- Influence de l’effort tranchant aux appuis












d9.0
M

V
f
15.1A u

u
e

a

VII-2-4) Vérification à l’ELS

a- État limite de compression du béton

MPa15f6.0 28cbb 

Ket
db
A

Ad
MK

adp

ser
ssb















100
1

b- État limite d’ouvertures  des fissures

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

c- État limite de déformation du béton

Il n’est nécessaire de vérifier la flèche, si les trois conditions sont satisfaites :


16
1

l
h



0

t

M10
M

l
h





e

s

f
2.4

db
A




Avec :
L : portée de la travée entre nus d’appuis
Mt : Moment fléchissant maximal en travée
Mo : Moment statique
A : Section d’armatures tendue
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VII-3: Le ferraillage est résumé dans les tableaux suivants
a) Poutres principales :

PP Armatures en travées

Zone Mu(t.m) μ obs β sA
(cm²)

Amin
(cm²)

Aadop
(cm²) Choix

1 4.83 0.062 SSA 0.967 3.37 6.75 6.78 6HA12

2 5.18 0.067 SSA 0.9650 3.63 6.75 6.78 6HA12

3 5.66 0.0737 SSA 0.9616 3.98 6.75 6.78 6HA12

4 6.99 0.118 SSA 0.9521 4.96 6.75 6.78 6HA12

Tab VII-1 : Ferraillage des poutres principales en travée

PP Armatures aux appuis

Zone Mu(t.m) μ obs β sA
(cm²)

Amin
(cm²)

Aadop
(cm²) Choix

1 7.065 0.0920 SSA 0.9516 5.02 6.75 6.78 6HA12

2 9.87 0.129 SSA 0.9302 7.24 6.75 8.01 3HA14+3HA12

3 11.545 0.150 SSA 0.9181 8.50 6.75 9.24 6HA14

4 12.142 0.157 SSA 0.9135 8.97 6.75 9.24 6HA14

Tab VII-2 : Ferraillage des poutres principales aux appuis
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b) Poutres secondaires :

PS Armatures en travées

Zone Mu(t.m) μ obs β sA
(cm²)

Amin
(cm²)

Aadop
(cm²) Choix

1 2.577 0.043 SSA 0.9779 2.02 6.00 6.78 6HA12

2 7.65 0.111 SSA 0.9408 5.41 6.00 6.78 6HA12

3 9.17 0.153 SSA 0.9162 7.67 6.00 8.01 3HA14+3HA12

4 9.313 0.155 SSA 0.914 7.80 6.00 8.01 3HA14+3HA12

Tab VII-3 : Ferraillage des poutres secondaires en travée

PS Armatures aux appuis

Zone Mu(t.m) μ obs β sA
(cm²)

Amin
(cm²)

Aadop
(cm²) Choix

1 2.825 0.047 SSA 0.9757 2.21 6.00 6.78 6HA12

2 8.096 0.135 SSA 0.9269 6.69 6.00 6.78 6HA12

3 9.98 0.245 SSA 0.856 8.42 6.00 9.24 6HA14

4 10.3 0.245 SSA 0.856 8.72 6.00 9.24 6HA14

Tab VII-4 : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis
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VII-4) Vérification du ferraillage

4-1) Poutres principales

PP Armatures en travées

Zone Ms A
ELU ρ1 β1 K σs

(N/mm
2

)
σbc σ'bc

1 3.494 6.78 0.53 0.891 0.032 136.09 4.35 15

2 3.754 6.78 0.53 0.891 0.032 146.21 4.67 15

3 4.095 6.78 0.53 0.891 0.032 159.49 5.10 15

4 5.098 6.78 0.53 0.891 0.032 198.56 6.35 15

Tab V : Ferraillage des poutres principales en travée

PP Armatures aux appuis

Zone Ms A
ELU ρ1 β1 K σs

(N/mm
2

)
σbc σ'bc

1 5.112 6.78 0.53 0.891 0.032 199.11 6.37 15

2 6.728 8.01 0.62 0.883 0.036 223.82 8.05 15

3 8.031 9.24 0.72 0.877 0.039 233.18 9.09 15

4 8.798 9.24 0.72 0.877 0.039 255.46 9.96 15

Tab VI : Ferraillage des poutres principales aux appuis
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4-2) Poutres secondaires

PS Armatures en travées

Zone Ms A
ELU ρ1 β1 K σs

(N/mm
2

)
σbc σ'bc

1 1.266 6.78 0.53 0.891 0.032 55.88 1.78 15

2 2.620 6.78 0.53 0.891 0.032 115.65 3.70 15

3 3.813 8.01 0.71 0.877 0.038 114.74 4.36 15

4 4.294 8.01 0.71 0.877 0.038 163.00 6.19 15

Tab VII : Ferraillage des poutres secondaires en travée

PS Armatures aux appuis

Zone Ms A
ELU ρ1 β1 K σs

(N/mm
2

)
σbc σ'bc

1 1.767 6.78 0.53 0.891 0.032 78.00 2.49 15

2 3.072 6.78 0.53 0.891 0.032 135.60 4.33 15

3 4.475 9.24 0.82 0.870 0.042 148.44 6.23 15

4 5.187 9.24 0.82 0.870 0.042 172.06 7.22 15

Tab VIII : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis
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VII-5) Vérification du BAEL 91

5-1)  Vérification de la condition de non fragilité

mins AA 

2
min

28
min

35.1
400

1.25.373023.0

23.0

cmA

f
fdbA
e

t





D’ou : ²35.178.6 min cmAAS 

 Condition vérifiée

5-2) Vérification de l’adhérence

MPa15.3f
d9.0
V

28tsuse
i

u
se 


 

 iU : Sommes des périmètres utiles des barres

a- Sens principales :     Vu = 110.7 KN

cmU 06.222.114.36 

MPase 28.1
60.225.429.0

1107





 Condition vérifiée, donc il n y a pas de risque d’entraînement des barres.

b- Sens secondaires : Vu = 36.8 KN

cmU 60.222.114.36 
MPase 48.0

60.225.379.0
368






Condition vérifiée, donc il ne a pas de risque d’entraînement des barres.

5-3) Vérification de la contrainte tangentielle















 MPa5;
f2.0

min
db

V

b

28c
u

u
u

La fissuration est peu nuisible donc MPa33.3u 
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a- Sens principale : Vu = Tmax = 110.7 KN

MPau 86.0
5.4230

1107





 Condition vérifiée

b- Sens secondaire :      V = Tmax = 36.8 KN

MPau 32.0
5.3730

368





 Condition vérifiée

5-4) Influence de l’effort tranchant aux appuis

a) Influence sur le béton

b

c
u

fbaV


284.0  , a = 0.9 d

- Sens principal

KNKNVu 95.7655.2305.429.0267.07.110 

Condition vérifiée.

- Sens secondaire

KNKNVu 84.6755.2305.379.0267.08.36 

Condition vérifiée

b) Influence sur les armatures
)

9.0
(15.1

d
MV

fe
A u

ua 


Si 0)
9.0

( 



d

MV u
u

La vérification n’est pas nécessaire

- Sens principale

073.206)
425.0*9.0
42.1217.110( 




La vérification n’est pas nécessaire
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- Sens secondaire

088.116)
375.0*9.0
87.518.36( 




La vérification n’est pas nécessaire

5-6) État limite de déformation de la flèche

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport

à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. On

prend le cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens :

 Calcul de la flèche :

Sens principal :

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABS  f = 0.4 cmf = 0.4cm < = 540500 = 1.08cm
Sens secondaire :

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABS  f = 0.4 cmf = 0.4cm < F = 550500 = 1.07cm
Conclusion: La flèche est vérifiée.
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VII-6) Vérification de RPA-2003

6-1) Calcul des armatures transversales : (A.2.12/ BAEL91 modifié 99)

Le diamètre des armatures transversales est :







 

10
,,

35
min bh

lt

 10mm14mm,12mm,minΦt 
Soit : ∅t= 8
On choisira un cadre et un étrier   At = 4HA 8 = 2.01cm².

6-2) Espacement des armatures

a) Sens principale

- Zone nodale







  cmhS t 30,12,

4
min

 
cmS

cmcmS

t

t

10
1030,8.16,25.11min




- Zone courante

cmS

S

hS

t

t

t

15

5.22
2
45
2







b) Sens secondaire

- Zone nodale

 
cmS

cmcmS

cmhS

t

t

t

10
810,8.16,10min

30,12,
4

min










 

- Zone courante



CHAPITRE VI                                                               ferraillage des portiques

Ferraillage des poutres Page 194

cmS

S

hS

t

t

t

15

5.22
2
45
2







6-3) Délimitation de la zone nodale :

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale

à deux fois la hauteur de la poutre considérée.

 Poutres principales: L’ = 2×45 = 90cm.

 Poutres secondaires: L’ = 2×40 = 80cm.

6-4) Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA:

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation
suivante :

= 3‰ St ×b
Amin =0.9cm² < Aadopté= 2.01cm² poutres principales

Amin =0.9 cm² < Aadopté= 2.01cm²poutres secondaires

- Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui.

6-5) Dispositions constructives pour les armatures longitudinales:

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de
second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que :

La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :
 À

5
1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il

s’agit d’un appui  n’appartenant pas à une travée de rive.
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 À
4
1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une
distance des appuis au plus égale à

10
1 de la portée
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I- Introduction:

Le voile est un élément structural de contreventement qui se comporte
comme une console verticale, encastrée en pied dans ses fondations soumis à
des forces verticales (charges et surcharges) et à des forces horizontales dues au
séisme. 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 sous l’action des sollicitations horizontales dues aux séismes(E). Ce
qui implique que les voiles seront calculées en flexion composée et au
cisaillement.
Pour faire face à ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures :
- Armatures verticales.
- Armatures horizontales.
- Armatures transversales.
Notre ouvrage comprend (2) types de voiles, que nous allons ferrailler par zone.
Car on a constaté qu'il est possible d'adopter le même ferraillage pour un certain
nombre de niveaux.

.
Zone I : RDC
Zone II : étage 1,2,3
Zone III : étage 4,5,6
Zone IV : étage 7,8,9

Tous les voiles seront donc calculés en flexion composée en situation
accidentelle, et en compression centrée en situation durable ou transitoire, de
plus une vérification à l’effort tranchant  sera effectuée.
La section en flexion composée peut être :

- Partiellement comprimée SPC
- Entièrement comprimée SEC
- Entièrement tendue SET
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II- Combinaison d’action :
Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à
prendre sont données ci-dessous :
Selon le BAEL 91 :

 1.35G + 1.5Q à ELU
 G + Q à ELS

Selon le RPA version 2003
 0.8G±Ex
 0.8G±Ey
 G+Q±Ex
 G+Q±Ey

III- Ferraillage des voiles :
III-1 : Exposé de la méthode de ferraillage :

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui 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 :

I
VM

B
N

maxσ 


I

'VM
B
N

minσ 


Avec :

B : section du béton

I : moment d’inertie du trumeau

V et V’: bras de levier ;
2

voileL'VV 

Les efforts (N, M) les plus défavorables seront relevés directement du fichier

résultats.

Le découpage du diagramme des contraintes en bandes de largeur  (d) donnée

par :
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





 c

e Lhd
3
2;

2
min

Avec :
he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré
Lc : la longueur de la zone comprimée

L
σσ

σ
cL 




minmax

max

L t : longueur tendue : Lt = L - Lc

a)- Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des

Diagrammes des contraintes obtenues

 Section entièrement tendu :

v

1

i ed
2

σmaxσ
N 




V
21

1i ed
2

σσ
N 




Avec :
epot : épaisseur du poteau.

ev : épaisseur du voile

 Section partiellement comprimée :

v

1

i ed
2

σmaxσ
N 




 Section entièrement comprimée :

v

1

i ed
2

σmaxσ
N 




V
min1

1i ed
2

σσ
N 




i i+1
d d d

max

min1
2

dd
max

min
1

d

min

max1

V
1

1i ed
2
σ

N 
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b)-Armatures verticales :

 Section entièrement comprimée :

s

c28i

σ
fBN

vA




B : section du voile

sσ = 348 MPa

 Section partiellement comprimée :

s

i

σ
N

vA 

s 348 MPa

 Section entièrement tendue :

s

i

σ
N

vA 

sσ = 348 MPa

III-2 : armatures verticales :

 Section entièrement comprimée

s

bci
vi

fBNA





B : section du voile    et s = 348 MPa

 Section entièrement tendue

s

i
vi

NA




avec s = 348 MPa
 Section partiellement comprimée :

s

i
v
NA




avec s = 348 MPa
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III-3 : Armatures minimales :

 Compression du béton :
2cm4minA  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures.

%0.5
B

A%0.2 min  Avec B : section du béton comprimée.

 Traction simple :









 B
f
Bf

A
e

t 005.0;
23.0

max 28
min Avec :

B : section du béton tendue

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.

 Section partiellement comprimée :









 B
f
BfA
e

t 002.0;
23.0

max 28
min

III-4 : Armatures horizontales :

 Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont disposées sur
chacune des faces entre les armatures verticales et la paroi de coffrage la
plus voisine.

 Dans le cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales
devront être ancrées sans crochets si les dimensions des talons le
permettent la réalisation d’un ancrage droit.

 Elles doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de 10Φ.
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas

dépasser
10
1 de l’épaisseur du voile.

D’après le BEAL 91   :
4
vA

AH 

D’après le RPA 2003 : B%0,15AH 

En zone courante : AH ≥

Avec :
B : section de béton
Av : Section d’armatures verticales.
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III-5 : les armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.
Elles relient les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des
épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous
l’action de la compression d’après l’article 7.7.4.3 du RPA 2003.

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par
(04) épingle au mètre carré de surface.

 Le diamètre Φt des épingles est :
Φt = 6mm lorsque Φv ≤20 mm.
Φt = 8mm lorsque Φv >20 mm.

III-6 : Armature pour les potelets
Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres

verticales, dont la section de celle-ci est  4HA10 légat urées avec des cadres
horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

III-7 : Espacement :

 L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la
plus  petite des deux valeurs suivantes :

S ≤ 1,5 x e
S ≤ 30 cm
e : épaisseur du voile

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié
sur

10
1 de la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus

égale à 15 cm.

III-8 : Diamètre max :

 Le diamètre  des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception
des zones d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.



CHAPITRE VII FERRAILLAGE DES VOILES

Page 202

10
L

III-9 : longueur de recouvrement :

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :
 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le reversement du signe

des  efforts est possible.
 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de

toutes les combinaisons possibles de charges.

III-10 : Armature de couture :

 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 :

uV1,4T:Avec
ef
T1,1vjA





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.

Disposition des armatures verticales dans les voiles.

10HA4 e

L
10

L

S / 2 S
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V : Vérification :
V-1 : Vérification à L’ELS :
Pour cet état, il considère :

N ser = G + Q

MPa15c28f0,6bσ

bσ
A15B

N
bσ








Avec :

Nser : Effort normal appliqué

B    : Section du béton

A   : Section d’armatures adoptée

V-2 : Vérification de la contrainte de cisaillement :

D’après le RPA99 révisé 2003 :

c28f0,2bτbτ 

calcul,uV1,4V 

Avec :

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile

d : Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

D’après le BAEL 91 :

Il faut vérifier que :

db
uV

uτ

uτuτ






Avec :
ntcisaillemedecontrainte:uτ

db
V

bτ
0


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












 4MPa,

bγ
cjf

0,15minuτ ;  Pour la fissuration préjudiciable.

VI : Exemples de calculs :

Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal VL8 et VL16 sur la zone (I)

Caractéristiques géométriques :

L =3.5m e = 0.20 m V=V’=L/2=1.75m I=0.225m4 B=1.1m²

Contraintes de calcul :

2
max /6.3766 mKN

2
min /5.6365 mKN

Largeur de la zone comprimée :

mL

mL
σσ

σ
cL

C 3.1

3.15.3
6.37665.6365

6.3766

minmax

max











Largeur de la zone tendue :

mL
mLLL

t

Ct

2.2
2.23.15.3




Calcul de la longueur (d) :

mLhd c
e 87.0

3
2;

2
min 








On prend
d1 =0.5

mLdd t 85.0
2

5.0
32 




o d1=0.5m
o d2=0.85
o d3=0.85m
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Détermination des armatures :
1ère bonde (raidisseur) : d=0.5 m
Calcul de σ1 :

2max1
1 /55.2910

2.2
6.3766)5.02.2()( mKN

L
dL

t

t 










Calcul de N1 :

KN

KN

489.621N

64.8345.05.0
2

6.376655.2910ed
2

σmaxσ
N

1

v

1

1











Armatures verticales :

2
1

2
2

3
1

1

98.23

348

98.23
10.348

10.64.834

cmA
MPaavec

cmNA

v

s

S
V










2ème bonde : d2=0.85

Calcul de N2 :

27.14552

max
21

2











t

t

L
ddL

KNN

edN

09.371

09.3712.085.0
2

27.145555.2910
2

2

21
2












Armatures verticales :

2
2

2
2

3
2

2

27.9

27.9
10.400

10.09.371

cmA

cmNA

V

S
V






3ème bonde : d2=0.85
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Calcul de N3 :

KNN

edN

69.123

69.1232.085.0
2

27.1455
2

3

2
3






Armatures verticales :

2
3

2
2

3
3

3

09.3

09.3
10.400

10.69.123

cmA

cmNA

V

S
V






Armature de couture :

uV1,4T:Avec
ef
T1,1vjA





380
105.1364.11.1vjA 

 =5.53cm²

Armatures adoptées par bandes :

 Bande N°1 : (raidisseur)

A1=Av1 +

=23.98+ . =  25.36  cm²

Soit : 4HA20+8HA16 = 28.64 cm² avec un espacement St=15cm
(la même disposition que les poteaux)

 Bande N°2 :

A2=Av2 +

=9.27+ . =  10.612  cm²
Soit : 14HA12 = 15.82cm²
Donc, 7HA12= 7.91cm² / nappe
St= 12cm
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 Bande N°3 :

A3=Av3 +

=3.09+ . =  4.47  cm²

Soit : 8HA12 = 9.4cm²
Donc, 4HA12= 4.52cm² / nappe
St=21cm

 Vérifications :

Pourcentage minimal par bande tendue:

 Bande 1 :









 ed
f
BfA
e

t .002.0;
23.0

max 28
min1 =







 

 5.05.0002.0;
400

251.123.0max

A 1min= 5cm²

A 1min= 5 < Av1 = 28.64cm²
la condition des armatures min est vérifiée.

 Bande 2 :









 ed
f
BfA
e

t .002.0;23.0max 28
min2 =







 

 2.085.0002.0;
400

251.123.0max

A 2min= 3.4cm²

A min= 3.4 < Av2 = 15.82cm²
la condition des armatures min est vérifiée.

 Bande 3 :









 ed
f
BfA
e

t .002.0;23.0max 28
min3 =







 

 2.085.0002.0;
400

251.123.0max

A 3min= 3.4cm²

A min= 3.4 < Av3 = 9.4cm²
la condition des armatures min est vérifiée.
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 Armatures horizontales :

Ah ≥ max (
4

Av ; 0, 15 0
0 d.e)

Ah ≥ max (
4

(17.85) ; )1.10015.0  )

Ah ≥ 16.5cm²

On adopte : 28 HA10 =21.84 cm²
Soit 14 HA10 / nappe avec un espacement de St=20cm

 Armature transversales :

Les deux nappes d’armatures sont reliées par (05) épingle en HA8 pour un mètre
carré de surface verticale.

 Vérification des contraintes :

BAEL 91 :
Il faudra vérifier que : uu ττ 












 MPaf

b

c 4;15.0min;
db

V
τ 28u

u 


MPa16.2
35009.0200

105.136
db

V
τ

4
u

u 








x
vérifiéeconditionMPa2.5τMPa2.16τ uu 

RPA 2003 :

28b

b

2.0;
.
4.1

que vérifiéfaudrail

cb

b

f
ed
T









MPa04.3
35009.0200
1013681.4

.
4.1τ

3

b 





xed
T

MPa4τMPa04.3τ bb  vérifiéecondition

 Vérification à l’ELS :

b =
15.AB

Ns


 MPab 56.0

0115x48.98101.1
10659

26

3







MPa15σMPa56.0σ bb 
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Conclusion :

Le ferraillage final obtenu pour notre voile est le suivant :

Bande I (le raidisseur), 4HA16 + 8 HA 14 avec un espacement de 15 cm
Bane  II, 14HA 12 soit 7 par nappe avec un espacement de 12 cm
Bande III, 8HA 12 soit 4 par nappe avec un espacement de 24 cm
Les armatures horizontales : 28 HA10, Soit 14 HA10 / nappe avec un
espacement de St=20cm.
Les armatures transversales : 5 épingles en HA8 pour 1m²

Le ferraillage  des autres voiles est résumé dans les tableaux suivants :

On ferraille par zone
Zone I : RDC
Zone II : du 1er jusqu’au 3eme étages.
Zone III : Le 4eme jusqu’au 6eme étages.
Zone IV : Le 7eme jusqu’au 9eme étages.
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Ferraillage des voiles VL(1.2.3.4.5.6.17.18.9.10.19.21.12.13.20.14)

Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristique
s géométriques

L  (m) 1.25 1.25 1.25 1.25
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.25 0.25 0.25 0.25

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 4645.7 3789.9 1518.8 1336.4
σmin [KN/m²] -7246.3 -6310.3 -3528 -1853.5

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
Vu (kN) 206.4 193.3 205.4 191.2
Lt(m) 0.76 0.78 0.87 0.73
Lc(m) 0.49 0.47 0.38 0.52
d (m) 0.381 0.390 0.437 0.363

σ1 [KN/m²] 3623.150 3155.150 1764.000 926.750

N (kN)
N1 413.95 369.61 231.21 100.97
N2 137.984 123.203 77.071 33.656

Av (cm2)
AV1 10.35 9.24 5.78 2.52
AV2 3.45 3.08 1.93 0.84

Avj (cm2) 7.95 7.44 7.91 7.36

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 12.34 11.10 7.76 4.36

A2=Av2+Avj/
4 5.44 4.94 3.90 2.68

Amin (cm2) 4.00 4.10 4.59 3.81

Av adopté (cm2) Bande1 18.48 18.48 18.48 9.04
Bande 2 6.16 6.16 6.16 4.52

Ferraillage des
voiles

Choix des
barres

Bande1 12HA14 12HA14 12HA14 8HA12

Bande 2 4HA14 4HA14 4HA14 4HA12

St (cm) Bande1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bande 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 2.29 2.34 2.62 2.18

AH /nappe (cm2) 7.91 5.09 2.83 2.83
Choix des barres/nap (cm2) 13HA10/nap

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contraint
e

u(MPa) 0.917 0.859 0.913 0.850
b(MPa) 1.284 1.203 1.278 1.190

ELS
Ns (kN) 311.1 298.2 217.9 184.4
b(MPa) 9.9E-01 1.0E+00 7.8E-01 6.6E-01
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Ferraillage des voiles VL(11.7)
Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L  (m) 3.2 3.2 3.2 3.2
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.64 0.64 0.64 0.64

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 11135.3 9413.8 3435.5 5250.6

σmin [KN/m²] -14478.4 -12766.5 -6067.1 -5499.4
Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 776.06 753.88 726.8 718.9

Lt(m) 1.81 1.84 2.04 1.64
Lc(m) 1.39 1.36 1.16 1.56
d (m) 0.904 0.921 1.022 0.819

σ1 [KN/m²] 7239.200 6383.250 3033.550 2749.700

N (kN)
N1 1964.17 1763.55 929.67 675.20
N2 654.725 587.850 309.892 225.067

Av (cm2)
AV1 49.10 44.09 23.24 16.88
AV2 16.37 14.70 7.75 5.63

Avj (cm2) 29.88 29.02 27.98 27.68

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 56.57 51.34 30.24 23.80

A2=Av2+Avj/
4 23.84 21.95 14.74 12.55

Amin (cm2) 9.50 9.67 10.73 8.59

Av adopté
(cm2)

Bonde1 58.52 58.52 42.94 30.88
Bonde 2 27.72 27.72 20.34 14.04

Ferraillage des
voiles

Choix des
barres

Bonde1
38HA14 38HA14 38HA12

8HA12+
28HA10

Bonde 2
18HA14 18HA14 18HA12 18HA10

St (cm) Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B
(cm2)/bande 5.43 5.53 6.13 4.91

AH /nappe (cm2) 7.91 5.09 2.83 2.83

Choix des barres/nappe 12HA8/nappe

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 1.347 1.309 1.262 1.248
b(MPa) 1.886 1.832 1.767 1.747

ELS
Ns (kN) 1514.7 1344.7 877.6 455.6

b(MPa) 2.2E+00 2.0E+00 1.3E+00 6.8E-01
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Ferraillage des voiles VT(2.3.4.5) :
Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L  (m) 4.7 4.7 4.7 4.7
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.94 0.94 0.94 0.94

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 5376.7 4827.5 2766.2 2081.3

σmin [KN/m²] -7590.6 -6741.3 -3778.1 -3263.6
Nature de la section SPC SPC SPC SPC

Vu (kN) 776.06 753.88 726.8 718.9

Lt(m) 2.75 2.74 2.71 2.87
Lc(m) 1.95 1.96 1.99 1.83
d (m) 1.376 1.369 1.357 1.435

σ1 [KN/m²] 3795.300 3370.650 1889.050 1631.800

N (kN)
N1 1566.25 1384.71 768.85 702.45
N2 522.084 461.569 256.284 234.149

Av (cm2)
AV1 39.16 34.62 19.22 17.56
AV2 13.05 11.54 6.41 5.85

Avj (cm2) 29.88 29.02 27.98 27.68

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 46.63 41.87 26.22 24.48

A2=Av2+Avj/
4 20.52 18.80 13.40 12.77

Amin (cm2) 14.44 14.38 14.25 15.07
Av adopté
(cm2)

Bonde1 48.8 46.2 33.9 29.38
Bonde 2 21.56 21.56 13.56 13.56

Ferraillage des voiles

Choix des
barres

Bonde1 4HA16+
26HA14 30HA14 30HA12 26HA12

Bonde 2
14HA14 14HA14 14HA12 14HA12

St (cm) Bonde1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B
(cm²)/bande 8.25 8.22 8.14 8.61

AH /nappe (cm2) 7.91 5.09 2.83 2.83

Choix des barres/nap 12HA10/nap

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.917 0.891 0.859 0.850
b(MPa) 1.284 1.248 1.203 1.190

ELS
Ns (kN) 1999.4 1819.9 1244.2 623.4

b(MPa) 2.0E+00 1.9E+00 1.3E+00 6.4E-01
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Ferraillage des voiles VT(1.6.7.8) :
Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L  (m) 4 4 4 4
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.8 0.8 0.8 0.8

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 8371.9 8118.2 5674.7 5471.6
σmin [KN/m²] -11052.6 -10711.7 -7430.7 -6079.2

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
Vu (kN) 660.48 641.16 618.56 611.12
Lt(m) 2.28 2.28 2.27 2.11
Lc(m) 1.72 1.72 1.73 1.89
d (m) 1.138 1.138 1.134 1.053

σ1 [KN/m²] 5526.300 5355.850 3715.350 3039.600

N (kN)
N1 1886.69 1828.06 1263.95 959.85
N2 628.896 609.353 421.317 319.949

Av (cm2)
AV1 47.17 45.70 31.60 24.00
AV2 15.72 15.23 10.53 8.00

Avj (cm2) 25.43 24.68 23.81 23.53

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 53.52 51.87 37.55 29.88

A2=Av2+Avj/
4 22.08 21.40 16.49 13.88

Amin (cm2) 11.95 11.95 11.91 11.05
Av adopté
(cm2)

Bande1 56.78 52.26 40.04 33.88
Bande 2 24.12 24.12 18.48 18.48

Ferraillage des
voiles

Choix des
barres

Bande1 4HA20+
22HA16 26HA16 26HA14 22HA14

Bande 2
12HA16 12HA16 12HA14 12HA14

St (cm) Bande1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bande 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B
(cm2)/bande 6.83 6.83 6.80 6.32

AH /nappe (cm2) 7.91 5.09 2.83 2.83

Choix des barres/nap 13HA10/nap

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.917 0.891 0.859 0.849
b(MPa) 1.284 1.247 1.203 1.188

ELS
Ns (kN) 1620.3 1507.4 1045.6 531.5
b(MPa) 1.9E+00 1.8E+00 1.3E+00 6.4E-01
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Ferraillage de la cage d’ascenseur :At(1.2)
Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L  (m) 2.7 2.7 2.7 2.7
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.54 0.54 0.54 0.54

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 4474.5 4819.3 5270.7 5681.9
σmin [KN/m²] -6971.7 -5743.1 -6286.1 -6399.1

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
Vu (kN) 262.63 110.06 102.56 87.23
Lt(m) 1.64 1.47 1.47 1.43
Lc(m) 1.06 1.23 1.23 1.27
d (m) 0.822 0.734 0.734 0.715

σ1 [KN/m²] 3485.850 2871.550 3143.050 3199.550

N (kN)
N1 859.89 632.35 692.39 686.37
N2 286.629 210.782 230.796 228.791

Av (cm2)
AV1 21.50 15.81 17.31 17.16
AV2 7.17 5.27 5.77 5.72

Avj (cm2) 10.11 4.24 3.95 3.36

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 24.02 16.87 18.30 18.00

A2=Av2+Avj/
4 9.69 6.33 6.76 6.56

Amin (cm2) 8.63 7.71 7.71 7.51
Av adopté
(cm2)

Bande1 24.64 20.36 20.36 20.36
Bande 2 12.32 8.04 8.04 8.04

Ferraillage des
voiles

Choix des
barres

Bande1 16HA14 16HA12 16HA12 16HA12

Bande 2 8HA14 8HA12 8HA12 8HA12

St (cm) Bande1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bande 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B
(cm2)/bande 4.93 4.40 4.41 4.29

AH /nappe (cm2) 2.83 5.09 2.83 2.83
Choix des barres/nap 15HA10/nappe

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.540 0.226 0.211 0.179
b(MPa) 0.757 0.317 0.295 0.251

ELS
Ns (kN) 2429.6 2268.3 1627.3 880.2
b(MPa) 4.2E+00 3.9E+00 2.9E+00 1.5E+00



CHAPITRE VII FERRAILLAGE DES VOILES

Page 215

Ferraillage de voile Al :
Zones Zone I Zone II zone III zone IV

Caractéristiques
géométriques

L  (m) 2.2 2.2 2.2 2.2
e (m) 0.2 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.44 0.44 0.44 0.44

Sollicitations de
calcul

σmax [KN/m²] 3175.6 1805 2301.9 2572
σmin [KN/m²] -6971.7 -5743.1 -6286.1 -6399.1

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
Vu (kN) 202.3 110.06 90.76 87.23
Lt(m) 1.51 1.67 1.61 1.57
Lc(m) 0.69 0.53 0.59 0.63
d (m) 0.756 0.837 0.805 0.785

σ1 [KN/m²] 3485.850 2871.550 3143.050 3199.550

N (kN)
N1 790.33 721.01 759.20 753.14
N2 263.445 240.335 253.066 251.047

Av (cm2)
AV1 19.76 18.03 18.98 18.83
AV2 6.59 6.01 6.33 6.28

Avj (cm2) 7.79 4.24 3.49 3.36

A (cm2)

A1=Av1+Avj/
4 21.71 19.08 19.85 19.67

A2=Av2+Avj/
4 8.53 7.07 7.20 7.12

Amin (cm2) 7.94 8.79 8.45 8.24
Av adopté
(cm2)

Bande1 24.64 20.36 20.36 20.36
Bande 2 9.05 8.04 8.04 8.04

Ferraillage des
voiles

Choix des
barres

Bande1 16HA14 16HA12 16HA12 16HA12

Bande 2 8HA12 8HA12 8HA12 8HA12

St (cm) Bande1 10  cm 10 cm 10 cm 10 cm
Bande 2 20cm 20cm 20cm 20cm

AHmin=0.0015*B
(cm2)/bande 4.53 5.02 4.83 4.71

AH /nappe (cm2) 2.83 5.09 2.83 2.83
Choix des barres/nap 15HA10/nappe

St 20cm

Vérification des
contraintes

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

contrainte
u(MPa) 0.511 0.278 0.229 0.220
b(MPa) 0.715 0.389 0.321 0.308

ELS
Ns (kN) 2429.6 2268.3 1627.3 880.2
b(MPa) 5.1E+00 4.7E+00 3.5E+00 1.9E+00
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VIII-1 : Introduction :

Les fondations sont les parties de l’ouvrage qui transmettent au sol, les
efforts apportés par la superstructure.

Les éléments de fondations transmettent les charges au sol, soit directement (cas
des semelles ou des radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des
semelles sur pieux).

Ils doivent assurer deux fonctions essentielles :

 Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure.
 Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions,

de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage.

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre
à sa fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre

les valeurs extrêmes ;

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être

variable en grandeur et en direction ;

 Un moment qui peut s’exercer dans différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et
selon la résistance aux sollicitations extérieures :

 Fondations superficielles :

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans

la pratique sont :

 Les semelles continues (filantes) sous poteaux ou bien murs,

 Les semelles isolées,

 Les radiers.



CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 217

 Fondations profondes :
Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante

ou dans les cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les

principaux types de fondations profondes sont :

 Les pieux ;

 Les puits.

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols  de

faible capacité portante.

 Choix du type de fondation :
Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

 La nature de l'ouvrage à fonder : l’intensité des forces à transmettre et de
la façon dont ces forces sont transmises.

 La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition
des caractéristiques

 Le site : urbain, campagne, montagne, bord de mer,...
 La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence d'eau,...
 Le type d'entreprise : matériel disponible et compétences,...
 Le coût des fondations : facteur important mais non décisif.

 Origines des accidents pouvant survenir aux fondations :

Les accidents survenus aux fondations sont souvent liés aux mauvais choix du
type de fondation :

Les fondations superficielles :

1. Fondations assises sur des remblais non stabilisés
2. Fondations ayant souffert de présence d'eau dans le sol

(nappe phréatique,...)
3. Fondations hétérogènes (terrain, type de fondation,...)
4. Fondations réalisées en mitoyenneté avec des bâtiments

existants (sol décomprimé, règles des 3/2,...)
5. Fondations réalisées sur des sols trop compressibles.
6. Fondations réalisées à une profondeur trop faible (hors gel

non conforme,..)
7. Fondations réalisées sur des sols instables (terrain incliné,

éboulement,...)
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8. Environ 85% des accidents sont dus à la méconnaissance des
caractéristiques des sols ou à des interprétations erronées des
reconnaissances.

Les fondations profondes :

1. L'essentiel des sinistres rencontrés sur ce type de fondations
est une reconnaissance des sols incomplets ou une mauvaise
interprétation des reconnaissances.

2. Erreurs lors de l'exécution.
3. Détérioration des pieux ou puits (présence d'eaux

agressives,...)

Conclusion :

Il est vivement conseillé de faire réaliser une étude de sol avant de commencer
l'étude des fondations. L'étude de sol peut faire faire des économies sur le type
de fondations elle peut préconiser le déplacement du bâtiment vers une zone
plus saine du terrain. Il est bien entendu cette étude sera faite avant même le
dépôt de permis de construire et que la surface du terrain le permet.

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles
filantes et un radier général,  en  fonction  des  résultats  du  dimensionnement,
on  adoptera  le  type  de  semelle convenable.

Vu que notre ouvrage est important et le site d’implantation  de type meuble
(S3), il est vivement conseillé d’utiliser  des semelles filantes ou un radier pour
nos fondations.

 La contrainte admissible du sol :

L’étude de sol nous a donné une contrainte admissible de sol

adm = 2.0 bars = 0.2 MPa
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VIII-2 : Dimensionnement :

a- Semelle isolée :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Nser
qui est obtenu à la base de tous les poteaux du RDC.

sol

ser

σ
N

BA 

Homothétie des dimensions : BA1
50
50K

B
A

b
a  poteau carrée

D’où
sol

ser

.σ
N

B 

Fig.VI .1: Dimensionnement d’une fondation

Exemple de calcul :

Nser =1167.6 KN.σsol =0.2MPa

B

A

a

b

Ns

A

m41..2BAm
200

1167.6B 
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Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au
chevauchement, alors il faut passer à un autre type de fondation (opter
pour des semelles filantes).

b- Semelles filantes :

1.  Semelles filantes sous voiles :

Lσ
QGB

LB
QG

S
Nσ

sol
sol 









 B : Largeur de la semelle.

 L : Longueur de la semelle.

 G : Charge permanente revenant au voile considéré.

 Q : Charge d’exploitation revenant au voile considéré.

 σsol : contrainte admissible du sol. (σsol = 0.2MPa)

Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI-2 : récapitulatif de la des résultats des semelles sous voile.

 Sens longitudinal :

Voile N
(KN)

L
(m)

B
(m)

S = B x L
[m²]

VL8 x 2 2840.2 3 4.73 14.19 x 2
VL7 x 2 2824.1 3.2 4.41 14.112 x 2
VL1 x 16 1043.6 1.25 4.17 5.21 x 16

Somme
139.98
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 Sens transversal :

Voile N (KN) L (m) B (m) S = B x L
[m²]

VT2 x 4 3395.3 4.7 3.61 16.97 x 4
VT1x4 2151.2 4 2.69 10.75 x 4

Somme
33.51 x 4

134.04

Soit une section totale Ss = 274.02m².

2- Semelles filantes sous poteaux :
Lorsque les poteaux dans une direction donnée, sont proche les uns les

autres, (chevauchement des semelles isolées) on confectionne une semelle
continue sous cette file de poteaux.

La semelle qui peut être plus ou moins rigide, pleine ou évidée, est
toujours associée à une poutre centrale de rigidité susceptible de répartir les
pressions ponctuelles introduites par les poteaux.

A. Hypothèse de calcul
La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des
contraintes sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une
surface plane telle que leurs centres de gravité coïncidente avec le
point d’application de la résultante des charges agissantes sur la
semelle.

B. Etapes de calcul :
 détermination de la résultante des charges : R =  iN

 détermination des coordonnées de la structure R :

R

MeN
e iii 
 ;

Avec ei : excentricité par rapport au centre de gravité.



CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 222

Détermination de la distribution de charges par (ml) de
semelle :


6
L

e Répartition trapézoïdale.

)
L
3e

(1
L
R

)
4
B
q(et)

L
6e

(1
L
R

qmax 

)
L
6e

(1
L
R

qmin 

 détermination de la largeur B de la semelle :

sol

)
4
B
q(

B
σ


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C. Exemple de calcul

poteaux Ni (G+Q) R Moment ei Ni x ei

C14 779.4
2766.3

1.47 -4.75 -3702.15
C41 1034.8 0.24 -0.75 -776.1
C23 952.1 0.57 4.75 542.69

2.23 -3935.56

A. On obtient
kN2766.3NR i 

m42.1
R

MeN
e iii 


 

 3.15
6

18.900.3e Répartition trapézoïdale.

40.80)
18.9

1.426(1
18.9

2766.3qmin 


 kN/ml

l179.39kN/m)
18.9

1.42 x3(1
18.9

2766.3)
4
Bq( 

90m.0
200

179.39
σ

)
4
Bq(

B
sol



D’où

La surface de la semelle filante sous poteaux : ²01.179.189.0 m

La surface totale des semelles filantes sous poteaux SP :

SP= 04.68401.17  m²

ST = SP + Sv = 342.06

76%76.0
449.027
258.07

S
S

BAT

T  De la surface de l’assise.

kN/ml212.39)
18.9

1.426(1
18.9

2766.3q max 



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Conclusion :

En plus de la contrainte du sol sol qui est modérée ( barssol 2 ), les
largeurs des semelles occupent plus de la moitié de l’assise 76% c'est-
à-dire une faible bande de sol entre deux semelles filantes.

Pour cela nous opterons pour un radier général.

c- Etude du radier :

Ce radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher
renversé, dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est
soumis à la réaction du sol diminué de son poids propre.

- Rigide dans  son  plan  horizontal,
- Permet  une meilleure répartition  de la  charge sur  le  sol,
- Semble  mieux    convenir    face  aux    désordres    ultérieurs qui peuvent
provenir  des tassements éventuels,
- Facilité de coffrage et le ferraillage ;
- Rapidité d’exécution.

VIII-3 : Pré dimensionnement du radier :

 La dalle
Sous poteau, la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

20
L

h max
d 

Avec :

Une hauteur minimale de 25cm

Lmax = 5m ; cm5.27
20

550h d

On prend : hd = 30cm.
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 Hauteur des nervures :

La nervure du radier doit avoir une hauteur hn avec:

cm55
10
550h n

Calcul de la hauteur élastique

maxe L
bK
IE

L 







24

4

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur
le sol, le radier est rigide s’il vérifie :




 emax LL
2

Ce qui conduit à 3

4 32
E
K

Lh max









 




Avec :

Le : Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa

I : L’inertie de la section.

E : Module de déformation longitudinale déférée

MPa10818,865f3700E 3
c28  .

Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives.

3
91081
0434

5.5
π
2h 







  =1.18

Soit :   h=1.20 m.

Largeur de la nervure.

0.4 hn ≤ bn ≤ 0.7 hn

0.48 ≤ bn ≤ 0.84
Soit : bn= 60cm.



CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 226

Conclusion

Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant:

 Hauteur des nervures suivant les deux sens : h =1.20 cm;
 Largeur de la nervure : b = 60cm.
 Hauteur de la dalle : hd = 30 cm.

VIII-4 : DETERMINATION DES EFFORTS:

A- Charges revenant à la superstructure :

Charge permanente : G1 = 40810.7 KN

Charge d’exploitation : Q1 = 5784.6 KN

b- Charges revenant à l'infrastructure :

Pdalle =( [(3x8)+(7.15x18.9)+(1.9x9.5)]x2+(5.4x8))x0.3x25=3077.775 KN

Pnervure =262.5x0.6x1.2x25=4725 KN

 G2 : charges permanentes de l’infrastructure Grad + Gner.
G2  = 7802.775 kN.

Charge d’exploitation : Qrad = 615.55KN

c- Charges totales

Gt = poids du radier + poids de la structure :

Gt = 40810.7 + 7802.775 = 48613.475 KN.

Qt = surcharge du radier + surcharge de la structure :

Qt = 5784.6+615.55KN =6400.15KN.

d- Combinaison d’actions :
Etat Limite Ultime :

Nu = 1.35G + 1.5Q = 75228.416 KN.

Etat Limite de Service :

Ns = G + Q = 55013.625 KN.
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 Détermination de la surface nécessaire du radier :

ELU: ²m81.282
20033.1

75228.416

solσ33.1

uN
S 


radier

ELS: ²m06.275
200

625.55013

solσ
sN

radierS

D’où :   2m81.282;maxS  ELS
nec

ELU
necrad SS

22 m81.282Sm37.410S  radbat 

Remarque :

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface

nécessaire du radier, dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous

imposent les règles de BAEL, et il sera calculé comme suit :

cm60cm30;
2

120maxcm;30
2
hmax 













débL

Soit un débord de Ldéb = 60cm.

Donc on aura une surface totale du radier : Srad = Sbat +Sdeb = 476.47 m2

(autocad)

 Poids total du radier :

= Poids de la dalle + Poids de la nervure + Poids du TVO + Poids de
la dalle flottante.

- Poids de la dalle : = × × .
- Poids de la nervure : = × × × ×

n : nbre de portiques dans le sens considéré.
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- Poids de TVO : = ( − ) × − − × .= ×
Poids de la dalle flottante : = ( − ) × × .

AN :

 Poids de la dalle := × × = 476.47  × 0.3 × 25 = 3573.52 kN.

=3573.52 kN.

 Poids de la nervure :

- = × × × × = (0.6× 0.9× 25 × 262.5)= . .
 Poids du TVO := × = .× . = 157.5 m2

= ( − ) × − − ×
= (476.47 – 157.5) × (1.2 – 0.3 – 0.1) × 25 = 6379.4 kN.

 Poids de la dalle flottante := ( − ) × × = (476.47-157.5) × 0.1 × 25 = 797.42 kN

Poids  total de l’infrastructure :
GT = 14294.09 kN
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 Poids total

Gt = poids du radier + poids de la superstructure :
Gt = 14294.09 +40810.7 = 55104.79kN.

Gt = 55104.79kN.

 Surcharge total :
Qt = surcharge du radier + surcharge de la superstructure :
Qt  =6400.15KN.

 Combinaisons d’actions :
Etat Limite Ultime :

Nu = 1.35G + 1.5Q = 83991.69kN.

Etat Limite de Service :

Ns = G + Q = 61504.94kn

 Centre de gravité de la semelle du radier :

m137.10
iS

iYiS
Y;m35.15

iS
iXiS

X 


 




 
 GG

 Moments d’inertie de la semelle du radier :

4
yy

4
xx

8m147736.947I

m61495.0613I




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IX-4) Vérifications :

1- Vérification de la stabilité du radier :

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le
radier qui  est sollicité par les efforts suivants :

-Effort normal (N) du aux charges verticales.

-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

h0)j(KT0)j(KMjM 

Avec :

0)j(KM  : Moment sismique à la base du bâtiment.

0)j(KT  : Effort tranchant à la base du bâtiment.

Ixi, Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré.

h : Profondeur de l’infrastructure.

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne :

4
2σ1σ3

mσ




Ainsi on doit vérifier que :

A l’ELU : solm σ1,33
4

σσ3
σ 21 




A l’ELS : solm σ
4

σσ3
σ 21 


 Fig. VI-2 : Diagramme des

contraintes

V
I

M
S
Nσ 2,1 
rad

σ 1

σ 2
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 Sens x-x :

mkn.64.63125M 0 

T0 = 6586.1 kn = +
kNm.96.710281.2)(6586.164.63125M X 

 ELU :
Nu = 83991.69kN.

2

Y

X

rad
1 kN/m66.18335.15

8147736.947
71028.96

476.47
83991.69V

I
M

S
Nσ 

2

Y

X

rad
2 kN/m3.17635.15

8147736.947
71028.96

476.47
83991.69V

I
M

S
Nσ 

D’où 2
m kN/m82.181

4
176.3183.663σ 


 ;

2
solm kN/m266σ1,33σ   Condition vérifiée

 ELS :
Ns = 61504.94kN

2

Y

X

rad
1 kN/m46.13635.15

8147736.947
71028.96

476.47
61504.94V

I
M

S
Nσ 

2

Y

X

rad
2 kN/m70.12135.15

8147736.947
71028.96

476.47
61504.94V

I
M

S
Nσ 

D’où 2
m kN/m77.132

4
121.70136.463σ 


 ;

2
solm kN/m200σσ   Condition vérifiée
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 Sens y-y

mkn.39.102450M0 

T0 = 6950.3 kn = +
kNm.75.1107901.2)(6950.339.102450M Y 

 ELU :
Nu = 83991.69N

2

x

y

rad
1 kN/m85.20275.14

061.61495
75.110790

476.47
83991.69V

I
M

S
Nσ 

kN/m70.14975.14
061.61495
75.110790

476.47
83991.69V

I
M

S
Nσ
rad

2 
x
y D’où ;

2
m kN/m64.189

4
149.70202.853σ 




 Condition vérifiée

 ELS :
Ns = 61504.94kN

2

x

y

rad
1 kN/m65.15575.14

061.61495
75.110790

476.47
61504.94V

I
M

S
Nσ 

kN/m51.10275.14
061.61495
75.110790

476.47
61504.94V

I
M

S
Nσ
rad

2 
x
y D’où ;

2
m kN/m36.142

4
102.51155.653σ 




 Condition vérifiée

.kN/m266σ1,33σ 2
solm 

.kN/m200σσ 2
solm 



CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 233

2- Vérification de la contrainte de cisaillement :

Il faut vérifier que : uτuτ 











 




 ;4MPa
bγ
f0,15

minτ
db

uT
uτ c28

max

MPa2,5;4MPa
1,5

250,15minτ

1.795MPam1795.43KN/
0,271

484.76
uτ

484.76KN
2

5.5
476.47

183991.69
uT

2

L

S

buN

2
L

uquT

cm27300,90,9.hd;cm100b

2

max

max

rad

maxmax

d








 




















 uτuτ Condition vérifiée.

3- Vérification à l’effort sous pressions :

P ≥ α SRadier γ Ζ

P : Poids total à la base du radier

γ : Poids volumique de l’eau = 10 kN/m3

Z : Profondeur de l’infrastructure Z = 1.2 m.

α: coefficient de sécurité vis à vis du soulèvement α = 1,5

P = 55104.79kN.

8576.46kN1.210476.47kN.1.5ZγSα radier 

kN46.8576P   Condition vérifiée
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4- Vérification au poinçonnement :

Aucun calcul au poinçonnement n’est exigé si la condition suivante est
satisfaite

c28cu fU0,045N 

 Vérification pour les poteaux :

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité par la formule
suivante :

c28cu fU0,045N 

Avec

Nu : charge de poteau à L’ELU égale à 1605.2kN (le poteau le plus
sollicité)

Uc : périmètre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du
radier

h : hauteur de la nervure égale à 1.2cm

Nu = 1605.2 kN ≤ 7650 kN  Condition vérifiée.

b

a

b’=h+b

a’=a+h

   
kN7650250006.80.0452.1605N

6.8m21.220.50.522hbaU

u

c



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 Vérification pour les voiles

Pour une bande de largeur b =1 m

Il faut vérifier que  ( c28iu fU0,045N  )

Avec :   7.2m21.2210.2U i 

Nu : charge de calcul à L’ELU du voile

le plus sollicité vaut 4650.1 kN

Donc

8100kN250006.80.045 

kN81004650.1  Condition vérifiée

à= e+h

b’=b+h

e
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IX-5 : Ferraillage du radier :

1- Ferraillage de la dalle :

La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à
un chargement uniforme et encastrée sur quatre cotés,

 0,4
l
l

ρ
y

x
x La dalle travaille dans un seul sens.

 1ρ0,4 x La dalle travaille dans les deux sens

Remarque : Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement
voisins ; et afin d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique,
on adopte la même section d’armatures, en considérant pour les calculs le
panneau le plus sollicité.

-Identification du panneau le plus sollicité :

82.0
4.4

65.3
)3.07.4(
)3.095.3(

yL
xL

ρ 





0.4 < α  ≤ 1 → La dalle travaille dans les deux sens.

Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximale maxσ m ,
la contrainte due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris
par le sol.

Lx = 3.95m

Ly=4.7m
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La contrainte moyenne à l’ELU :

2infsup /64.189
4

σσ3
σ mKNm 




La contrainte moyenne à l’ELS :

KNm 36.142
4

σσ3
σ infsup 




A l’ELU :   lm KN/m98.731)
47.476
79.5510464.189(

radS
radG

ELUmσumq 

A l’ELS :   .KN/m70.261)
47.476

79.5510436.142(
radS
radG

Emσmq lmxLSs 

 Calcul a l’état limite ultime:
Les tables de Pigeaud donnent la valeur des coefficients µx et µy :

82.0
yL
xL

ρ 








631.0
0542.0

y

x




Moment isostatique :
Mo-x = µx ×qu × Lx²
Mo-y = µy ×Mx

On aura donc :
KNm66.3335.536310.yM

m.KN35.5365.389.7305420.xM 2





Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures,
nous allons affecter aux moments isostatiques les coefficients réducteurs
suivants :

0.85 : pour les moments en travées,
0.50 : pour les moments sur appuis intermédiaires,
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 Sens de la petite portée :
Moments aux appuis Moments en travée

 

 
KNm67.26uaM

35.530.5uaM
maxuM0.5uaM





  

 
m.KN34.45utM

35.53850.utM
maxuM850.utM







-En appuis :
Max=45.34KN.m

SSA0,3920.044
14.227100

1045.34
fbudb

Maμ 2

3

2 








Aax= = . ×. × × =4.93cm²

Aax= 4.93 cm².

Soit : 5HA12 =5.65cm²/ml avec un espacement de 20cm.

-En travée :
Mtx=187KN.m

SSA0,3920260.
14.227100

1067.26
fdb
tM

μ 2

3

2 








bu

Aax= = . ×. × × =2.87

Atx = 2.87 cm².

Soit : 4HA12 = 4.52cm²/ml avec un espacement de 25cm.
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 Sens de la grande portée :
Moments aux appuis Moments en travée

 

 
KNm83.16uaM

66.330,5uaM
maxuM0,5uaM





  

 
m.KN61.28utM

66.33850,utM
maxuM850,utM







-En appuis :
May = 28.61KN.m

SSA0,392028.0
14.227100

1061.28
fdb
tM

μ 2

3

2 








bu

Aax= = . ×. × × =2.44

Aay =2.44cm².

Soit : 4HA10= 3.14cm²/ml avec un espacement de 25cm.

-En travée :
Mty = 16.83KN.m

SSA0,392016.0
14.227100

1083.16
fdb
tM

μ 2

3

2 








bu

Aax= = .. =1.80

Aty = 1.80 cm².

Soit : 4HA10 = 3.14cm²/ml avec un espacement de 25cm.

Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier

Sens de la grande
portée

Sens de la petite
portée

Armatures en appuis 4 HA10/ml 5HA12/ml

Armatures en travée 4HA10/ml 4HA12/ml
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Les armatures en travée constitueront le lit supérieur, et les armatures en appuis
le lit inferieur.

 Vérification à l’état limite ultime :

 Condition de non fragilité :
As ≥ Amin=0.23bdft28/fe

Amin=3.26cm2

Les sections choisies que se soit en travée ou aux appuis dans le sens
de la grande portée ne  sont pas vérifiées.

Donc, on opte pour le ferraillage suivant :

5HA10  = 3.92 cm² aux appuis  avec un espacement St=20cm

5HA10=3.92 cm² en travée avec un espacement St=20cm

Sens de la grande
portée

Sens de la petite
portée

Armatures en appuis 5HA10/ml 5HA12/ml

Armatures en travée 5HA10/ml 4HA12/ml

 Vérification des espacements : (BAEL91/A8.2, 42)

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les
valeurs ci-dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle.

Sens de la petite portée :

St ≤ min {3h; 33cm} = 33cm

St = 25cm  33cm
Sens de la grande portée:

St ≤ min {4h; 45cm} = 45cm

St = 20cm  45cm
La condition de l’espacement des armatures est vérifiée dans les deux

sens.
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 Vérifications l’état limite de service :

On peut se dispenser de cette vérification si la condition suivante est
satisfaite:

100
c28f

2
1γ

d
yα 


 Avec :

s

u

M
M



Msx=19.28KNm ;
Msy=12.17KNm

Moments aux appuis Moments en travée

 
 

mKNM
M

MM

sa

sa

ssa

.64.9
28.195,0

5,0 max




  
 

mKNM
M

MM

st

st

sst

.39.16
28.1985,0

85,0 max






-Aux appuis :

µ= = .
² . 0.008  α = 0.0100

1.1
100
25

2
1-2.701.0α 

-En travée :

µ= = .
² . =0.016  α = 0.0201

1.1
100
25

2
1-2.70201.0α 

La condition est vérifier donc il n’est pas nécessaire de vérifier les
contraintes du béton a l’ELS
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2- Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de
longueur L = 60cm,  soumise à une charge uniformément repartie.

 Sollicitation de calcul :

A l’ELU :

  lm KN/m98.731)
47.476
79.5510464.189(

radS
radG

ELUmσumq 

m.KN31.13
2

60.098.73
2
uP

uM
22








L

A l’ELS :

  .KN/m70.261)
47.476

79.5510436.142(
radS
radG

Emσmq lmxLSs 

m.KN806.4
2

60.070.26
2
sP

M
22








L

S

3- Calcul des armatures :

a) Armatures principales :

b = 1 m ;      d = 27 cm ;     fbc = 14,2 MPa ;  σS = 348 MPa

0,392rμ02.0
14,227100

1020.70
fdb

uM
uμ 2

3

bu
2 









µu = 0.02 → βu = 0.990

60cm

Fig. IX-3 : Schéma statique du débord



CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 243

/mlcm22.2
348279900.

1070.20

sσduβ
uM

uA 2
3










Soit : AU = 5HA10/ml = 3.92cm2/ml

Avec St = 20cm.

b) Armatures de répartition :

2cm98.0
4
92.3

4
A

rA  /ml

Soit Ar = 3HA10 /ml  = 2.35cm2/ml

Avec St = 20cm.

5- Vérification à l’ELU :

 Vérification de la condition de non fragilité :
228

min cm26.3
400

2,1271000,23

ef
fdb0,23

A 





 t

2
min

2 cm26,3Acm92.3uA  …………………condition vérifiée.

Donc on adopte AU = 5HA12/ml = 3.92cm2/ml

6- Vérification à l’ELS :

7.2
s

u

M
M



s = 0.004  = 0.0050

1.1
100
25

2
17.2

100
f

2
1γ0050.α 28 





 C …………………..condition vérifiée.

 Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS.
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7- Ferraillage des nervures :

Pour le calcul des efforts, on utilise le logiciel ETABS :

NB :

A cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du

béton tendu, nous allons effectuer des corrections aux moments trouvés par la

méthode des trois moments :

-Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

-Augmentation de 1/3 pour les moments en travée.

Pour les charges triangulaires :

lm =0.333×lx.

lt =0.25×lx.

Pour les charges trapézoïdales :

lm=lx. (0.5-ρx
2/6).

lt=lx. (0.5-ρx/4).

Qu=qu x lm.

Qs=qs x lm

Qu=qu x lt.

Qs=qs x lt

Pour les moments fléchissant.

Pour les efforts tranchant.
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 Détermination des charges :

ELU : qu = 98.73 KN/m

ELS : kN/m70.26q s 
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Sens longitudinale : (File 2)

- Calcul des charges :

Pour tous les panneaux :0.4 ≤ ≤ 1 ⇒ le chargement se répartit sur la nervure sous une forme triangulaire.

moment fléchissant effort tranchant
panneau lx ly Ρ Chargement lm lt qu qs Qu ∑	Qu Qs ∑	Qs Qu ∑	Qu Qs ∑	Qs

B-C
1 3.2 5.5 0.58 triangle 1.07 0.80 73.98 26.7 78.83

157.67
28.45

56.90
59.18

118.37
21.36

42.722 3.2 4.7 0.68 triangle 1.07 0.80 73.98 26.7 78.83 28.45 59.18 21.36
C-D

1 3.95 5.5 0.72 triangle 1.32 0.99 73.98 26.7 97.31
194.62

35.12
70.24

73.06
146.11

26.37
52.732 3.95 4.7 0.84 triangle 1.32 0.99 73.98 26.7 97.31 35.12 73.06 26.37

E-F
1 1.9 5.5 0.35 triangle 0.63 0.48 73.98 26.7 46.81

93.61
16.89

33.79
35.14

70.28
12.68

25.372 1.9 1.89 0.99 triangle 0.63 0.48 73.98 26.7 46.81 16.89 35.14 12.68
F-G

1 5.4 5.5 0.98 triangle 1.80 1.35 73.98 26.7 133.03
266.06

48.01
96.02

99.87
199.75

36.05
72.092 5.4 0.9 6.00 triangle 1.80 1.35 73.98 26.7 133.03 48.01 99.87 36.05

G-H
1 1.9 5.5 0.35 triangle 0.63 0.48 73.98 26.7 46.81

93.61
16.89

33.79
35.14

70.281
12.68

25.372 1.9 1.89 0.99 triangle 0.63 0.48 73.98 26.7 46.81 16.89 35.14 12.68
H-I

1 3.95 5.5 0.72 triangle 1.32 0.99 73.98 26.7 97.31
194.62

35.12
70.24

73.06
146.11

26.37
52.732 3.95 4.7 1.19 triangle 1.32 0.99 73.98 26.7 97.31 35.12 73.06 26.37

B-C
1 3.2 5.5 0.58 triangle 1.07 0.80 73.98 26.7 78.83

157.67
28.45

56.90
59.18

118.37
21.36

42.722 3.2 4.7 0.68 triangle 1.07 0.80 73.98 26.7 78.83 28.45 59.18 21.36
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 ELU

Fig. IX-5 : Schéma statique de la nervure

Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.U
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Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.U
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- Calcul des armatures :
m.kN96.493M max

t 

kN.m98.532M max
a 

b = 60 cm, h = 1.20 cm, d = 115 cm   , fbc = 14, 2 Mpa   , st = 348 Mpa

 Aux appuis :

kN.m98.532M max
a 

0,392u0.047
14,211560

1098.532
fdb

M
μ 12

3

bc
2
app

u 






La section est simplement armée

0.976β046.0μu 

2
3

st

app
sa cm65.13

3481150.975
1098.532

σdβ
M

A 







Soit : 4HA16 + 4HA14 Chapeaux = 14.19 cm².

 En travée :

kN.m96.493Mt 

0,392u0.044
14,211560

1096.493
fdb

Mtμ l2

3

bc
2u 







La section est simplement armée.

0.978β044.0μ u 

2
3

st
st cm62.12

3481150.978
1096.493

σdB
MtA 







Soit : 4HA16 + 4HA14 =14.19 cm.
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 ELS

Fig. IX-8 : Schéma statique de la nervure

Fig IX-9 :Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.S
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Fig IX-10 : Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.S
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- Vérification à l’E.L.S :
On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

uc

M
Mavecf




  :
1002

1 28

Sens Zone Mu Ms Rapport Obs.
X- X Appuis -532.98 -214.38 2.48 0.018 0.0201 0.99 Condition vérifiée

Travée 493.96 197.79 2.49 0.016 0.0227 0.99 Condition vérifiée
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 Sens longitudinale : nervure (file C)

 Calcul des charges :
Pour tous les panneaux :0.4 ≤ ≤ 1 ⇒ le chargement se répartit sur la nervure sous une forme trapézoïdale.

moment fléchissant effort tranchant
panneau lx ly Ρ Chargement lm lt qu qs Qu ∑	Qu Qs ∑	Qs Qu ∑	Qu Qs ∑	Qs

1-2
1 3.2 4.7 0.68 Trapèze 1.35 1.06 73.98 26.7 100.08

211.79
36.12

76.44
78.07

162.79
28.18

58.752 3.95 4.7 0.84 Trapèze 1.51 1.15 73.98 26.7 111.71 40.32 84.71 30.57
2-4

1 3.2 4 0.80 Trapèze 1.26 0.96 73.98 26.7 93.12
191.73

33.61
69.20

71.02
144.99

25.63
52.332 3.95 4 0.99 Trapèze 1.33 1.00 73.98 26.7 98.62 35.59 73.97 26.70

4-5
1 3.2 5.4 0.59 Trapèze 1.41 1.13 73.98 26.7 104.51

224.56
37.72

81.05
83.30

175.97
30.06

63.512 3.95 5.4 0.73 Trapèze 1.62 1.25 73.98 26.7 120.05 43.33 92.67 33.45
5-6

1 3.2 4.7 0.68 Trapèze 1.35 1.06 73.98 26.7 100.08
211.79

36.12
76.44

78.07
162.79

28.18
58.752 3.95 4.7 0.84 Trapèze 1.51 1.15 73.98 26.7 111.71 40.32 84.71 30.57
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 ELU

Fig. IX-5 : Schéma statique de la nervure

Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.U
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Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.U
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- Calcul des armatures :
kN.m29.361M max

t 

KN.m94.550M max
a 

b = 60 cm, h = 120cm, d = 115 cm   , fbc = 14, 2 MPa   , st = 348 MPa

 Aux appuis :

KN.m94.550M max
a 

0,392u0.048
14,211560

1094.550
fdb

M
μ 12

3

bc
2
app

u 






La section est simplement armée

0,971β048.0μu 

2
3

st

app
sa cm11.14

3481150.975
1094.550

σdB
M

A 







4HA16 + 4HA14 Chapeaux = 14.19 cm.

 En travée :

kN.m29.361M max
t 

La section est simplement armée.

0.984β032.0μ u 

2
3

st
st cm17.9

3481150.984
1029.361

σdB
MtA 







Soit : 4HA16+2HA12 = 12.09 cm2.

0,392u0.032
14,211560

1029.361
fdb

Mtμ 12

3

bc
2u 






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 ELS

Fig. IX-8 : Schéma statique de la nervure

Diagramme du moment fléchissant à l’E.L.S
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Diagramme de l’effort tranchant à l’E.L.S
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 Vérification à l’E.L.S :
On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

uc

M
Mavecf




  :
1002

1 28

Sens Zone Mu Ms Rapport Obs.
X- X Appuis 550.94 232.86 2.32 0.02 0.0252 0.91 Condition vérifiée

Travée 361.29 159.27 2.26 0.013 0.0151 0.88 Condition vérifiée

 Vérification à l’ELU :
 Condition de non fragilité :

vérifiéeConditioncm6.7
400

1.21056023.0
f

fdb0,23
A 2

e

t28
min 

xxx

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.

 Armatures transversales :

Diamètre minimal :
Selon le BAEL91(A.7.2,2), le diamètre minimal des armatures transversales
doit vérifier :

  mm1660;16;2.34min
10

;;
35

minφ t 







bh
l

mm8φ:soit t 

Espacement des armatures :

 En zone nodale :

Soit : St =10 cm.

 En zone courante :
St ≤ h/2 = 60 cm.

Soit : St = 15 cm.

 19.2;27.5min12φ;
4
hminS 1t 











CHAPITRE VIII ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Page 260

 Armatures transversales minimales :
Amin = 0,003×St× b = 2.7cm2.

Soit : At = 4HA10 = 3,14 cm2 (2 cadres).

 Vérification de la contrainte de cisaillement

MPa.52MPa4;
γ

f0,15minτ
db.

T
τ

b

c28
u

maxu
u 











Avec : Tu max =667.92kN

MPa97.0
1150600

1092.667τ
3





u

2,5MPaτ0.97MPaτ uu  ………………………… La condition est vérifiée.

CONCLUSION :

Ferraillage du radier :

1) Ferraillage de la dalle :

 Sens de la petite portée :
En appuis :
5 HA10 = 3.92cm²/ml avec un espacement de St=20cm.

En travée :
Soit : 5 HA10 = 3.92cm²/ml avec un espacement de St=20cm.

 Sens de la grande portée :
-En appuis :

Soit : 5HA12= 5.65cm²/ml avec un espacement de St=20cm.

-En travée :

Soit : 4HA12 = 4.52cm²/ml avec un espacement de 12.5cm.

2) Ferraillage du débord :

Armatures principales : AU = 5HA12/ml

Armatures de répartition : Soit Ar = 3 HA10 /ml
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3) Ferraillage des nervures :

1. Armatures longitudinales :

Sens longitudinal :

En appuis :
4HA16+4HA14 =cm²/ml avec un espacement de 15cm.

En travée :
4HA16+4HA14 = cm²/ml avec un espacement de 15cm.

Sens transversal :

4HA16+4HA14 =cm²/ml avec un espacement de 15cm.

En travée :
4 HA16+2HA12= cm²/ml avec un espacement de 15cm.

2. Armatures transversales :

At = 4HA10 = 3.14 cm2 (02 cadres ).



CONCLUSION
Conclusion

Arrivés au terme de notre travail, ce projet de fin d’études est une

première expérience qui nous a permis de mettre en pratique une partie des

connaissances théoriques acquises durant notre  formation en nous  basant

sur les documents techniques et les règlements en vigueur. Ainsi nous avons

pu mettre en évidence certaines méthodes et  principes de base qui doivent

être pris en considération dans la conception des structures en béton armé.

Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie

Civil sur tous les niveaux, en particulier dans le domaine de l’informatique

(logiciels de calcul), comme exemple, nous citerons ETABS avec lequel nous

nous sommes familiarisés durant la réalisation de ce projet.

D’après l’étude que nous avons faite, il convient de souligner le point

suivant :

•  Le séisme en tant que chargement dynamique reste l’une des plus

importante et dangereuse action à considérer dans le cadre de la conception

et calcul des structures ;

•  Dans la conception parasismique, il est important que l’ingénieur

aboutisse à une conception plus adéquate - dans la mesure du possible - vis-

à-vis de l’architecture et une sécurité parasismique sans surcoût important.

Nous finissons cette étude en ayant satisfaction d’avoir renforcé notre
sens du concret.
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