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Introduction Générale

Introduction général

La construction des bâtiments a connu un développement rapide, surtout après la

seconde guerre mondiale. L’homme doit toujours suivre le progrès et apprendre les

nouvelles techniques de construction qui permettent d’améliorer le comportement

des structures et assurer une fiabilité maximum de la structure vis-à-vis des dégâts

naturels tel que les séismes.

Comme l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques,

donc elle se présente comme étant une région à forte activité sismique, c’est

pourquoi elle a de tout temps été soumise à une activité sismique intense. Le dernier

séisme dévastateur du 21 mai 2003, qui a touché les régions de centre du pays

(Boumèrdes, Alger et Tizi ouzou) est un grand exemple très probant d’énormes

pertes tant humaines que matérielles.

Les expertises effectuées suite au séisme 2003 ont révélé que la plupart des

bâtiments endommagés au tremblement de terre. Pour cela, il y a lieu de respecter

les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la

structure.

A cet effet, et à travers le monde, on a créé et imposé des règlements visant à

cadrer les constructions en zones sismiques et à les classer, afin de mieux les

concevoir et réaliser. Dans notre pays, on utilise le RPA99 révisé en 2003 comme

règlement parasismique.

Ces règlements sont le fruit de longues années d’expériences et de recherche

approfondie, dont le but est d’offrir un seuil de sécurité qui permettra de protéger les

vies humaines et de limiter les dommages lors des secousses sismiques.
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Présentation de l’ouvrage.
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I.1 Introduction :

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage à savoir :

* ses caractéristiques géométriques (longueur et largeur)

*ses éléments constitutifs (éléments structuraux et non structuraux).

* les caractéristiques des matériaux composant l’ouvrage.

I.2 Présentation de l’ouvrage à étudier :

Notre projet consiste en l’étude et calcul des éléments résistants d’un bâtiment R+8 à usage

d’habitation à ossature mixte (constituée de portiques et de voiles en béton armé). Ce bâtiment

classé comme ouvrage d’importance moyenne (groupe d’usage 2) sera implanté à la wilaya de

Tizi ouzou qui est, selon le RPA99 modifié en 2003, une zone de moyenne sismicité

(zone IIa).

C’est un bâtiment qui comporte :

- un RDC et 08 étages courants à usage d’habitation.

- 01 cage d’escalier.

- 01 cage d’ascenseur.

- une terrasse inaccessible.

I.2.1 Caractéristique géométrique de l’ouvrage :

Le bâtiment est constitué d’un seul bloc en forme rectangulaire de dimensions suivantes :

 La hauteur totale du bâtiment ………………..28,05 m

 La hauteur du RDC ………………………….. 3,06 m

 La hauteur des étages courants ……………….3,06 m

 La longueur totale du bâtiment………….…...21,50 m

 La largeur totale du bâtiment ……….......... 11,56 m

 La hauteur de l’acrotère ……………………... 0,60 m

I.2.2 Propriétés mécanique du sol d’assise :

Le dossier géotechnique nous a fourni les données suivantes :

 La contrainte admissible du sol : 2.0 bar

 Le site est considéré comme meuble : s3

I.3 Elément de la structure :

I.3.1 L’ossature :

Le bâtiment a une ossature mixte constituée de :

 portiques transversaux et longitudinaux destinés essentiellement à reprendre les

charges et les surcharges verticales.
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 voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal)

constituant un système de contreventement rigide et assurant la stabilité de l’ensemble

de l’ouvrage vis-à-vis des charges horizontales en plus des charges verticales (séismes,

vent... etc.)

I.3.2 Les planchers :

Les planchers sont des aires planes limitant les différents niveaux, supportant et transmettent

aux éléments porteurs les charges et les surcharges.

Notre bâtiment comporte deux types de planchers

Les planchers des étages courants sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression

reposant sur des poutrelles préfabriquées.

Le plancher terrasse est inaccessible et comportera un système complexe d’étanchéité

multicouche en forme de pente de 1,00 % pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales.

Les dalles pleines en béton armé sont prévues pour les balcons et le plancher porteur de

l’appareil de levage (ascenseur).

Dans notre cas nous avons opté pour un plancher à corps creux pour les raison suivantes :

1- facilité de réalisation.

2- réduction de la masse du plancher et par conséquent l’effet sismique.

3- économie dans le coût de coffrage (les poutrelles et le corps creux forment un coffrage

perdu)

I.3.3 Maçonnerie (remplissage) :

 Les murs extérieurs : ils seront réalisés en double cloisons de 25 [cm]

d’épaisseur, en briques creuses de 10 [cm] avec une lame d’air de 5 [cm].

 2- Les murs de séparation intérieurs : ils seront réalisés en simples cloisons

(briques creuses de 10 [cm] d’épaisseur).

I.3.4 Les escaliers :

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et paliers)

permettant d’accéder aux différents niveaux. Notre bâtiment est composé d’une cage

d’escaliers

I.3.5 Cage d’ascenseur :

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur, réalisée en voiles en béton armé.
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I.3.6 L’acrotère :

Au niveau de terrasse, le bâtiment est entouré d’un acrotère en béton armé de 60 cm de

hauteur.

I.3.7 Les revêtements :

Les revêtements seront comme suit :

- carrelage pour les planchers et les escaliers.

- céramique pour les salles d’eaux et cuisines.

- mortier de ciment pour les murs de façades, cages d’escaliers et les locaux humides.

- plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

I.3.8 Les Coffrages :

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles et un coffrage classique en bois pour les

portiques.

I.3.9 Les fondations :

Par leur position et leur fonction stabilisatrice dans la structure, elles constituent une partie

importante de l’ouvrage. C’est une liaison directe entre la structure et le sol.

Elles assurent aussi la transmission des charges et surcharges au sol.

Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage.

I.4 Hypothèse de calcul :

Le calcul de cet ouvrage est effectué conformément au règlement BAEL 91(béton armé aux

états limites) basé sur la théorie des états limites.

I.4.1 Etats limites ultimes (ELU) :

Les états correspondent à la valeur maximale de la capacité portante de la construction

soit :

- équilibre statique.

- résistance 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.
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- l’allongement unitaire de l’acier est limité à 10 ‰ et le raccourcissement unitaire du

béton est limité à 3‚5 ‰ dans le cas de la flexion simple ou composée et à 2 ‰ dans le

cas de la compression simple.

I.4.2 Etats limites de service (ELS) :

Ils constituent les frontières au-delà des quelles 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.

 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 ܛ۳) = ૚૞۳ܖ;܊ = ૚૞)

I.5 Caractéristiques mécaniques des matériaux :

I.5.1 Le béton :

Le béton est un matériau de construction hétérogène constitué par mélange de ciment, de

granulats (sable et gravier) et de l’eau, il est caractérisé du point de vue mécanique par sa

résistance à la compression qui varie en fonction de la granulométrie, le dosage en ciment, la

quantité d’eau de gâchage et l’âge du béton. Le béton sera conforme aux normes BAEL 91 et

le RPA 99 version 2003 applicable en ALGERIE.

Dans le cas courant, le béton utilisé est dosé à 350kg/ ࢓ ૜ de ciment (CPJ 325).

Les composants du béton :

Ciment : est un liant hydraulique, c'est-à-dire une matière inorganique finement moulue qui,

gâchée avec de l’eau, forme une pâte faisant prise et durcit, et qui après durcissement

conserve sa résistance.

L’eau de gâchage : l’eau employée pour le béton doit être de l’eau potable car tout usage

d’autres eaux peut nuire au béton. Tout excès se traduit par augmentation du retrait, une

augmentation de porosité et une chute de résistance.
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Les granulats : leur taille est comprise entre 0 et 125 mm, leur nature et leur forme varient en

fonction des gisements et les techniques de production. Dans un béton, les granulats apportent

la consistance, le volume et la résistance. Ils présentent le squelette du béton.

I.5.1.1 Résistance du béton :

On définie deux types de résistance :

a) Résistance caractéristique à la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance mécanique à la compression à l’âge de 28

jours notée 28fc . Cette valeur est déterminée à la base d’écrasements d’éprouvettes

normalisées de forme cylindrique (d=16 et h=32) par compression axiale après 28 jours de

durcissement.

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

compression est calculée par les formules données par le BAEL91modifié 99.

fୡ୨=
୨

ସ,଻଺ା଴,଼ଷ୨
fୡଶ଼ Pour fୡ୨≤ 40MPa.

fୡ୨=
୨

ଵ,ସା଴,ଽହ୨
fୡଶ଼ Pour fୡ୨> 40MPa.

Pour l’étude de ce projet on prend 28fc = 25MPa.

b) La Résistance caractéristique à la traction :

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

définie par la relation suivante :

ftj = 0,6 + 0,06 fcj pour fcj  ≤· 60MPa,

Dans notre cas :

ft28 = 0.6 +0,06 (25) = 2,1 MPa (BAEL 91, Art A.2.1, 12)



Chapitre I Présentation de l’ouvrage.

6

I.5.1.2. Les contraintes limites:

a) La contrainte limites ultime à la compression :

Elle correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), à la perte de stabilité de forme

(flambement) et surtout à la perte de résistance mécanique (rupture), qui conduise à la ruine

de l’ouvrage.

La contrainte limite à la compression est donnée par la formule suivante :

fbu =
b

cf


2885,0

en Mpa (BAEL 91, Art A.4.3, 41)

fbu =
b

cf


2885,0

Figure I .1 Diagramme contrainte – déformation à L’ELU

Avec :

fbu : contrainte ultime du béton en compression.

 : coefficient dépendant de la durée (t) de l’application des combinaisons d’actions















eurehtsi

eureshtheuresi

eureshtsi

1...............................85,0

241......................9,0

24...................................1







t : durée probable d’application de la combinaison d’action considérée.

b : coefficient de sécurité ……………..








leaccidentelsituationen....................15,1

courantesituationen.................5,1

b

b

b) La contrainte limite de Service à la compression :

C’est l’état au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales

d’exploitation et de durabilité qui comprennent les états limites de fissuration.

bc = 0,6. fc28 Avec : bc : contrainte admissible à l’ELS

j = 28 jour : bc ═ 0,6  25 = 15 MPa.

2 ‰ 3,5 ‰

bc

 (‰)
0
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Figure I.2 Diagramme Contrainte – Déformation à l’ELS

c) La contrainte de cisaillement :

Elle est donnée par la formule suivante :

db

V
τ

0

u
u  (BAEL91, art A.5.1)

Avec :

V୳ : valeur de l’effort tranchant dans la section étudiée à (L’E.L.U)

b଴ : largeur de l’

d : hauteur utile.

 Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

 u = min (0,13 fc28, 5) MPa pour la fissuration peu nuisible.

 u = min (0,10 fc28, 4) MPa pour la fissuration préjudiciable ou très préjudiciable.

I.5.1.3. Module d’élasticité :

On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de la

déformation engendrée.

Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue deux sortes de

modules d’élasticité.

a) Module de déformation longitudinal du béton :

a-1) Module de déformation longitudinal instantané :

Lorsque la contrainte appliquée est d’une durée inférieure à 24 heures, il résulte un module

égal à :

MPaenf11000E 3
cjij



Pour j = 28 jours fc28 = 25 MPa  Ei28 = 32164,195 MPa

bc (‰)
2‰

bc

 bc
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a-2) Module de déformation longitudinal différée :

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

l’effet de fluage et du retrait du béton, on prend un module égal à :

MPaenf3700E 3
cjvj

 D’où Evj = 10818,865 MPa.

Le fluage : il correspond à un raccourcissement dans le temps sous contrainte qui se stabilise

au bout d’une période comprise entre 3 et 5 ans.

Le retrait : c’est un phénomène de raccourcissement différé due principalement au départ de

l’eau libre interne.

b) Module de déformation transversale du béton :

Le module de déformation transversale est donné par la formule suivante :

2(1 )

E
G






Avec :

E : module de Young

υ=
déformation relative trasversale

déformation relative longitudinale

υ : coefficient de Poisson ;                                                     

υ =0…... pour le calcul des déformations en considérant le béton à l’ELU

υ =0.2….pour le calcul des déformations en considérant le béton à l’ELS

I.5.2. Acier :

a) Définition :

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la compression.

Dans le présent projet, nous aurons à utiliser 03 types d’aciers dont les principales

caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :
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b) Caractéristiques mécaniques des aciers utilisés :

Type d’acier Nomination Symbole
Limite

d’élasticité
Fe en MPa

Coefficient
de fissuration

Coefficient
de scellement ψ 

Aciers en
Barre

Rond Lisse
FeE235 R L 235 1 1

Aciers en
Barre

Haute adhérence
FeE400 H A 400 1,6 1,5

Aciers en treillis
Treillis soudé (T S)

TL 520(<6) T S 520 1,3 1

Tableau I.1 Caractéristiques mécaniques des aciers.

c) Module d’élasticité longitudinale de l’acier : Le module d’élasticité longitudinale de

l’acier est pris égal à : 200000=࢙ࡱ MPa.

d) Coefficient de poisson des aciers : il est pris égale =0,3.

 Dans notre cas, on utilise des aciers à haute adhérence avec une nuance

Fe E400 avec fe = 400 Mpa

e) Contrainte limite :

e-1) à l’ELU Contrainte limite ultime :

s

e
s

f


  Avec : g

௦
: coefficient de sécurité de l’acier.

g
௦
=1,00 en situation courante

g
௦
=1,15 en situation. Accidentelle ou transitoires.

+ ઽܛ =
܍܎

܁ળ.܁۳

Pente Es=200000 MPA

Figure I.3 Diagramme de contrainte déformation de l’acier

S (‰)
10%0

-10%0

SS

e
E

fe




.


+
S

fe



-
S

fe



Allongement
(Traction)

Raccourcissement

(Compression)
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e-2) à l’ELS Contrainte limite de service :

Pour limiter les fissurations et l’importance des ouvertures dans le béton, on doit limiter les

contraintes dans les armatures tendues sous l’action des sollicitations de service, en fonction

de la fissuration.

e-2-1) Fissuration peu préjudiciable : (BAEL91, art A.4.5, 32)

Dans ce cas l’élément se trouve dans des locaux couverts, il n’est soumis à aucune

condensation donc il n’est pas nécessaire de limiter les contraintes dans les aciers.

e-2-2) Fissuration préjudiciable : (BAEL91, art A.4.5, 33)

Lorsque les éléments en cause sont exposés aux intempéries ou à des condensations ou

peuvent être alternativement noyés et émergés en eau douce, il faut vérifier que :









 tjSt ffefe  110;5,0max(;

3

2
min MPA.

Fe : limite d’élasticité des aciers utilisés (Mpa)

ft28 : résistance caractéristique à la traction du béton (Mpa)

  η : coefficient de fissuration. 

     η =1 pour les aciers ronds lisses et treillis soudés. 

     η= 1,3 pour les aciers à haute adhérence (Ф<6mm)  

     η = 1,6 pour les aciers de moyenne adhérence (Ф>6mm)  

e-2-3) Fissuration très préjudiciable : (BAEL91, art A.4.5.34)

Lorsque les éléments sont exposés à un milieu agressif (eau de mer, l’atmosphère marine

ou aux gaz) ou bien doivent assurer une étanchéité, on observe la règle suivante :

s = min  tjtj ff 90,5,0 (Mpa)

 Protection des armatures : (BAEL 91, art A.7.2.4)

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

agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (C) des armatures soit conforme aux

prescriptions suivantes :

 C ≥ 1cm : pour les parois situées dans les locaux couverts et ceux non exposés aux

condensations.

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

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

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

ainsi que pour ceux exposés aux atmosphères très agressives.

 La réglementation utilisée : L’étude du présent ouvrage sera menée suivant les

règles :

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

armé suivant la méthode des états limites).

 RPA 99 modifié 2003 (règles parasismiques algériennes).



Chapitre II :

pré dimensionnement des éléments.
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II.1 Introduction :

L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure (poutres, poteaux et

voiles) passe impérativement par un dimensionnement préliminaire appelé pré

dimensionnement. Pour cela, nous évaluons les charges et les surcharges qui vient à

chaque élément porteur de la structure.

II.2 pré dimensionnement des planchers :

Le plancher est une partie horizontale de la construction, ses fonctions essentielles sont :

 la séparation entre chaque deux niveau successif d’un bâtiment.

 la transmission des différentes charges aux éléments porteurs.

 la transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de

contreventement.

 la résistance aux charges et surcharges.

 l’isolation thermique et phonique d’où l’assurance du confort et de

protection des occupants.

 Dans notre structure on a opté pour deux types de planchers : planchers à corps creux

pour les étages courants et des dalles pleines pour les balcons.

a) Plancher en corps creux :

Il constitué de corps creux et une dalle de compression en béton armé coulé sur

place et ferraillée de treillis soudé, reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton

armé, disposées suivant le sens de la plus petite portée.

La hauteur du plancher est donnée par la formule suivante :

5,22

maxL
ht  (BAEL 91, modifié 99, Art B.6.8.423)

Avec :

ht : hauteur total du plancher en (cm).

Lmax : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles en (cm).

 Remarque :

Pour le pré dimensionnement des planchers on se référera dans un premier temps au RPA

99 version 2003 En zone sismique II, la section minimale des poteaux doit être supérieure ou

égale à (25x25) cm2.
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Lmax = 444 – 25 = 419 cm

ht ≥
419

22,5
= 18,62 cm

Nous adopterons un plancher de 20 cm d’épaisseur de (16+4) ⟾ ht=20 cm.

Soit :

Epaisseur de corps creux =16 cm.

Epaisseur de la dalle de compression = 4 cm.

Figure II.1 plancher en corps creux (16+4)

b) Plancher en dalle pleine

Les planchers en dalle pleine sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par

rapport aux autres dimensions.

L’épaisseur de la dalle pour les portes à faux et compris les balcons est donnée par la

formule suivante :

e ≥ L0 / 10

L0 =1,20 m : portée libre du porte à faux.

e : épaisseur de la dalle.

e ≥ 120 / 10 → e ≥ 12,00 cm

On adoptera une épaisseur de 15 cm

II.3 pré dimensionnement des poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé qui transmettent les

charges aux éléments verticaux (poteaux, voiles).
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Les dimensions d’une poutre de section rectangulaire simplement appuyée (poutres

isostatiques) sont données par la formule empirique suivante :

Lmax /15  ≤ ht ≤  Lmax /10

0,4ht ≤ b ≤  0,7ht

 ht : hauteur de la poutre.

 Lmax : portée libre entre nus d’appuis.

 b : largeur de la poutre.

 On distingue deux types des poutres :

a) Poutres principales (sens transversal) :

Ce sont des poutres porteuses.

La hauteur de la poutre : Lmax /15  ≤ ht ≤  Lmax /10

Lmax = 568 – 25 = 543 cm

                       543/15≤ ht ≤543/10       36,2 ≤ ht ≤ 54,3 cm        soit ht = 45 cm

La largeur de la Poutre : ૙,૝ܜܐ≤ ܊ ≤ ૙,ૠܜܐ

0.4 (45)  b  0.7 (45)  18,00  b  31,50 cm soit b = 30 cm

 Vérifications relatives aux exigences du RPA : (RPA99, Art 7.5.1)

 b≥ 20 cm ………….30 ≥ 20 cm                      condition Vérifiée 

 ht≥ 30 cm………….45 ≥ 30cm                       condition Vérifiée

 ht /b ≤4…………… 45 /30 = 1,5 ≤ 4               condition Vérifiée

 donc la section de la poutre principale (sens transversal) : (30x45) cm²

30

b) Poutres secondaires (sens longitudinal) :

Ce sont des poutres parallèles aux poutrelles.

La hauteur de la poutre : Lmax /15≤ ht ≤  Lmax /10

P.P 45
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Lmax = 444 – 25 = 419 cm

419 /15 ≤ ht ≤ 419 /10   27.93 ≤ ht ≤ 41,9 cm        soit  ht = 35 cm

La largeur de la Poutre : ૙,૝ܜܐ≤ ܊ ≤ ૙,ૠܜܐ

0,4 (35)  b  0,7 (35)  14,00  b  24.50 cm soit b = 25 cm

 Vérifications relatives aux exigences du RPA : (RPA99, Art 7.5.1)

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

 ht ≥ 30 cm…………...35 ≥30 cm                       condition Vérifiée

 ht /b ≤ 4……………...35 /25 = 1,40 ≤ 4            condition Vérifiée

 donc la section de la poutre secondaire (sens longitudinal) : (25x35) cm²

25

II.4 pré dimensionnement des poteaux :

Les poteaux sont des éléments porteurs qui transmettent aux fondations tous les efforts

provenant de la superstructure le pré dimensionnement des poteaux sera fait à l’ELS

en compression simple, en considèrent un effort N qui sera appliqué sur la section de

béton du poteau le plus sollicité, cette section transversale est donnée par la relation

suivante :

≤࢙
ܛۼ
തതതതതࢉ࢈࣌

ܛۼ : effort de compression =ܛۼ� G + Q

S : section transversale du poteau.

:തതതതതࢉ࢈࣌ contrainte limite de service du béton en compression.

=തതതതതതࢉ࢈࣌�� 0,6 ௖݂ଶ଼= 0.6 x 25 = 15 Mpa

P.S
35
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II.4.1 détermination des charges et surcharges :

Il s’agit de déterminer la nature et l’intensité des différentes charges ou actions qui

agissent sur la structure en tenant compte du document technique règlementaire en

l’occurrence le DTR BC.2.2 (charges permanentes et charges d’exploitation).

II.4.1.1 Les charges permanentes :

a) Plancher terrasse inaccessible (Figure II.2) :

Tableau II.1 Charge permanente de la terrasse.

N° Eléments
Epaisseurs

(m)

Poids
volumique

(KN/ܕ ૜)
Charges
(KN/ܕ ૛)

1 Protection gravillon 0,05 20 1,00

2 Etanchéité multicouche 0,02 6 0,12

3 Béton en forme de pente 0,07 22 1,54

4 Isolation thermique 0,04 4 0,16

5 Plancher à corps creux 0,20 14 2,8

6 Enduit plâtre 0,02 10 0,20

GTOT = 5,83

Figure II.2 plancher terrasse.
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b) Plancher d’étage courant (Figure II.3) :

Tableau II.2 : Charge permanente de l’étage courant.

N° Elément Epaisseur (m)
Poids volumique

(KN/m3)
Charge (KN /m2)

1 Enduit en plâtre 0,02 10 0,20

2 Dalle en corps creux 0,2 14 2,80
3 Couche de sable 0,03 18 0,54
4 Mortier de pose 0,20 20 0,4

5 Revêtement en carrelage 0,02 22 0,44

6 Cloison de séparation interne 0,10 13 1,30

GTOT = 5,68

Figure II.3 plancher étage courant.

b-1) balcon (Figure II.4) :

Tableau II.3 : Charge permanente du balcon.

N° Elément Epaisseur (m)
Poids volumique

(KN/m3)
Charge (KN /m2)

1 Enduit en ciment 0,03 18 0,54
2 Dalle pleine 0,15 25 3,75
3 Couche de sable 0,03 18 0,54
4 Mortier de pose 0,02 20 0,40
5 Revêtement en carrelage 0,02 22 0,44
6 Cloison de séparation interne 0,10 13 1,30

GTOT = 6,97
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Figure II.4 balcon.

b-2) cloison extérieur (Figure II.5) :

Tableau II.4 : Charge du mur extérieur.

N° Elément Epaisseur (m)
Poids volumique

(KN/m3)
Charge (KN /m2)

1 Enduit ciment 0,02 18 0,36
2 Brique creuse (10 cm) 0,10 9 0,90
3 Ame d’aire 0,05 / 0,00
4 Brique creuse (10 cm) 0,10 9 0,90
5 Enduit plâtre 0,02 10 0,20

GTOT = 2.36

1

3

5

4

2

3
4

2

1

5

6

Figure II.5 Coupe verticale d’un mur extérieure.
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b-3) Murs intérieurs (Figure II.6) :

Tableau II.5 : Charge du mur intérieur.

Elément Epaisseur (m) La charge (KN/m2)

1. Enduit de plâtre 0,02 0,20

2. Briques creuses 0,10 0,90

3. Enduit de plâtre 0,02 0,20

G = 1,3

1

2

3

Figure II.6 Coupe verticale d’un mur intérieur.

II.4.1.2 Les charges d’exploitation :

Les charges d’exploitation données par le DTR sont :

 Plancher terrasse (inaccessible)…………………...Q = 1,00 KN/m2.

 Plancher étage courant à usage d’habitation………Q = 1,50 KN/m2.

 Plancher à usage bureau…………………………...Q = 2,50 KN/m2.

 Plancher à usage commercial……………………...Q = 4,00 KN/m2.

 L’escalier……………………………………….….Q = 2,50 KN/m2.

 Balcon…………………………………………..….Q = 3,50 KN/m2.

 L’acrotère………………………………………..…Q = 1,00 KN/m2.

II.4.2 charge et surcharge revenant au poteau :

Le poteau le plus sollicité correspond au croisement des portiques (B) et (2)
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Figure II.7 Le poteau le plus sollicité.

a) Poids propre de chaque plancher :

Surface d’influence :

SG = 1,66(2,565 + 2,715) + 1,76(2,565 + 2,715)

SG = 18,06 m²

a-1) plancher terrasse (inaccessible) :

SG x Gterrasse = 18,06 x 6,63 = 119,74 KN

a-2) plancher d’étage courant :

SG x Gétage = 18,06 x 5,68 = 102,58 KN

 Poids propre de chaque poutre :

Poutre principale :

Pp = 0,30 x 0,45 x (2,715+2,565) x 25

Pp = 17,82 KN.

Poutre secondaire :

Ps = 0,25 x 0,35 x (1,66 + 1,76) x 25

Ps = 7,48 KN.

 Poids propres total des poutres Ptot = 25,30 KN

 Poids propre des poteaux :

Pour le poids propre du poteau on utilisera la section minimale du RPA préconisé pour la

zone IIa à savoir (25x25) cm2

3,67 m

5,53 m

2,715 m

0,25 m

2,565 m

0,25 m 1,76 m1,66 m
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 Poids du poteau des étages courants

G = 0,25 x 0,25 x 3,06 x 25 = 4,781 KN.

b) charges d’exploitation :

b-1) plancher terrasse inaccessible :

Q0 = 1 x 18,06 = 18,06 KN.

b-2) plancher étage courant :

Q1 - rdc = 1,5 x 18,06 = 27,09 KN.

II.4.3 La loi de dégression des charges en fonction du nombre d’étage :

Les règles du BAEL nous imposent une dégression des charges d’exploitation et ceci

pour tenir compte de non simultanéité du chargement sur tous les plancher.

∑0 = Q0

                                                                                  ∑1 = Q 0 + Q 1

                                                                                 ∑2 = Q 0 +0.95 (Q 1+ Q 2)

          ∑3 = Q 0 +0.9 (Q 1+ Q 2 + Q 3)

          ∑4 = Q 0 +0.85 (Q 1+ Q 2 + Q 3+ Q 4)

……………………………………

          ∑n = Q 0 +
n2
n3 (Q 1+ Q 2…. + Q n)

                                                                                                               Pour   n ≥ 5 

II.6 Tableau des Coefficients de dégression de surcharges

Q0 Q1 Q2 Q3 Q4 Q5

Niveau (m) 27,54 24,48 21,42 18,36 15,30 12,24

Coefficient 1 1 0,95 0,9 0,85 0,8

Q6 Q7 Q8 Q9

Niveau (m) 09,18 06,12 03,06 00,00

Coefficient 0,75 0,714 0,687 0,667

Q4

Q5

Q0

Q1

Q2

Q3

Q6

Q7
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Terrasse = Q0

08éme = Q0 + Q1

07ème = Q0 + 0,95 (Q1+ Q2)

06ème = Q0 + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3)

05ème = Q0 +0,85 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4)

04ème = Q0 + 0,80 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5)

03ème = Q0 + 0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6)

02ème = Q0 + 0,714 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7)

01er = Q0 + 0,687 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 +Q8)

RDC = Q0 + 0,636 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7 +Q8+ Q9)

Application numérique :

Terrasse = 18,06 x 1= 18,06 [KN]

08ème = 18,06+27,09 = 45,15[KN]

07ème = 18,06 + 0,95 (2 x 27,09) = 69,531 [KN]

06ème = 18,06 + 0,90 (3 x 27,09) = 91,203 [KN]

05ème = 18,06 + 0,85 (4 x 27,09) = 110,166 [KN]

04ème = 18,06 + 0,80 (5 x 27,09) = 126,42 [KN]

03ème = 18,06 + 0,75 (6 x 27,09) = 139,965 [KN]

02ème = 18,06 + 0,714 (7 x 27,09) = 153,456 [KN]

01er = 18,06+ 0,687 (8 x 27,09) = 166,947 [KN]

RDC = 18,06 + 0,667 (9 x 27,09) = 180,681 [KN]

Tableau II.7 Tableau récapitulatif des calculs relatifs à chaque niveau et la

détermination de la section des poteaux.

Niveau

Poids des

planchers

(KN)

Poids

des

poteaux

(KN)

Poids

des

poutres

(KN)

Gtot
Gcumul

Qcumul
Ns =

Gc+Qc

Smin

(cm²)

Sadopté

(cm²)

teraasse 119.74 / 25.30 145.04 145.04 18.06 145.04 /

08 100.77 4,781 25.30 130.851 275.891 45.15 275.891 214.03 40x40

07 100.77 4,781 25.30 130.581 406.742 69.531 406.742 317.52 40x40

06 100.77 4,781 25.30 130.581 537.593 91.203 537.593 419.20 40x40

05 100.77 4,781 25.30 130.581 668.444 110.166 668.444 519.07 45x45

04 100.77 4,781 25.30 130.581 799.295 126.42 799.295 617.14 45x45

03 100.77 4,781 25.30 130.581 930.146 139.965 930.146 713.41 45x45

02 100.77 4,781 25.30 130.581 1060.997 153.456 1060.997 809.64 50x50

01 100.77 4,781 25.30 130.581 1191.848 166.947 1191.848 905.86 50x50

RDC 100.77 4,781 25.30 130.581 1322.699 180.681 1322.699 1002.25 50x50
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Les sections adoptées sont comme suite :

 Du RDC au 02éme étage 50x50 cm²

 Du 03éme au 05ème étage 45x45 cm²

 Du 06ème au 08ème étage 40x40 cm²

NB : Les sections des poteaux adoptées dans ce chapitre risquent d’être modifiées

prochainement pour les raisons suivantes :

 si les sections de ferraillage sont importantes on est appelé à augmenter les sections du

béton

 si la période de vibration n’est pas vérifiée.

II.4.4 vérification des sections des poteaux (RPA99/2003/ art.7.7) :

 Min (b1, h1) ≥ 25 cm …Zone II.             Condition vérifieé. 

 Min (b1, h1) ≥ 
20

he
Condition vérifieé.


ଵ

ସ
 ≤ 

௕ଵ

௛ଵ
 ≤ 4                                         Condition vérifieé.

 Les recommandations de RPA citées ci-dessus ont été vérifiées pour les sections des

poteaux adoptées.

II.4.5 vérification au flambement :

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

éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence

défavorable des sollicitations.

Cette instabilité dépend de :

 La longueur de flambement.

 La section (caractéristiques géométriques).

 La nature des appuis.

Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier les conditions suivantes :

ૃ=
i

L f
≤ 50                                                                                                                         

Avec :

              λ : élancement du poteau. 

Lf : longueur de flambement du poteau (lf = 0,707l0).

L0 : longueur libre du poteau.
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i : rayon de giration (i =ට
ூ

஻
)

I : moment d’inertie du poteau : I = b×h3/12 tel que b=h. I = b4/12

B : section transversal du poteau (B = b×h) tel que b=h

=
b

L
h

L

S

I

L f 12
707,0

12

707,0
0

2

0 

 Poteau (50 x 50) : L0 = 3,06 m = 14,99 < 50

 Poteau (45 x 45) : L0 = 3,06 m = 16,65 < 50

 Poteau (40 x 40) : L0 = 3,06 m = 18,74 < 50

Conclusion :

Toutes les sections des poteaux de notre structure sont conformes aux conditions de non

flambement (stabilité de forme).

II.5 pré dimensionnement des voiles :

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

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

stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales.

Leur pré dimensionnement se fera conformément (RPA99modifié 2003, Art 7.7.1).

a) L’épaisseur :

L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, l’épaisseur doit être déterminée en fonction de

la hauteur libre he et des conditions de rigidité aux extrémités. (Voir la figure II.7)

22
eh

e 
25

eh
e 

20
eh

e

Figure II.7 Epaisseurs des voiles.

e = (
25

eh
;

22
eh

;
20

eh
)

Relativement à notre cas : he = h – eplacher

h : hauteur de l’étage
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eplancher : épaisseur du plancher

he = 3,06 – 0,20 = 2,86 m.

e =
20

eh
=

20

286
= 14,30 cm

 On adopte une épaisseur e = 20 cm

b) Longueur :

Un élément est considéré comme étant voile si la condition suivante est satisfaite :

L ≥ 4e

Dans le cas contraire cet élément n’est pas un voile.

Lmin ≥ 4 e Lmin = 4 x 20 = 80 cm

 Dans notre cas Lmin = 1,2 m et Lmax = 4,44 m.

Donc la condition du RPA est vérifiée. Tous les voiles de la structure seront considérés

comme étant des voiles de contreventement.

Figure II.8 Coupe du voile en élévation.



Chapitre III :

Calcul des éléments secondaires.
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Introduction :

Dans le présent chapitre nous calculerons les éléments que comporte notre bâtiment. Nous

citons les escaliers, les planchers, l’acrotère et les balcons.

Le calcul de ces éléments s’effectuera suivant le règlement BAEL91 en respectant le

règlement parasismique algérien RPA99, version 2003.

III.1Calcul de l’acrotère :

III.1.1 Définition :

L’acrotère est un élément destiné à assurer la sécurité au niveau de la terrasse, il forme un

écran évitant toute chute, il sera calculé comme une console encastrée au niveau de la poutre

du plancher.

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

mètre de largeur soumise à la flexion composée due au poids propre de l’acrotère « G » et à

une poussée latérale « Q » due à la main courante provoquant un moment de renversement «

Mr ».

L’acrotère est exposé aux intempéries donc les fissurations sont préjudiciables.

Figure III.1 Coupe transversale de l’acrotère. Figure III.2 Schéma statique de l’acrotère.

III.1.2 Calcul des sollicitations :

Le calcul des sollicitations se fait pour une bande de 1 m de largeur.

a) Inventaire des charges :

 Poids propre « G » :

G=  × S ×1ml G= 25 × S
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Avec :

 : Masse volumique du béton.

S : Section transversale de l’acrotère.

G=25ቂ
଴,଴ଷ×଴,ଵ

ଶ
+0,07 × 0,1 + 0,1 × 0,6ቃ=1,7125 [KN/ ml]

 Surcharge d’exploitation « Q » (Effort horizontal dû à la main courante) :

Q=1 [KN/ml].

b) Les efforts internes :

b.1) Effort normal dû au poids propre « G » :

Nୋ = G × 1ml = 1,7125[KN] .

b.2) Moment de flexion (renversement) dû à la main courante « Q » :

ொܯ = ܳ × ܪ × 1݈݉= 1 × 0,6 × 1 = 0,6 ܰܭ] .݉ ]

b.3) Effort tranchant dû à la main courante « Q » :

ொܶ = ܳ × 1݈݉= ܰܭ]1 . m]

G

Q

H

Figure III.3 Diagramme des efforts internes.

1[KN]

diagramme des

efforts

tranchants T=Q

0,6[KN.m]

diagramme des

moments

× ࡴ

1,7125[KN]

diagramme des

efforts normaux
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III.1.3 Combinaison des efforts (art A.3.2.2 BAEL) :

III.1.3.1 à l’état limite ultime (ELU) :

 Effort normal :

=��ࢁࡺ ૚,૜૞ࡳࡺ + ૚,૞ࡽࡺ ܰ௎��= 1,35 × 1,7125

࢛ࡺ� = ૛,૜૚૛�[ࡺࡷ].

 Moment de renversement :

ࡹ =�ࢁ ૚,૜૞ࡹ ࡳ + ૚,૞ࡹ �ࡽ =�௎ܯ 1,5 × 0,6

௎ܯ� = ૙,ૢ�[ࡺࡷ ࢓. ]

 Effort tranchant :

TU =1,5 × ࡽࢀ ௎ܶ = ૚,૞�× ૚

௎ܶ = ૚,૞[ࡺࡷ]

III.1.3.2 à l’état limite de service (ELS) :

 Effort normal :

ࡿࡺ�� = ࡳࡺ + ࡽࡺ �ܰ ௌ = 1,7125 + 0

ܰௌ = ૚,ૠ૚૛૞�[ࡺࡷ]

 Moment de renversement :

ࡹ ࡿ = ࡹ ࡳ + ࡹ ࡽ ௌܯ = 0 + 0,6

ௌܯ = ૙,૟[ࡺࡷ ࢓. ]

 Effort tranchant :

ࡿࢀ = ࡽࢀ ௌܶ = ૚[ࡺࡷ]

III.1.4 Ferraillage de l’acrotère :

Le ferraillage de l’acrotère est déterminé en flexion composée, en considérant une section

rectangulaire de hauteur H = 10[cm] et de largeur B = 100[cm], soumise à un effort normal N

et à un moment de renversement M.

La fissuration est considérée comme préjudiciable puisque ces éléments sont exposés aux

intempéries (variation de température, eau, neige….etc.).
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Figure III.4 Schéma de calcul de l’acrotère.

h : épaisseur de la section = 10 [cm].

b : largeur de la section = 100 [cm].

c’ : enrobage (c’est la distance entre le centre de gravité des aciers et la fibre extrême du

béton) c’= 2[cm].

d : hauteur utile = h–c=8 [cm].

III.1.4.1 calcul a l’ELU :

 Position de l’axe neutre :

 Calcul de l’excentricité :

࢛ࢋ =
ࡹ ࢁ

ࢁࡺ

Avec :

MU : moment dû à la compression.

NU : effort de compression.

eu : excentricité

Donc :

௨݁ =
଴,ଽ

ଶ,ଷଵଶ
= ૙,૜ૡ ܕૢ] ] ܝ܍ = ૜ૡ, ܕ܋ૢ] ]

௛

ଶ
− ܿ=

ଵ଴

ଶ
− 2 = [૜ܕ܋ ] ࢛ࢋ >

ࢎ

૛
- c

Donc : le centre de pression (point d’application de l’effort normal) se trouve à l’extérieur de

la section limitée par les armatures.

ࢎ

૛
- c : la distance entre le centre de gravité de la section et le centre de gravité des armatures

tendus, et l’effort normal (N) est un effort de compression, donc la section est partiellement

comprimée (SPC).



A’s

As

d

C’

h
G

G
Nu

Mu
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Donc : la section sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif ≪ ۻ ≪܎

puis on déduira la section d’armatures réelles ≪ ≪܁ۯ en flexion composée.

 Calcul de la section en flexion simple :

 Moment fictif :

ۻ =܎ ܝۼ × ܏

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

Avec : ࢍ = ࢛ࢋ +
ࢎ

૛
− ′ࢉ

௙ܯ = 2,312ቂ0,389 + ቀ
଴,ଵ

ଶ
− 0,02ቁቃ= ૙,ૢ૟ ܕ.ۼ۹ૢ] ]

μ
ୠ

=
୑ ౜

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

଴,ଽ଺ଽ×ଵ଴య×ଵ଴²

ଵ଴଴× ²଼×ଵସ,ଶ×ଵ଴²
= 0,01066

Avec :

ܝ܊܎ = ો܋܊ =
૙,ૡ૞×ܝ܊܎

઻܊

fୠ୳ =
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ,ହ
ܝ܊܎ = ો܋܊ = ૚૝,૛�[ۻ [܉۾

௕ߤ = 0,01066 < =ߤ 0,392 la section est simplement armée (SSA)

à partir des abaques on tire la valeur de ߚ� = 0,995

 Armature fictives :

Aୱ୲୤=
୑ ౜

ஒ×ୢ×஢౩౪

σୱ୲=
୤౛

ஓ౩
=
ସ଴଴�

ଵ,ଵହ
= 348 [MPa] avec : ߚ = 0,995

=�௦௧௙ܣ
଴,ଽ଺ଽ×ଵ଴య

଴,ଽଽହ×଼×ଷସ଼
= 0,350[cm²]

 Calcul de la section en flexion composée :

 Armatures réelles :

Aୱ୲= Aୱ୲୤−
୒౫

σ౩౪
= 0,350 −

ଶ,ଷଵଶ×ଵ଴య

ଷସ଼×ଵ଴మ
= 0,284[cmଶ]

=ܜܛۯ� ૙,૛ૡ૝�[ܕ܋ ૛]
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III.1.4.2 vérifications a L’ELU :

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

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

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

droite.

ܕۯ ܖܑ = ૙,૛૜× ×܊ ×܌
(܌×ష૙,૝૞૞ܛ܍)૛ૡܜ܎

(܌×ష૙,૚ૡ૞ܛ܍)܍܎

Avec :

ܛ܍ =
ۻ ܁

܁ۼ
=

૙,૟

૚,ૠ૚૛૞
= ૙,૜૞૙�[ܕ ] es = 35[cm]

௧݂ଶ଼ = 0,6 + 0,06 ௖݂ଶ଼���������������݂௧ଶ଼ = 0,6 + 0,06 × (25)

૛ૡ࢚ࢌ��� = ૛,૚�[ࡹ [ࢇࡼ .

࢓࡭ ࢔࢏ = ૙,૛૜× ૚૙૙× ૡ×
૛,૚(૜૞ି૙,૝૞૞×ૡ)

૝૙૙(૜૞ି૙,૚ૡ૞×ૡ)
= 0,90 [cm²]

 Armatures principales :

Aୱ୲= 0,284 [cmଶ]

A୫ ୧୬ = 0,90 [cmଶ]

ܕۯ ܖܑ = ૙,ૢ૙[ܕ܋ ૛] ≥ =ܜܛۯ� ૙,૛ૡ૝[ܕ܋ ૛] A = max ܕۯ�;ܜܛۯ) (ܖܑ

La condition de non fragilité n’étant pas vérifiée, on adoptera alors la section minimale.

As=Amin=0,90[cm²]

La section d’acier est :

Aadoptée = 4HA8 = 2,01[cm²] avec un espacement : =ܜ܁
૚૙૙

૝
= 25 [cm]

 Armatures de répartitions :

A୰ =
୅౩

ସ
=

ଶ,଴ଵ

ସ
= ૙,૞૙૛૞�[ܕ܋ ૛]

Soit : 3HA8 = 2,01 [cm²] avec un espacement :

=ܜ܁
૟૙

૜
= ૛૙[ܕ܋ ]

 vérification de l’espacement des barres :

Armatures principales :

=ܜ܁� �૛૞�[ܕ܋ ] < ܕ ܕ܋]૜૜;ܐ૜}ܖܑ ]} = ૜૙[ܕ܋ ] Condition vérifiée.
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Armatures de répartitions :

=ܜ܁� �૛૙�[ܕ܋ ] < ܕ ܕ܋]૝૞;ܐ૝}ܖܑ ]} = ૝૙[ܕ܋ ] Condition vérifiée.

Vérification au cisaillement : [Art A.5.1 ; 1.BAEL91]

ૌܝ =
ܝ܄

܌×܊

Avec :

Vu = 1,5× Q Vu = 1,5× 1

Vu = 1,5[KN]

τ୳ =
ଵ,ହ×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×଼଴
= ૙,૙૚ ۻૢ] [܉۾

Vu : la valeur de l’effort tranchant vis-à-vis de l’ELU ;

b : largeur de la barde considérée = 100 [cm] ;

d : hauteur utile de la section, d = h-c.

Comme la fissuration est considérée comme étant préjudiciable, il est nécessaire de vérifier la

condition suivante :

ૌܝ =
ܝ܄

܌×܊
≤ ૌܝതതത

ૌܝതതത= ܕ ቀܖܑ
૙,૚૞܋܎૛ૡ

઻܊
,૝�[ۻ ቁ[܉۾

τ୳തതത= minቀ
଴,ଵହ×ଶହ

ଵ,ହ
, 4 [MPa]ቁ= min(2,5; 4) = ૛,૞[ۻ [܉۾

ૌܝ < ૌܝതതത Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement et les armatures transversales

ne sont pas nécessaires.

b) Vérification de l’adhérence des barres : [Art A 6.1, 3..BAEL]

ૌ܍ܛ < ૌ܍ܛതതതത= શܛ× ૛ૡܜ܎

Avec :

શ࢙: Coefficient de scellement droit = 1,5 HA

1 rond lisse

τୱୣതതതത= 1,5 × 2,1 = ૜,૚૞�[ۻ [܉۾

ૌ܍ܛ =
ܝ܄

૙,ૢ×ܑ܃∑×܌
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Avec :

∑U୧: Somme des périmètres ultimes des barres.

=ܑ܃∑ ૈ × ×ܖ ∅ = 3,14 × 4 × 0,8 = 10,048 [cm]

Avec :

n : Nombre de barres.

τୱୣ =
ଵ,ହ×ଵ଴

଴,ଽ×଼×ଵ଴,଴ସ଼
= ૙,૛૙ૠ�[ۻ [܉۾

τୱୣ = 0,207[MPa] < τୱୣതതതത= 3,15 [MPa] Condition vérifiée.

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

c) ancrage des barres : [Art A.6.1, 23...BAEL 91]

La longueur de scellement lୱest donnée par : ls = 40Ø = 40 x 0.8 = 32 [cm].

Les barres étant comprimées, un scellement d’une longueur de 0,6Ls = 20 [cm] et un crochet

normal suffiraient largement pour garantir son ancrage.

III.1.4.3 Calcul à L’ELS :

Le calcul consiste à vérifier les contraintes limites est les aciers.

≥ࢉ࢈࣌ തതതതതࢉ࢈࣌ ; ≥࢚࢙࣌ തതതത࢚࢙࣌

ࢉ࢈࣌ : Contrainte dans le béton comprimé.

:തതതതതࢉ࢈࣌ Contrainte limite dans le béton comprimé.

:࢚࢙࣌ Contrainte dans les aciers tendus.

:തതതത࢚࢙࣌ Contrainte limite dans les aciers tendus.

 Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

ો܋܊തതതതത= ૙,૟× ૛ૡ܋܎ = 0,6 × 25 = ૚૞�[ۻ [܉۾

σୠୡ =
ଵ

୏భ
× σୱ୲

ρଵ =
ଵ଴଴×୅౩

ୠ×ୢ
ρଵ =

ଵ଴଴×ଶ,଴ଵ

ଵ଴଴×଼
= 0,251 βଵ = 0,921

Kଵ =48,29

σୱ୲=
୑ ౩

ஒభ×ୢ×୅౩
=

଴,଺×ଵ଴య

଴,ଽଶଵ×଼×ଶ,଴ଵ
40,51 [MPa]
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σୠୡ =
ଵ

ସ ,଼ଶଽ
× 40,51 = ૙,ૡ૜ૢ�[ۻ [܉۾

ો܋܊ < ો܋܊തതതതത Condition vérifiée, cela veut dire qu’il n’y a pas de fissuration dans le

béton comprimé.

 Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans l’acier : [Art. A.4.5.23]

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc :

ોܜܛതതതത= ܕ ቄܖܑ
૛

૜
×૚૚૙ඥિ,܍܎ ૛ૡቅܜ܎

Avec :

η = 1,6 : Coefficient de fissuration (barres à haut adhérence)

σୱ୲തതതത= minቄ
ଶ

ଷ
× 400,110√1,6 × 2,1ቅ σୱ୲തതതത= min{266,67; 201,63}

ોܜܛതതതത= ૛૙૚,૟૜[ۻ [܉۾

σୱ୲=
୑ ౩

ஒభ×ୢ×୅౩
= 40,51 [MPa]

ોܜܛ< ોܜܛതതതത Condition vérifiée

 vérification de l’acrotère au séisme :

L’action des forces horizontales «Fp» doit être inférieure ou égale à l’action de la main

courante «Q».

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

ܘ۴ = ૝× ۯ × ܘ۱ × ܅ ܘ

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99

suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment.

Dans notre cas, zone IIa et groupe 2 A = 0,15

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 soit Cp= 0,8

Wp : Poids propre de l’acrotère.

Wp =1,7125 [KN/ml]

D’où :

௣ܨ = 4 × 0,15 × 0,8 × 1,7125

௣ܨ = ≥݈݉/ܰܭ0,822 Q = 1[KN/ml] Condition vérifiée.

Conclusion :

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

Q=1KN/ml supérieur à la force sismique, d’où le calcul au séisme est inutile.

On adopte donc pour le ferraillage celui choisi précédemment.
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4HA8 (St = 25 cm) 3HA8 (St = 20 cm)
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Introduction :

Les planchers sont des éléments plans horizontaux supposés infiniment rigides dans leur plan.

Dans notre cas, on a deux types de planchers :

- Plancher à corps creux d’épaisseur (16+4) pour les étages courants.

- Plancher à dalle pleine pour l’étage commercial, les porte-à-faux et le plancher porteur de

l’appareil de levage (ascenseur).

III.2 Le Plancher à corps creux (étage courant) :

La dalle de compression en béton armé est de 4 [cm] d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage

de treillis soudés de nuance TLE520 et ayant pour but de :

- limitée les risques de fissuration par retrait,

-résistance aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites,

-répartir aux poutrelles voisines les charges localisées notamment celles des cloisons.

Les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :

 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.

 33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.

Figure III.2.1 Schéma descriptif d’un plancher en corps creux.

La hauteur d’un plancher doit être déterminée de manière à éviter la flèche défavorable.

Elle est donnée par la relation suivante :

5,22

maxL
ht  (BAEL 91, modifié 99, Art.6.8.423)
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Avec : Lmax : portée entre nu des plus grande portée dans le sens des poutrelles.

ht : hauteur totale du plancher.

Lmax = 444 – 40 = 404[cm]

ht≥
ସ଴ସ

22,5
= 17,96 [cm]

Nous adopterons un plancher de 20 [cm] d’épaisseurs de (16+4) ht=20 [cm].

III.2.1 feraillage de la dalle de compression :

 Calcul des armatures :

 armatures perpendiculaire aux poutrelles :

ۯ ⊥≥
૝ܔᇱ

܍܎
Lorsque   50[cm] ≤ l’ ≤ 80[cm]          

A ⊥≥
ଶ଴଴

୤౛
Lorsque l’ ≤ 50[cm].

l’ : l’entraxe des poutrelles en [cm].

fe : limite d’élasticité de l’acier en [MPa].

A┴ : section d’armatures en cm² par mètre linéaire.

Dans notre cas 50[cm] ≤ l’ ≤ 80[cm].

Aୄ ≥
ସ(଺ହ)

ହଶ଴
= 0,5 [cm²/ml]

Soit : Aୄ = ૞܂૞ = 0,98[cm²/ml ] Avec : e =20 [cm]

 Armatures parallèles aux poutrelles :

ۯ ∕∕=
ୄۯ

૛
A ∕∕=

଴,ଽ଼

ଶ
= 0,49[cmଶ/ml ]

Soit : ۯ ∕∕= ૝܂૞ = 0,78cm² avec : e=25 [cm].

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE520).

25[cm]

25[cm]

∅૞ۺ܂�܍܋ܖ܉ܝܖ�܍܌�૞૛૙

Figure III.2.2 Treillis soudé de (25×25) [cm²].
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III.2.2 Etude des poutrelles :

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformément réparti. Leur largeur est

déterminée par l’entre axe de deux poutrelles consécutives.

૚܊� ൑ ܕ ൬ܖܑ
ۺ

૛
,
૚ۺ
૚૙

ǡૡܐ૙൰

 La hauteur de la section : h= 16+4=20 [cm].

 L’épaisseur de la table de compression : h
0

=4 [cm].

 L’enrobage : c= 2 [cm].

 La hauteur utile : d= 18 [cm].

b
1

: la largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté de la nervure est limitée à la plus

faible des valeurs ci-dessous :

 L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles.

 L
1
: longueur de la plus grande travée dans le sens de la poutrelle.

L= 65 – 12 = 53 [cm]

=૚ࡸ 444 [cm]

Donc on a :

૚܊��� ൑ ܕ ቀܖܑ
૞૜

૛
,
૝૝૝

૚૙
ǡૡൈ ૝ቁ bଵ ≤ min(26,5 ; 44,4; 32)

bଵ = 26,5 [cm]

b = 2 × bଵ + b଴� �ൌ ʹൈ ͸ʹǡͷ൅ ͳʹ ൌ ૟૞�ሾܕ܋ ሿ

Figure III.2.3 Construction de la section en Té.
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III.2.3 Calcule des poutrelles :

Le calcul des poutrelles est fait en deux étapes : avant coulage et après coulage de la dalle de

compression.

a) Calcul avant coulage de la dalle de compression :

Avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant posées

sur deux appuis simples. Elles travaillent en flexion simple et soumises aux charges suivantes : le

poids propre, le poids du corps creux et le poids propre de l’ouvrier.

On a donc :

Figure III.2.5 Dalle de compression (section rectangulaire).

 Chargement de la poutrelle :

 Poids de la poutrelle :

૚ࡳ�������� ൌ ͲǡͲͶൈ Ͳǡͳʹ ൈ ͷʹ ൌ ૙ǡ૚૛�ሾ۹ۼȀܕ ���ሿܔ

 Poids propre du corps creux :

Gଶ ൌ Ͳǡ͸ͷൈ Ͳǡͻͷൌ ૙ǡ૟૛ሾ۹ۼȀܕ ሿܔ

Avec :

0,95 [KN/m²] est le poids propre du corps creux.

b଴ = 12[cm]

bଵ = 26,5[cm] bଵ = 26,5[cm]

b = 65 [cm]

h଴ = 4[cm]

Figure III.2.4 Dimension de la poutrelle.

16[cm]
h = 20[cm]
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 Charge permanente :

G୲୭୲= Gଵ + Gଶ

G୲୭୲= 0,12 + 0,62 = 0,74 [KN/ml]

 Surcharge de l’ouvrier :

Q=1[KN/ml].

III.2.3.1 Calcul à l’ELU :

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable (L = 4,44 [m]).

 Combinaison de charges :

ܝܙ� ൌ ૚ǡ૜૞۵ ൅ ૚ǡ૞ۿ

q୳ = 1,35 × (0,74) + 1,5 × (1)

ܝܙ� ൌ ૛ǡ૞�ሾKN/ml]

4,44 [m]

Figure III.2.6 Schéma de calcul des poutrelles.

 Calcul du moment en travée :

ۻ��� ܝ =
;ۺൈܝܙ

ૡ

M୳ =
ଶǡହൈሺସǡସସሻ;

଼
ൌ ૟ǡ૚૟�ሾ۹ۼǤܕ ሿ

 Calcul de l’effort tranchant :

ܝ܂ =
ܔൈܝܙ

૛

࢛ࢀ =
૛ǡ૞ൈ૝ǡ૝૝

૛
ൌ ૞ǡ૞૞�ሾࡺࡷሿ

 Calcul des armatures :

 Dimensionnement :

B = 12 cm : largeur de la poutrelle

h0 = 4 cm : hauteur de la poutrelle

C = 2 cm : enrobage

D = 4-2 = 2 cm : hauteur utile

ܝૄ =
ۻ ܝ

ܝ܊܎ൈ;܌ൈ܊

Avec :
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fୠ୳ =
଴,଼ହ×ଶହ

ଵ×ଵ,ହ
= ૚૝,૛�[ۻ [܉۾

Donc on a :

௨ߤ =
଺,ଵ଺×ଵ଴ల

ଵଶ଴×ଶ଴²×ଵସ,ଶ
= 9,03 ܝૄ >>> =ܔૄ ૙,૜ૢ૛�

Donc :

La section est doublement armée SDA.

Conclusion :

La section de la poutrelle est petite, par conséquent, on ne peut pas placer la totalité des

armatures tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des étais intermédiaires

pour la conforter (l’aider à supporter les charges d’avant coulage de la dalle de compression), de

manière à ce que les armatures comprimées ne lui soient pas utiles.

a) Après coulage de la dalle de compression :

Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur plusieurs

appuis, encastrée partiellement à ses deux extrémités. Elle a une section en T et est soumise aux

charges uniformes suivantes :

 Dimensionnement de la poutrelle :

h : hauteur de la poutrelle (16+4).

h0 : hauteur de la dalle de compression (h0 = 4[cm]).

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

b : distance entre axes de deux poutrelles (b=65 [cm]).

 Charge et surcharge :

 Poids propre du plancher étage courant : G = 5,68 × 0,65 = 3,69 [KN/ml]

 Poids propre du plancher terrasse : G = 6,63 × 0,65 = 4,309 [KN/ml]

 Surcharge : usage d’habitation :Q = 1,5 × 0,65 = 0,975 [KN/ml]

 Surcharge : plancher terrasse: Q = 1 × 0,65 = 0,65 [KN/ml]

 Combinaison de charge :

Nous considérons pour nos calculs, les planchers qui présentent le cas le plus défavorable, à

savoir l’étage courant.

 q୳ = 1,35G + 1,5 Q

q୳ = 1,35 × 3,69 + 1,5 × 0,975 = ૟,૝૝૝�[۹ܕ/ۼ [ܔ

 qୱ = G + Q

qୱ = 3,69 + 0,975 = ૝,૟૟૞[۹ܕ/ۼ [ܔ
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III.2.3.2 Choix de la méthode :

Les efforts internes peuvent être déterminés à l’aide des méthodes suivantes :

 Méthode forfaitaire

 Méthode de Caquot

 Méthode des trois moments

 Vérification des conditions de la méthode forfaitaire (Art B.6.2,210/BAEL91modifié 99) :

1) La valeur de la surcharge doit vérifier la condition suivante :

ۿ ≤ (૛۵;܊�ܝܗ ܕ/ۼ�૞۹ܖ܍ܑ ²) .

2G = 2 × 3,69 = 7,38[KN/ml]

Q=0,975[KN/ml]

Donc : Q ≤ (2G; ou bien 5KN/m²) Condition vérifiée.

2) Le moment d’inerte des sections transversales est le même pour les différentes travées

considérées. Condition vérifiée.

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

૙,ૡ≤
࢏ࡸ

శ૚࢏ࡸ
≤ ૚,૛૞

ଷ,ହ଻

ଷ,଻଻
= 0,947 ≤ 1,25

ଷ,଻଻

ଷ,ଶ଺
= 1,156 ≤ 1,25

ଷ,ଶ଺

ସ,ସସ
= 0,734 ≤ 0,8 Condition non vérifiée.

ସ,ସସ

ଶ,ହଵ
= 1,769 ≥ 1,25

ଶ,ହଵ

ଷ,ସହ
= 0,727 ≤ 0,8

4)-la fissuration est considérée comme non préjudiciable Condition vérifiée.

Conclusion :

Une des conditions d’application de la méthode forfaitaire n’est pas vérifiée. Donc le calcul se

fera par la méthode des trois moments.
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 Rappel sur la méthode des trois moments :

Figure III.2.7 Méthode des trois moments.

Les équations des trois moments sont données par les expressions suivantes :

Moment aux appuis :

ࡹ ି࢏ ૚࢏࢒൅ ૛ࡹ ൅࢏࢒)࢏ (ା૚࢏࢒ ൅ ࡹ ା૚࢏࢒ା૚࢏ ൌ െ ൬
࢏࢒࢏ࢗ

૜

૝
+

శ૚࢏࢒శ૚࢏ࢗ
૜

૝
൰

 Moment en travée :

ۻ (ܠ) ൌ (ܠ)ૄ ൅ ۻ ܑቀ૚െ
ܠ

ܔܑ
ቁ൅ ۻ ାܑ૚

ܠ

ܔܑ


(ܠ)ૄ =
ܔܙ

૛
െܠ

ܙ

૛
;ܠ 

Avec :

Mi-1 , Mi et Mi+1: sont respectivement les moments en valeur algébriques sur les appuis « i-1 »,

« i » et « i+1 ».

Li : portée de la travée à gauche de l’appui « i ».

Li+1 : portée de la travée à droite de l’appui « i ».

qi : charge répartie à gauche de l’appui « i ».

qi+1 : charge répartie à droite de l’appui « i ».

ۻ (ܠ) ൌ (ܠ)ૄ ൅ ۻ ܑ+
ۻ శܑ૚ିۻ ܑ

ܔ
ܠ Moment à l’abscisse X de la travée (i, i+1)

(ܠ)ૄ ൌ ܙ
ܔ

૛
െܠ ܙ

;ܠ

૛

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

ൌܠ
ܔ

૛
+

ۻ శܑ૚ିۻ ܑ

ܔǤܙ

 Effort tranchant :

(ܠ)܂ =
ۻ܌ ሺܠሻ

ܠ܌
=

ܔǤܙ

૛
െ ൅ܠǤܙ

ۻ శܑ૚ିۻ ܑ

ܔ

Pour x=i )܂ )ܑ =
ۻ܌ ሺܠሻ

ܠ܌
=

ܔǤܙ

૛
+

ۻ శܑ૚ିۻ ܑ

ܔ

Pour x=i+1 )܂ ൅ܑ ૚) =
ۻ܌ ሺܠሻ

ܠ܌
= −

ܔǤܙ

૛
+

ۻ శܑ૚ିۻ ܑ

ܔ



Chapitre III Calcul des éléments.

44

 Calcul à l’ELU :

Figure : III.2.8 Coupe transversale de la poutrelle à 6travées.

 Moment aux appuis :

7,14M0+3,57M1= -73,299…………………...…………………. (1)

3,57M0+14,68M1+3,77M2= -159,621...........................................(2)

3,77M1+14,06M2+3,26M 3= -142,136..........................................(3)

3,26M2+15,4 M3+4,44M4=-196,823…………………………….(4)

4,44M3+13,9M4+ 2,51M5=-166,483………………………….…(5)

2,51M4+11,92M5+3,45M6=-91,629…………………………..…(6)

3,45M5+6,9M6=-66,153…………………………………………(7)

7,14 3,57 0 0 0 0 0 M0 -73,299

3,57 14,68 3,77 0 0 0 0 M1 -159,621

0 3,77 14,06 3,26 0 0 0 M2 -142,136

0 0 3,26 15,4 4,44 0 0 M3 = -196,823

0 0 0 4,44 13,9 2,51 0 M4 -166,483

0 0 0 0 2,51 11,92 3,45 M5 -91,629

0 0 0 0 0 3,45 6,9 M6 -66,153

La résolution de ce système nous donne :

NB : la résolution de ce système d’équations a été faite par le logiciel MATLABS.

M0=-6,211 [KN.m] M1=-8,111[KN.m] M2=-4,877[KN.m] M3=-13,187[KN.m]

M4=-7,043[KN.m] M5=-3,997[KN.m] M6=-7,624[KN.m]

3,57[m] 3,77[m] 3,45[m]3,26[m] 4,44[m] 2,51[m]

M0 M1 M2 M3 M4 M5 M6

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

ܝܙ = ૟,૝૝૝[۹ܕ/ۼ [ܔ
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 Calcul a l’ELS :

7,14 3,57 0 0 0 0 0 M0 -53,063

3,57 14,68 3,77 0 0 0 0 M1 -115,554

0 3,77 14,06 3,26 0 0 0 M2 -102,897

0 0 3,26 15,4 4,44 0 0 M3 = -142,486

0 0 0 4,44 13,9 2,51 0 M4 -120,522

0 0 0 0 2,51 11,92 3,45 M5 -66,333

0 0 0 0 0 3,45 6,9 M6 -47,890

La résolution de ce système nous donne :

NB : la résolution de ce système d’équations a été faite par le logiciel MATLABS.

M0=-4,605 [KN.m] M1=-5,654[KN.m] M2=-4,273[KN.m] M3=-6,594[KN.m]

M4=-6,084[KN.m] M5=-2,660[KN.m] M6=-5,610[KN.m]

Tableau III.2.1 Moment aux appuis.

 Moment en travées :

Exemple de calcul :

 Travée (0-1) :

 x =
୪

ଶ
+

୑ ౟శభି୑ ౟

୯.୪

x =
ଷ,ହ଻

ଶ
+

(ି ,଼ଵଵଵା଺,ଶଵଵ)

଺,ସସସ×ଷ,ହ଻
=ܠ ૚,ૠ૙�[ܕ ]

Appui ELU [M୳[KN. m] ELS Mୱ[KN. m]
0 - 6,211 -4,605
1 5 -8,111 -5,654
2 1 -4,877 -4,273
3 -13,187 -6,594
4 -7,043 7 -6,084
5 -3,997 -2,660
6 -7,624 -5,610

3,57[m] 3,77[m] 3,45[m]3,26[m] 4,44[m] 2,51[m]

M0 M1 M2 M3 M4 M5 M6
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 μ(x) =
୯୪

ଶ
x −

୯

ଶ
x²

μ(x) =
଺,ସସସ×ଷ,ହ଻

ଶ
× 1,7 −

଺,ସସସ

ଶ
× 1,70² (ܠ)ૄ =10,24.

 M(x) = μ(x) + M୧+
୑ ౟శభି୑ ౟

୪
x

M(x) = 10,24 + (−6,211) +
(ି ,଼ଵଵଵା଺,ଶଵଵ)

ଷ,ହ଻
× 1,70 M(x)=3,124 [KN.m]

On suit les mêmes étapes pour calculer les autres moments et les résultats sont présentés dans le

tableau ci-dessous :

Tableau III.2.2 Moments en travée.

Remarque :

 L’inconvénient de la méthode des 03 moments est qu’elle surestime les moments aux

appuis et diminue ceux en travée.

 le béton est un matériau hétérogène, on réduit donc les moments sur appuis de (1/3) des

valeurs trouvées et on augmente ceux des travées de (1/3) des valeurs trouvées.

Moments en travées (ELU) :

M (0-1) = 3,124+ 0,33 (3,124) = 4,155 [KN.m]

M (1-2) = 5,012+ 0,33 (5,012) =6,666 [KN.m]

M (2-3) = 0,04 + 0,33 (0,04)= 0,100 [KN.m]

M (3-4) = 5,916+ 0,33 (5,916) = 7,868 [KN.m]

M (4-5) = -0,335 + 0,33 (-0,335) =-0,446 [KN.m]

M (5-6) = 3,863 + 0,33 (3,863) =5,138 [KN.m

ELU ELS

Travée X (m) (࢞)ࣆ M(x) (KN.m) X (m) (࢞)ࣆ M(x) KN.m

0-1 1,70 10,24 3,124 1,70 7,42 2,315

1-2 2,02 11,39 5,012 2,02 8,25 3,336

2-3 1,23 8,05 0,04 1,23 5,82 0,67

3-4 2,43 15,74 5,916 2,43 11,39 5,075

4-5 1,44 4,96 -0,335 1,44 3,59 -0,530

5-6 1,56 9,50 3,863 1,56 6,88 2,886
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Moments aux appuis (ELU):

Mo =−6,211+0,33 (6,211) =  -4,161 [KN.m] 

M1 = -8,1111+ 0,33 (8,111) = -5,434 [KN.m]

M2 = −4,877+ 0,33 (4,877) = -3,268 [KN.m] 

M3 = −13,187+ 0,33 (13,187) = -8,836 [KN.m] 

M4 =−7,043+ 0,33 (7,043) = -4,719 [KN.m] 

M5= −3,997+ 0,33 (3,997) =  -2,678 [KN.m]  

M6 = −7,624+ 0,33 (7,624) =  -5,108 [KN.m] 

La même procédure pour le calcul à l’ELS est adoptée. Les résultats obtenus sont dans les

tableaux ci-dessous :

Tableau III2.3 Moments corrigés aux appuis.

Tableau III.2.4 Moment corrigés en travée.

Travée ELU ELS

0-1 4,155 3,079

1-2 6,666 4,437

2-3 0,100 0,891

3-4 7,868 6,750

4-5 -0,446 -0,704

5-6 5,138 3,838

Appuis ELU [KN.m] ELS[KN.m]

0 -4,161 -3,085

1 -5,434 -3,788

2 -3,268 -2,863

3 -8,836 -4,418

4 -4,719 -4,076

5 -2,678 -1,782

6 -5,108 -3,754
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 Effort tranchant :

Exemple de calcul :

Travée (0-1) à (ELU)

T(x) =
ୢ୑ (୶)

ୢ୶
=

୯.୪

ଶ
− q. x +

୑ ౟శభି୑ ౟

୪

Pour x=i T଴ =
ୢ୑ (୶)

ୢ୶
=

୯.୪

ଶ
+

୑ ౟శభି୑ ౟

୪
T଴ =

଺,ସସସ×ଷ,ହ଻

ଶ
+

(ି ,଼ଵଵଵା଺,ଶଵଵ)

ଷ,ହ଻

૙܂ =10,97[KN]

Pour x=i+1 T(i + 1) =
ୢ୑ (୶)

ୢ୶
= −

୯.୪

ଶ
+

୑ ౟శభି୑ ౟

୪
Tଵ =

ି଺,ସସସ×ଷ,ହ଻

ଶ
+

(ି ,଼ଵଵଵା଺,ଶଵଵ)

ଷ,ହ଻

૚܂ = −૚૛,૙૜[۹ۼ]

On suit les mêmes étapes pour calculer les autres efforts tranchants et les résultats sont présentés

dans le tableau ci-dessous :

ELU [KN] ELS [KN]

Travée T(i) T (i+1) T(i) T (i+1)

0-1 10,97 -12,03 8,03 -8,62

1-2 13,00 -11,29 9,16 -8,43

2-3 7,95 -13,05 6,89 -8,32

3-4 15,69 -12,92 10,47 -10,24

4-5 9,30 -6,87 7,22 -4,49

5-6 10,06 -12,17 7,19 -8,90

Tableau III.2.5 Efforts tranchant
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 Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :

-

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

Figure III.2.9 Diagramme des efforts tranchants à L’ELU.

Figure III.2.10 Diagramme des efforts tranchants à L’ELS.

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

ܝܙ = ૟,૝૝૝[۹ܕ/ۼ [ܔ

10,97

13,00

7,95

15,69

9,30
10,06

12,17

6,87

12,92
13,05

11,29

12,03

8,03

9,16

6,89

10,47

7,22
7,19

8,90

4,49

10,24

8,32
8,43

8,62

-

T [KN]

x[m]
+

+
+

+
+ +

-
-

-

-

-

T [KN]

x[m]
+

+
+

+
+ +

-
- -

-
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Figure III.2.10 Diagramme des moments fléchissant à L’ELU.

Figure III.2.11 Diagramme des moments fléchissant à L’ELS.

+

5,138

+

-

4,155

4,161
5,434

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

0,446

+

-

4,719

7,868

2,678

5,108

-

+

-
- -

3,268

6,666

8,836

0,100

M [KN.m]

X[m]

3,854

+

-

3,079

3,085
3,788

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

0,704

+

-

4,076

6,750

1,782

3,754

-

+

-
- -

2,863

4,437

4,418

0,891

M [KN.m]

X[m]
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III.2.4 Ferraillage à l’ELU :

1) Armatures longitudinales :

Les moments max aux appuis et aux travées sont :

ۻ ܕ܉ ܠ܉ ൌ ૡǡૡ૜૟�ሾ۹ۼǤܕ ሿ ࡹ ࢓࢚ ࢞ࢇ ൌ ૠǡૡ૟ૡ�ሾࡺࡷǤܕ ሿ

la poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques sont :

b=65[cm] ; b0=12[cm] ; h=20[cm] ; h0=4[cm] ; d=18[cm]

 Armatures en travées :

ࡹ ࢓࢚ ࢞ࢇ ൌ ૠǡૡ૟ૡ�ሾࡺࡷǤܕ ሿ

 Position de l’axe neutre :

 Si Mtmax > M0 ; l’axe neutre tombe dans la nervure.

 Si Mtmax< M0 ; l’axe neutre tombe dans la table de compression.

Avec :

ۻ ૙ ൌ ൈ܊ ૙ܐ ൈ െ܌ቀܝ܊܎
૙ܐ

૛
ቁ

M଴ = 0,65 × 0,04 × 14,2 × 10ଷቀͲǡͳͅ െ
଴ǡ଴ସ

ଶ
ቁ ۻ�� ૙ ൌ ૞ૢǡ૙ૠ�ሾ۹ۼǤܕ ሿ

௧௠ܯ ௔௫ ൌ ͹ǡͅ ͸ͅ �ሾܰܭǤ�ሿ�൏ M଴ = 59,07 [KN. m] L’axe neutre est dans la table de

compression et la section en Té sera calculée comme une section rectangulaire (b×h=65×20).

μ =
୑ ౪ౣ ౗౮

ୠൈୢ;ൈ୤ౘ౫
=

଻ǡ଼ ଺଼ൈଵ଴య

଺ହൈଵ ;଼ൈଵସǡଶ
ൌ Ͳǡ૙૛૟ ൏ =௟ߤ� 0,392 La section simplement armée

(S.S.A).

On a : ߤ ൌ ͲǡͲʹ ͸ ߚ ൌ Ͳǡͻͺ ͹

௦௧ܣ =
ெ೟೘ ೌೣ

ఉൈௗൈ
೑೐
ംೞ

௦௧ܣ =
଻ǡ଼ ଺଼ൈଵ଴య

଴ǡଽ଼ ଺ൈଵ଼ൈଷସ଼
ൌ ૚ǡ૛ૠ�ሾܕ܋ ૛]

Soit : Aadp = 3HA12 = 3,39 [cm²]
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 Armatures aux appuis :

ۻ ܕ܉ ܠ܉ ൌ ૡǡૡ૜૟�ሾ۹ۼǤܕ ሿ

La table étant entièrement tendue, elle n’intervient pas dans le calcul de la résistance à la

traction. Le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur b0= 12 [cm] et de hauteur h=

20 [cm].

μ =
୑ ౗ౣ ౗౮

ୠൈୢ²ൈ୤ౘ౫
=

଼ǡ଼ ଷ଺ൈଵ଴య

ଵଶൈଵ ²଼ൈଵସǡଶ
= 0,160

Ɋൌ Ͳǡͳ͸Ͳ൏ =௟ߤ 0,392 Section simplement armée (S.S.A).

ൌߤ� Ͳǡͳ͸Ͳ ߚ ൌ Ͳǡͻͳʹ

Aୱ୲=
୑ ౪ౣ ౗౮

ஒൈୢൈ
౜౛
ಋ౩

Aୱ୲=
ǡ଼଼ ଷ଺ൈଵ଴య

଴ǡଽଵଶൈଵ଼ൈଷସ଼
ൌ ૚ǡ૞૞�ሾܕ܋ ૛]

Soit : Aadp = 2HA12=2,26 [cm²].

Conclusion :

On adopte le même ferraillage suivant :

En travée : 3HA12

Aux appuis : 2HA12

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

ൌܜ∅ ܕ ቀܖܑ
ܐ

૜૞
,
૙܊

૚૙
, ܔ∅

ܕ ቁܠ܉

Avec :

࢒∅
࢓ :࢞ࢇ Diamètre max des armatures longitudinales.

∅୲ൌ ���ቀ
ଶ଴଴

ଷହ
,
ଵଶ଴

ଵ଴
ǡͳʹ ቁ = (5,7 ; 12 ; 12) = 5,7 [mm]

On prend ∅t = 8 [mm]
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3) Espacement des armatures :

ܕܜ܁ ܖܑ ≤ (૙,ૢ܌,૝૙[ܕ܋ ])

S୲୫ ୧୬ ≤ (16,2 ,40[cm])

Donc on prend un espacement :

=ܜ܁ ૚૞[ܕ܋ ]

Conclusion :

Les armatures transversales seront réalisées par des étriers en HA8, avec un espacement

St = 15 [cm] sur la totalité de la poutrelle.

III.2.5 Vérification à l’ELU :

III.2.5.1Condition de non fragilité (BAEL 91 A 4.2.1) :

 En travée :

ܕۯ ܖܑ =
૙,૛૜×ܜ܎×܌×܊૛ૡ

܍܎
A୫ ୧୬ =

଴,ଶଷ×଺ହ×ଵ଼×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= ૚,૝૚�[ܕ܋ ૛]

A =3,39[cm²]> A୫ ୧୬ = 1,41 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

 Sur appuis :

On a :

ܕۯ ܖܑ =
૙,૛૜×܊૙×ܜ܎×܌૛ૡ

܍܎
A୫ ୧୬ =

଴,ଶଷ×ଵଶ×ଵ଼×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= ૙,૛૟�[ܕ܋ ૛]

A = 2,26 [cm²]> A୫ ୧୬ = 0,26[cmଶ] Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant : (Art A.5.1/ BAEL91modifié 99) :

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite ultime, cette

justification est conduite à partir de la contrainte࢛࣎�, prise conventionnellement et égale à :

ૌܝ =
ܝ܄
ܕ ܠ܉

૙܊ × ܌

Avec :

࢛ࢂ
࢓ ࢞ࢇ = ૚૞,૟ [ࡺࡷ�ૢ]

௨߬ =
ଵହ,଺ଽ×ଵ଴య

ଵଶ଴×ଵ଼଴
= 0,726 [MPa]

Article A.5.1, 21 BAEL91 : dans le cas où les armatures d’âme sont droites et les fissurations

sont peut nuisibles, la contrainte :തതത࢛࣎

En doit vérifier que : ૌܝ ≤ ૌܝതതത

ૌܝതതത= ܕ ቀܖܑ
૙,૛܋܎૛ૡ

઻܊
,૞�[ۻ ቁ[܉۾

ૌܝതതത= ܕ ቀܖܑ
૙,૛×૛૞

૚,૞
,૞�[ۻ ቁ[܉۾ ૌܝതതത= ܕ ۻ]�૜,૜૜;૞)ܖܑ ([܉۾

ૌܝ = 0,726[MPa] < ૌܝതതത= 3,33 [MPa] Condition verifiée.
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 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :

a) Sur le béton :

଴,ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0,9 × d × b଴ =

଴,ସ×ଶହ

ଵ,ହ
× 0,9 × 180 × 120 = ૚૛ ,ૢ૟�[۹ۼ]

On a :

V୳
୫ ୟ୶ = 15,69 [KN] < 129,6[KN] Condition vérifiée.

b) Sur acier :

On doit vérifier que :

≤ܜܛۯ
઻ܛ

܍܎
ቀܝ܄

ܕ +ܠ܉
ۻ ܕ܉ ܠ܉

૙,ૢ×܌
ቁ

=ܜܛۯ ૜,૜ ܕ܋ૢ] ૛]

ஓ౩

୤౛
ቀV୳

୫ ୟ୶ +
୑ ౗ౣ ౗౮

଴,ଽ×ୢ
ቁ=

ଵ,ଵହ

ସ଴଴×ଵ଴మ
ቀ15,69 +

,଼଼ଷ଺×ଵ଴ఱ

଴,ଽ×ଵ଼
ቁ= ૚,૞ૠ[ܕ܋ ૛]

A = 3,39 [cm²] > 1,57 [ mܿଶ] Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte d’adhérence : (Art A.6.1. 3 BAEL91)

Il faut vérifier que :

τୱୣ ≤ τୱୣതതതത= Ψf୲ଶ଼ = 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

Aux appuis :

ૌ܍ܛ =
ܕ܉܂ ܠ܉

૙,ૢܑ܃∑܌
Avec ܕ܉܂�: ܠ܉ = ૚૞�,૟ૢ�[۹ۼ]

ૌ܍ܛ =
ܕ܉܂ ܠ܉

૙,ૢܑ܃∑܌
=

૚૞,૟ૢ×૚૙૜

૙,ૢ×૚ૡ૙×૜,૚૝×૚×૚૛
= ૛,૞ૠ�[ۻ [܉۾ ≤ ௦߬௘തതതത= ૜,૚૞ Condition vérifiée.

 Ancrage des barres aux appuis : (Art A.6.1.22.1 BAEL91 modifié 99) :

τୱ୳ = 0,6Ψଶf୲ଶ଼ = 0,6 × 1,5ଶ × 2,1 = 2,835 [MPa]

࢙ࡸ =
ࢋࢌ∅

૝࢛࢙࣎
Avec : ૌܝܛ : contrainte d’adhérence

∅ = ૚૛ Lୱ =
ଵ,ଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
=42,33 [cm]

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est : Lc = 0,4. Ls = 20 [cm]

 Vérification de la contrainte de cisaillement : (Art. A.5.1.1 BAEL91 modifié 99)

௨ܸ
௠ ௔௫ = [ܰܭ�]15,69

ૌܝ =
ܝ܄
ܕ ܠ܉

܌×܊
=

ଵହ,଺ଽ×ଵ଴య

଺ହ଴×ଵ଼଴
= 0,134

ૌܝ =0,134[MPa]

τ୳തതത= minቄ
଴,ଶ୤ౙౠ

ஓౘ
; 5[MPa]ቅ (Art. A.5.1.2.1.1 BAEL91 modifié 99)
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τ୳തതത= minቄ
଴,ଶ×ଶହ

ଵ,ଵହ
; 5[MPa]ቅ= min{4,35; 5[MPa]}

τ୳തതത= 4,35[MPa]

τ୳ =0,134 [MPa]< τ୳തതത= 4,35[MPa] Condition vérifiée.

III.2.6 Vérifications à l’ELS :

III.2.6.1 Etat limite d’ouverture des fissures : (Art A.4.5, 3 BAEL91 modifié 99), (Art

B 6.5.2/ BAEL91 modifié 99)

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

III.2.6.2 Etat limite de résistance du béton à la compression : (Art A 4.5, 2/BAEL 91

modifié 99) :

On doit vérifier que dans le béton : σୠୡ< σഥୠୡ = 0,6 f୲ଶ଼ = 15 [MPa]

σୠୡ = Kଵ× σୱ୲ Avec

Et que dans l’acier : σୱ< σഥୱ avec ; σഥୱ = 348[MPa]

௦௧ߪ =
ெೞ

ఉభ×ௗ×஺ೞ೟

ଵߚ ; Kଵ : valeurs tirées du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures

comprimées en fonction de ૉ , qui est égale à : ρ =
ଵ଴଴୅౩

ୠబ×ୢ

 Contrainte dans le béton :

 Aux appuis :

ૉ =
૚૙૙ܛۯ

܌×૙܊
=

ଵ଴଴×ଶ,ଶ଺

ଵଶ×ଵ଼
= ૚,૙૞ ૚ࢼ = ૙,ૡ૞ૡ ૚ࡷ�, = ૛૙,૛૚

ۻ ܉ = ૝,૝૚ૡ�[۹ܕ.ۼ ] ௦௧ߪ =
ସ,ସଵ଼×ଵ଴య

଴,଼ହ଼×ଵ଼×ଶ,ଶ଺
= ܲܯ]126,58 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]126,58 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܲܯ]400 ]ܽ Condition vérifiée.

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ avec K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଶ଴,ଶଵ
= 0,047

௕௖ߪ = 126,58 × 0,047 = ܲܯ]5,95 ]ܽ < ത௕௖ߪ = 15 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée.

 En travée :

࣋ =
૚૙૙×૜,૜ૢ

૚૛×૚ૡ
= ૚,૞૟ૢ ૚ࢼ�, = ૙,ૡ૜ૠ , ૚ࡷ = ૚૞,૟ૠ

ۻ =ܜ ૟,ૠ૞૙[۹ܕ.ۼ ] ௦௧ߪ =
଺,଻ହ଴×ଵ଴య

଴,଼ଷ଻×ଵ଼×ଷ,ଷଽ
= 132,16[MPa]

K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଵହ,଺଻
= 0,064

௕௖ߪ = ଵܭ × ௦௧ߪ = 132,16 × 0,064 = ܲܯ]8,46 ]ܽ < ത௕௖ߪ = 15 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée.
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 Contrainte dans l’acier :

 Aux appuis :

௦௧ߪ = 126,58 ܲܯ] ]ܽ < σഥୱ = 348[MPa] Condition vérifiée.

 En travée :

௦௧ߪ = ܲܯ]132,16 ]ܽ < σഥୱ = 348[MPa] Condition vérifiée.

III.2.6.3 Vérification de la flèche (Article B.6.8.424 BAEL91) :

Les déformations des différents éléments du plancher doivent rester suffisamment faible pour ne

pas nuire à l’aspect et à l’utilisation de la construction, pour ne pas occasionner des désordres

dans les éléments porteurs, et pour que les revêtements, les cloisons ou autre ouvrages supportés

s’il en existe ne soient pas endommagés d’une façon inadmissible par suite des déformations

excessives de leurs supports. Les déformations ne doivent également pas conduire par leurs

effets à une redistribution des efforts susceptibles de remettre en cause certaines des hypothèses

de calcul. S’il y a lieu de se prémunir contre l’un des risques précédents, on doit justifier de l’état

limite de déformation par un calcul de flèche qui ne doit pas dépasser la valeur limite. Il n’est pas

nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :

1)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଺

2)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଴

୑ ౪

୑ బ

3)
୅౩

ୠబୢ
≤

ସ,ଶ

୤౛

Avec :

h : hauteur totale de la section de la nervure (épaisseur de la dalle de compression).

M0 : moment isostatique maximum.

L : portée entre nus d’appuis.

Mt : moment max en travée.

:૙܊ Largeur de la nervure.

d : hauteur utile de la section droite.

୦

୐
≥

ଵ

ଵ଺

ଶ଴

ସସସ
= 0,045 ≤

ଵ

ଵ଺
= 0,062 Condition non vérifiée

୦

୐
≥

ଵ

ଵ଴

୑ ౪

୑ బ

ଶ଴

ସସସ
= 0,045 ≤

଺,଻ହ଴

ଵ଴×ଵଵ,ସଽ
= 0,059 Condition non vérifiée

୅౩

ୠబୢ
≤

ସ,ଶ

୤౛

ଶ,ଷ଺

ଵଶ×ଵ଼
= 0,0109 ≥

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 Condition non vérifiée



Chapitre III Calcul des éléments.

57

Toutes les conditions ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la flèche est indispensable.

 Valeur limite des flèches (Article B.6.5, 3BAEL) :

Les valeurs limites des flèches liées au bon comportement des revêtements et des cloisons dans

le cas des éléments supports reposant sur deux appuis sont :

f ̅ =
୐

ହ଴଴
Pour L ≤ 5[m]

f ̅ = 0,5cm +
୐

ଵ଴଴଴
Pour L > 5 [m]

Dans notre cas L୫ ୟ୶ = 4,44 < 5 [m]

f ̅ =
ସସସ଴

ହ଴଴
= 8,88[mm]

Calcul de la flèche :

f୴ =
୑ ౩୐

మ

ଵ଴×୉౬ ౜୍౬
< f ̅ =

୐

ହ଴଴

ρ =
୅

ୠబୢ

μ = 1 −
ଵ,଻ହ୤౪మఴ

ସ஡஢౏ା୤౪మఴ

௩ߣ =
଴,଴ଶ௙೟మఴ

(ଶା
య್బ
್

)ఘ

௙௩ܫ =
ଵ,ଵூబ

ଵାఓఒೡ

Avec :

ܞ܎۷ : module d’inertie fictif de longue durée.

I0 : moment d’inertie total de la section homogène

Ev : module de déformation différé du béton.

௏ܧ = 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య ௏ܧ = 3700√25

య
= 10818,86 [MPa]

ોܜܛ= ૚૜૛,૚૟�[MPa]

I0 : moment d’inertie total de la section homogène par rapport au CDG de la section avec (n=15).

଴ܫ =
௕బ

ଷ
൫ܻ ଵ

ଷ + ଶܻ
ଷ൯+ (ܾ− ଴ܾ)ℎ଴൤

௛బ
మ

ଵଶ
+ ቀܻ ଵ−

௛బ

ଶ଴
ቁ
ଶ

൨+ )௧ܣ15 ଶܻ− )ܿଶ

Y : positon de l’axe neutre.

ଵܻ =
ௌ೉೉

஻బ

ࢄࢄࡿ : Moment statique de la section

b

b

y1

y

2

h

h
d
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B0 : aire de la section homogénéisée

Yଵ =
(ୠ×୦బ)×

౞బ
మ
ା(୦ି୦బ)×ୠబቂ

౞ష౞బ
మ

ା୦బቃା୬୅౩౪×ୢ

(ୠ×୦బ)ା(୦ି୦బ)×ୠబା୬୅౩౪

Yଵ =
(଺ହ×ସ)×

ర

మ
ା(ଶ଴ିସ)×ଵଶቂ

మబషర

మ
ାସቃାଵହ×ଷ,ଷଽ×ଵ଼

(଺ହ×ସ)ା(ଶ଴ିସ)×ଵଶାଵହ×ଷ,ଷଽ
= ૠ,૝૝�[ܕ܋ ]

ଶܻ = ℎ − ଵܻ = 20 − 7,44 = ૚૛,૞૟�[ܕ܋ ]

D’où :

I଴ =
ଵଶ

ଷ
(7,44ଷ + 12,56) + (65 − 12) × 4൤

ସమ

ଵଶ
+ ቀ7,44 −

ସ

ଶ
ቁ
ଶ

൨+ 15 × 3,39(12,56 − 2)ଶ

۷૙ = ૛૚ૠૢ ,ૢૡ૝�[ܕ܋ ૝]

Calcul des paramètres :

ρ =
ଷ,ଷଽ

ଵଶ×ଵ଼
= 0,016

λ୴ =
଴,଴ଶ×ଶ,ଵ

ቀଶା
య×భమ

లఱ
ቁ×଴,଴ଵ଺

= 1,028

μ = 1 −
ଵ,଻ହ×ଶ,ଵ

ସ×଴,଴ଵ଺×ଵଷଶ,ଵ଺ାଶ,ଵ
= 0,652

௙௩ܫ =
ଵ,ଵ×ଶଵ଻ଽଽ,଼ସ

ଵାଵ,଴ଶ଼×଴,଺ହଶ
= ૚૝૜૞૟,ૢૡ�[ۻ [܉۾

f୴ =
଺,଻ହ଴×ଵ଴ల×ସସସ଴మ

ଵ଴×ଵ଴଼ଵ ,଼଼଺×ଵସଷହ଺,ଽ଼ ×ଵ଴ర
< f ̅ =

ସସସ଴

ହ଴଴

f୴ = 8,57 [mm] < f ̅ = 8,88 [mm] Condition vérifiée.
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III.3 étude de la salle machine :

Notre salle machine est constituée d’une cage d’ascenseur de caractéristiques suivantes :

Lx = 1,50 m

Ly = 1,60 m

La surface de la cabine est de : S = 1,50 x 1,60 = 2,4 m2.

La vitesse d’entrainement V = 1 m/s.

La charge que peut contenir la cabine est de 4 personnes au maximum de 6,3 KN.

La charge totale transmise par le système de levage et la cabine chargée est de 9 tonnes.

III.3.1 Calcul de la dalle pleine de la salle machine :

La dalle est soumise aux charges suivantes :

- Charges localisées sur un rectangle concentrique de la dalle.

- Charges uniformément réparties sur toute la surface de la dalle.

III.3.1.1 Sous charges localisées :

La dalle repose sur 4 appuis, elle est soumise à une charge localisée. Son calcul se fera à l’aide

des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens, en plaçent

la charge concentrée au milieu du panneau.

a. Pré dimensionnement : Ly = 1,6 m

On a : 94,0
160

150
ρ 

y

x

L

L
Lx = 1,5 m

Dans ce cas, la dalle travaille dans deux directions.

h0 ≥ LX / 30 = 150 / 30 = 5,0 cm

h0 : épaisseur minimal de la dalle pleine.

h0 doit être au minimum égale à 12 cm

selon l’RPA 99 version 2003. III.3.1 panneau de la dalle salle machine.

 Donc on adopte une épaisseur h0 = 15 cm.
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U = U0 + 2.e +h0

V = V0 + 2.e +h0

U0 , V0 : zone dans laquelle q est concentrée

e : épaisseur de revêtement égal à 5 cm.

ho : hauteur de la dalle

U = U0 + 2e + h0 = 80 + 2x5+ 15 = 105 cm.

V = V0 + 2e + ho = 80 + 2x5 +15 = 105 cm.

Dalle couvrant la salle machine 0,15

0,15 2m

Dalle de la salle machine

1m

Plancher (16+4) 2,2 2,17

Figure III.3.2 Cage de l’ascenseur.

U0

h0/2 feuillet

V V0 U0 Lx moyen

U0

U h0/2

Figure III.3.3 Schéma représentant la diffusion de charges au niveau du feuillet moyen.

LY

45°

U
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b. Calcul des moments à l’ELU :

b.1 évaluation des moments Mx1 et My1 dû au système de levage :

Les moments au milieu de la dalle pour une bande de 1 m de largeur dans le sens de la petite

portée et de la grande portée sont respectivement :

Mx1 = P (M1 + γ M2)

My1 = P (M2 + γ M1)

Avec γ : coefficient de poisson γ = 0,2 à L’ELS

γ = 0 à L’ELU

M1, M2 : des coefficients donnés par les abaques en fonction de ρ et des rapports :

(U/Lx ; V/Ly)

940,
1,60

1,50

L

L
ρ

y

x  ; 0,70
1,50

1,05

L

U

x

 ; 0,65
1,60

1,05

L

V

y



 Les abaques de PIGEAUD nous donnent M1 = 0,069 ; M2 = 0,062

- détermination de la charge concentrique P :

La charge déterminée à l’ELU et a pour valeur :

P = 1,35 G = 1,35 x 90 = 121,5 KN

Mx1 = P (M1) = 121,5 x 0,069 = 08,38 KN.m

My1 = P (M2) = 121,5 x 0,062 = 7,53 KN.m

b.2 Evaluation des moments Mx2, My2 dus au poids propre de la dalle et de la surcharge :

Mx2 = µx q (Lx)²

My2 = µy Mx2

94,0ρ  ; υ = 0 µx = 0,0419 ; µy = 0,864

- Poids propre de la dalle à l’ELU

Gd = ρb x h0 = 25 x 0,15 = 3,75 KN/m²

Qd = 1 KN/m²
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- Combination de charges :

qu = 1,35 Gd + 1,5 Qd = 1,35 x 3,75 + 1,5 x 1 = 6,562 KN/m²

Ce qui nous donne :

Mx2 = 0,0419 x 6,562 x (1,50)² = 0,618 KN.m

My2 = 0,864 x 0,618 = 0,534 KN.m

b.3 Superposition des moments :

Mx = Mx1 + Mx2 = 8,38 + 0,618 = 8,998 KN.m

My = Mx1 + Mx2 = 7,53 + 0,534 = 8,064 KN.m

b.3.1 Prise en compte des conditions d’appuis :

Le panneau choisi pour le calcul est un panneau intermédiaire. En tenant compte de

l’encastrement de la dalle aux appuis, les moments deviennent comme suit :

- Moment aux appuis 0,3 Mx

- moment en travée t
xM = 0,85 Mx ;

t
yM = 0,85 My

En travées :

Mx
t = 0,85 x Mx = 0,85 x 8,998 = 7,648 KN.m

My
t = 0,85 x My = 0,85 x 8,064 = 6,854 KN.m

Aux appuis :

Ma
x = My

a = 0,3x Mx = 0,3 x 8,998 = -2,70 KN.m

Ly = 1,60 m

-0,3Mx

0,85 Mx 1 m Lx= 1,50 m

- 0,3 Mx 1 m

-0,3Mx -0,3Mx

0,85 My

III.3.4 Les moments de la dalle de la salle machine.
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c. Calcul des efforts tranchants :

- Charges réparties sur toute la dalle :

Les efforts tranchants max pour les bandes égales à 1 m de largeur sont :

Au milieu de Ly :

Ty =
୔

ଶ(୐୷ା୐୶)
=

୯∗୐୶∗୐୷

ଶ(୐୷ା୐୶)
=
଺,ହ଺ଶ�୶�ଵ,ହ�୶�ଵ,଺

ଶ(ଵ,଺�ା�ଵ,ହ)
= 2,54 KN

Au milieu de Lx :

Tx =
୔

ଷ(୐୷)
=
୯∗୐୶∗୐୷

ଷ(୐୷)
=
଺,ହ଺ଶ�୶�ଵ,ହ�୶�ଵ,଺

ଷ(ଵ,଺)
= 3,281 KN

- Charge repartie sur U x V :

Au milieu de U :

Ty =
୔

ଶ�(୙�ା�୚)
=

ଵଶଵ,ହ

ଶ(ଵ,଴ହାଵ,଴ହ)
= 28,928 KN

Au milieu de V :

Tx =
୔

ଷ(୙)
=

ଵଶଵ,ହ

ଷ(ଵ,଴ହ)
= 38,571 KN

d. Détermination de la section d’armature

Le calcul des armatures s’effectue en flexion simple à l’ELU :

Le calcul se ferra pour une bande de 1 m de largeur et de 15 cm de hauteur (épaisseur de la

dalle).

 En travée :

- Armature // à XX

2,14)5,13(100

10648,7
2

3

2 




bc

t
x

b
fdb

M
 = 0,0296 < l 0,392 SSA.

,00296,0    tableau
b 985

3485,13985,0

10648,7

..

3






s

t
x

t
d

M
A


= 1,653 cm²

 Soit 4HA10 (At = 3,14 cm²), avec un espacement St =
ଵ଴଴

ସ
= 25 cm.
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- Armature // à YY

On choisi au préalable ϕy = 8 mm

dy = dx -
ϕ୶ାϕ୷

ଶ
= 13,5 -

ଵା଴,଼

ଶ
= 12,6 cm.

2,14)5,13(100

10854,6
2

3

2

t
y






bc

b
fdb

M
 = 0,026 < l 0,392 SSA.

987,0026,0    tableau
b

3485,13987,0

10854,6

..

3






s

t
y

t
d

M
A


= 1,478 cm²

 Soit 4HA8 (At = 2,01 cm²), avec un espacement St =
ଵ଴଴

ସ
= 25 cm

 Aux appuis :

0104,0
2,14)²5,13(100

107,2 3

2







bc

a
x

b
fbd

M
 < 392,0l SSA.

,00104,0    tableau
b 995

3485,13995,0

107,2

.

3






s

a
x

a
d

M
A


= 0,577 cm²

 Soit 4HA8 (At = 2,01 cm²), avec un espacement St =
ଵ଴଴

ସ
= 25 cm

III.3.2 Vérification à l’ELU :

 Vérification au cisaillement :

Avec : Tmax = 38,571 KN, b = 1 m = 1000 mm, d = 0,9 x ep ; ep = 15 cm.

286.0
1351000

10.571,38

.
τ

3
max

u 



db

T
MPa

167,1
5,1

25
07,007.0 28 

b

c
u

f


 MPa

n = 0,286 MPa < n =1,167 MPa …………condition vérifiée.
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 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

 Vérification au poinçonnement :

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

satisfaite :

Qu ≤ 0,045.Uc .h .
b

cf


28

Avec :

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

h : épaisseur totale de la dalle.

Uc : périmètre du contour de l’aire sur laquelle agit la charge dans le plan de la feuille moyenne.

Uc = 2(U+V) = 2(105+105) = 420 cm.

Qu ≤ 0,045.Uc .h .
b

cf


28 = 0,045 x 4,2 x 0,15 x103 ଶହ

ଵǡହ
= 472,5 KN.

Qu = 1,35 x 90 = 121,5 KN < 472,5 KN. Condition vérifiée.

 Donc les armatures transversales sont inutiles.

III.3.3 Vérification à l’état limite de service :

a) Evaluation des moments Mx1 et My1 :

Mx1 = P (M1 + γ M2)

My1 = P (M2 + γ M1)

À l’ELS :

P = 90 KN ;  = 0.2

Mx1= 90 (0,069 + 0,2  0.062) Mx1= 7,326 KN.m

My1= 90 (0,062 + 0,2  0,069) My1= 6,822 KN.m

b) Les moments engendrés par le poids propre de la dalle :

qs = G + Q = 3, 75 + 0 = 3, 75 KN/ml










906,0

0491,0
94,0

y

x





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Mx2 = 414,0)5,1(75,30491.0 22
 xsx Lq KN

My2 375,0414,0906,02  xy M KN

c) Superposition des moments:

Mx = Mx1 + Mx2 = 7,326 + 0,414 = 7,74 KN

My = My1 + My2 = 6,822 + 0,375 = 7,197 KN

d) Prise en compte des conditions d’appuis :

Remarque :

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0.85) et en appuis par

(0.3) pour tenir compte de la continuité des voiles.

En travées :

Mx
t = 0,85 x Mx = 0,85 x 7,74 = 6,579 KN.m

My
t = 0,85 x My = 0,85 x 7,197 = 6,117 KN.m

Aux appuis :

Ma
x = My

a = 0,3 x MX = 0,3 x 7,74 = - 2,322 KN.m

III.3.4 Vérification des contraintes dans le béton :

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite :

s

uc

M

M
Avec

f



 


 :;
1002

1 28

Sens X-X :

En travée :

162,1
579,6

648,7


s

u

M

M
; 0381,00296,0    tableau

b

0381,0331,0
100

25

2

1162,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée

Aux Appuis :

163,1
322,2

70,2


s

u

M

M
; 0126,00104,0    tableau

b

0126,0331,0
100

25

2

1163,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée
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Sens Y-Y :

 En travée :

12,1
117,6

854,6


s

u

M

M
; 033,0026,0    tableau

b

033,0353,0
100

25

2

1207,1

1002

1 28 






 cf

Condition vérifiée

 Conclusion : Le calcul de la contrainte dans le béton n’est pas nécessaire

III.3.5 Etat limite de fissuration : (BAEL99 Art 4.5.32)

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire.

III.3.6 Vérification de la flèche :

Dans le cas d’une dalle rectangulaire appuyée sur ses côtés, on peut se dispenser de calcul de

la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :

a)

b)

h : hauteur de la dalle

Mtu : moment en travée dans le sens x-x

Mx : moment isostatique de référence dans la direction x-x pour une bande de 1m de largeur.

Ax : section d’armature /ml

b : largeur de la bande ; égale à 1m

d : hauteur utile de la bande.

a)
150

15


xL

h
= 0,10

=
଻,଺ସ଼

ଶ଴�୶�଼ ,ଽଽ଼
= 0,0425

= 0,10 > = 0,0425 condition vérifiée

b) 
fe

2
0,005 (BAEL99 Art 4.5.32)

୅୲୶

ୠ�୶�ୢ
=

5,13100

14,3


= 0,0023

୅୲୶

௕�௫�ௗ
= 0.0023 < 

fe

2
0,005 condition vérifiée

x

tu

x M

M

L

h

20
≥

fedb

Ax 2
≤

.

x

tu

M

M

20

xL

h

x

tu

M

M

20
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Conclusion :

Apres toutes les vérifications effectuées, nous avons adopté le ferraillage suivant :

 Sens x-x :

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

 Travée : 4HA10 = 3,14 cm²/ml avec un espacement St = 25 cm

 Sens y-y :

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

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

III.3.2 Schéma de ferraillage de la dalle pleine de la salle machine :

Figure III.3.5 Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine dans le sens x-x.

Figure III.3.6 Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine dans le sens y-y.

St = 25 cm
4HA10/ml

4HA8/ml

4HA10/ml

15 cm

4HA8/ml4HA10/m
l

4HA10/ml. St = 25 cm
4HA8/ml

15 cm

St = 25 cm

4HA8/ml. St = 25 cm
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III.4 Les escaliers

III.4.1 Introduction

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et palier)

permettant de passer à pied d’un niveau à un autre.

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

Notre bâtiment comporte un seul type d’escalier qui est réparti en 3 volées plus 2 paliers de repos

intermédiaire.

III.4.2 : Escalier de l’étage courant :

હ

1,35[m] 1,50[m] 2,58[m] 1,35[m] 1,50[m] 2,58[m]

Figure III.4.2 Vu en plan de l’escalier. Figure III.4.3 Schéma statique de l’escalier.



Chapitre III Calcul des éléments.

71

III.4.2.1 Pré-dimensionnement de l’escalier :

Pour les dimensions des marches et contre marches, on utilise généralement la formule de

BLONDEL qui est la suivante :

59 ≤ g + 2h ≤ 66 

On a les conditions suivantes :

Pour un bâtiment à usage d’habitation

14 cm ≤ h ≤ 18 cm. 

28 cm ≤ g ≤ 35 cm. 

 Le nombre de contremarche n est égal à :

n =
ୌ

୦

 Le nombre de marches est pris égal à m = n -1.

La profondeur du pallier de repos est :

L1 ≥ 3g.

Le rapport r =
୦

୥
est appelé raideur de l’escalier, elle doit être inférieure à 1.

La longueur de la ligne de foulée pour une seule volée L = g × (n − 1)

 Application :

a) Marches et contremarches :

14 ≤ h ≤ 18 soit h = 17[cm].

n =
ୌ

୦
=

ଷ଴଺

ଵ଻
= 18.

Le nombre de marches est égale à m = n – 1

La 1ere volée :

n = 6et m = 5

La 2eme volée :

n = 6 et m = 5

La 3eme volée :

n = 6 et m = 5

 On a donc des volées identiques.

H =
ଷ,଴଺

ଷ
= 1,02[m]
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b) Calcul du giron :

 La relation de BLONDEL :

59 ≤ g + 2h ≤ 66

59 ≤ g+ (2x17) ≤ 66

25 ≤ g ≤ 32 soit g=30[cm].

 Vérification de la loi de BLONDEL :

59 ≤ g + 2h ≤ 66 59 ≤ 30 + (2 × 17) = 64[ܿ݉ ] ≤ 66 Condition vérifiée.

a) Dimensionnement de la paillasse :

Le pré dimensionnement se fera comme une poutre partiellement encastrée sur ses deux cotés et

l’épaisseur doit donc vérifier les conditions suivantes :

H= 1,02m L’

હ

1,35[m] 1,50[m] 2,58[m]

୐బ

ଷ଴
≤ ep ≤

୐బ

ଶ଴
; Avec : :૙ۺ la longueur de la volée.

ݐ݃ ߙ =
ு

௅
=

ଵ଴ଶ

ଵହ଴
= 0,68 On a donc : ߙ = 34,22°

ߙ݊ݏ݅ =
ଵ଴ଶ

௅ᇲ
=ᇱܮ

ଵ଴ଶ

௦௜௡ఈ
Lᇱ=

ଵ଴ଶ

ୱ୧୬ଷସ,ଶଶ
= 181,37[cm]

On a : Lᇱ= ૚81,૜ૠ[ܕ܋ ]

଴ܮ = ଵܮ + ଶܮ + ଷܮ L଴ = 150 + 135 + 258 = 543[cm]

ହସଷ

ଷ଴
≤ ep ≤

ହସଷ

ଶ଴
18,1[cm] ≤ ep ≤ 27,15[cm]

On prend donc : ܘ܍ = ૛૙[ܕ܋ ]
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c.1) Charge permanentes :

1) charge permanente de la paillasse :

Poids propre de la paillasse = 25 × 0,20 ×
ଵ

௖௢௦ఈ
= 25 × 0,20 ×

ଵ

௖௢௦ଷସ,ଶଶ

= 6,05[KN/ml]

Poids de la marche= 25 ×
଴,ଵ଻

ଶ
× 1 = 2,125 [KN/ml]

 Poids de revêtements :

 carrelage= 0,02 × 1 × 22 = 0,44[KN/ml]

 mortier de pos= 0,02 × 1 × 22 = 0,44[KN/ml]

 lit de sable= 0,02 × 1 × 18 = 0,36[KN/ml]

 enduit plâtre= 0,02 × 1 × 10 = 0,2[KN/ml]

 poids du garde-corps=0,2[KN/ml]

Donc on a ܉ܑܘ۵: ܍ܛܛ܉ܔܔ = ,ૢૡ૚૞[۹ܕ/ۼ [ܔ

2) charge permanente du palier :

poids propre du palier= 25 × 0,2 × 1 = 5[KN/ml]

Poids de revêtements :

 carrelage= 0,02 × 1 × 22 = 0,44[KN/ml]

 mortier de pos= 0,02 × 1 × 22 = 0,44[KN/ml]

 lit de sable= 0,02 × 1 × 18 = 0,36[KN/ml]

 enduit plâtre= 0,02 × 1 × 10 = 0,2[KN/ml]

Donc on a ܚ܍ܔܑ܉ܘ۵: = ૟,૝૝[۹ܕ/ۼ [ܔ

c.2) Surcharges : DTR.B.C2.2(Q=2,5[KN/ml])

Q = 2,5 × 1 = ૛,૞[۹ܕ/ۼ [ܔ

c.3) Combinaison de charge :

 ELU :

1) La paillasse :

q୳ = 1,35G + 1,5Q

q୳ = 1,35 × 9,815 + 1,5 × 2,5 ܝܙ� = ૚ૠ[۹ܕ/ۼ [ܔ
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1) Le palier :

q୳ = 1,35G + 1,5Q

q୳ = 1,35 × 6,44 + 1,5 × 2,5 ܝܙ� = ૚૛,૝૝[۹ܕ/ۼ [ܔ

 ELS :

1) La paillasse :

qୱ = G + Q

qୱ = 9,815 + 2,5 ܛܙ = ૚૛,૜૚[۹ܕ/ۼ [ܔ

1) Le palier :

qୱ = G + Q

qୱ = 6,44 + 2,5 ܛܙ = ૡ,ૢ૝[۹ܕ/ۼ [ܔ

III.4.3.2 Ferraillage et calcul des efforts à l’ELU :

1) détermination des efforts internes dans les escaliers à l’ELU :

Pour la détermination des efforts internes dans les escaliers on se référera aux méthodes de calcul

de la RDM.

Figure III.4.5 Schéma statique de l’escalier de l’étage courant.

 Calculs les réactions d’appuis :

 ࡲ∑ = ૙ ۯ܀��� + ۰܀ = ૚,૜૞× ૚ܝܙ + ૚,૞× ૛ܝܙ + ૛,૞ૡܝܙ૜

R୅ + R୆ = 1,35 × 12,44 + 1,5 × 17 + 2,58 × 12,44

R୅ + R୆ = 74,39[KN]

 ۻ∑ =ۯ/ ૙

ܕ/ۼ۹]12,44 [ܔ ܕ/ۼ۹]17 [ܔ
ܕ/ۼ۹]12,44 [ܔ

1,35[m] ۯ܀1,50[m][m]۰2,58܀
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R୆ × (1,35 + 1,5 + 2,58) −
ଵଶ,ସସ

ଶ
(1,35)ଶ− 17 × 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଶ
+ 1,35ቁ− 12,44 × 2,58 × ቀ

ଶ,ହ଼

ଶ
+ 1,5 +

1,35ቁ= 0

5,43R୆ − 197,76 = 0 R୆ =
ଵଽ଻,଻଺

ହ,ସଷ
R୆ = 36,42 [KN]

R୅ + R୆ = 74,39[KN] R୅ = 74,39 − 36,42 = 37,97[KN]

Donc on a : ۰܀ = ૜૟,૝૛�[۹ۼ]

ۯ܀ = ૜ૠ,ૢૠ�[۹ۼ]

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 1er tronçon ૙≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ + ૚૛,૝૝ܠ− ૜ૠ,ૢૠ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૜ૠ,ૢૠ− ૚૛,૝૝ܠ

Pour x=0 [m] Ty(0)=37,97 [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)=21,18 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૚૛,૝૝
૛ܠ

૛
− ૜ૠ,ૢૠܠ= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = ૜ૠ,ૢૠܠ− ૚૛,૝૝
૛ܠ

૛

Pour x=0 [m] Mz(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35[m] Mz(1,35) =�૜ ,ૢૢ૛ [KN.m]

x
37,97[KN]

12,44[KN/ml]
Mz

Ty
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 2eme tronçon ૚,૜૞[ܕ ] ≤ ≥ܠ ૛,ૡ૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ + ૚૛,૝૝× ૚,૜૞+ ૚ૠ× −ܠ) ૚,૜૞) − ૜ૠ,ૢૠ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૝૝,૚૜− ૚ૠܠ

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)=21,18 [KN]

Pour x=2,85[m] Ty(2,85)= -4,32 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૚૛,૝૝× (૚,૜૞) × ቀܠ−
૚,૜૞

૛
ቁ+ ૚ૠ× −ܠ) ૚,૜૞) × (

ܠି ૚,૜૞

૛
) − ૜ૠ,ૢૠܠ= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = −ૡ,૞× −ܠ) ૚,૜૞)૛ + ૛૚,૚ૡܠ+ ૚૚,૜૜

Pour x=1,35[m] Mz(1,35) = 39,92 [KN.m]

Pour x=2,85[m] Mz(2,85) =�૞૛,૞૟ [KN.m]

 3eme tronçon ૙≤ ≥ܠ ૛,૞ૡ[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ − ૚૛,૝૝ܠ+ ૜૟,૝૛ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૚૛,૝૝ܠ− ૜૟,૝૛

Pour x=0 [m] Ty(0) = −૜૟,૝૛ [KN]

Pour x=2,58 [m] Ty(2,58) = -4,32 [KN]

 ࡹ (࢞)ࢠ − ૜૟,૝૛࢞+
૚૛,૝૝

૛
૛࢞ = ૙

x

17[KN/ml]

Ty

Mz

1,35[m]37,97[KN]

12,44[KN/ml]

36,42[KN]

x
Ty

Mz
12,44[KN/ml]
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ۻ (ܠ)ܢ = ૜૟,૝૛ܠ−
૚૛,૝૝

૛
૛ܠ

Pour x=0 [m] M(0) = 0[KN.m]

Pour x=2,58 [m] M(2,58) =૞૛,૞૟ [KN.m]

Le moment ۻ (ܠ)ܢ est maximal pour (ܠ)ܡ܂ = ૙

Ty(x) = 44,13 − 17x = 0 x =
ସସ,ଵଷ

ଵ଻
= ૛,૟[ܕ ]

Mz(x) = −8,5 × (x − 1,35)ଶ + 21,18x + 11,33

Mz(x) = −8,5 × (2,6 − 1,35)ଶ + 21,18 × 2,6 + 11,33 = ૞૜,૚૛�[۹ܕ.ۼ ]

ۻ ܈
ܕ ܠ܉ = ૞૜,૚૛[۹ܕ.ۼ ]

Remarque :

A fin de tenir compte des semi-encastrements aux appuis, on affectera le moment max calculé par

un coefficient minoritaire de valeur égale à 0,85 en travée et de 0,3 sur appuis, on obtiendra ainsi

les moments suivants :

Aux appuis :

Ma = 0,3 x 53,12 = 15,94 [KN.m]

En travée :

Mt = 0,85 x 53,12 = 45,15 [KN.m]
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Conclusion :

Pour le calcul du ferraillage on utilise les efforts internes suivants :

- Moment max en travée : Mt = 45,15[KN.m]

- Moment max sur appuis : Ma = 15,94[KN.m]

- Effort tranchant max : Tmax = 37,97[KN]

ܕ/ۼ۹]12,44 [ܔ
ܕ/ۼ۹]17 [ܔ

ܕ/ۼ۹]12,44 [ܔ

1,35[m] ۯ܀1,50[m][m]۰2,58܀

T(KN)

37,97

21,18

1

4,32

36,42

+

-
x(m)

+

Figure III.4.6 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à L’ELU.

X=2,6[m]

+

M(KN.m) 53,12

x(m)

39,92

52,56

+

--

15,94 15,94

x(m)

M(KN.m)
45,15
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2) Ferraillage des paillasses :

Le calcul se fera en flexion simple en utilisant les moments et les efforts tranchants calculés

précédemment pour une bande de (b = 1[m]) de largeur et de 20[cm] de hauteur.

 Les armatures principales :

 Aux appuis :

μ =
୑ ౗

ୠ×ୢమ×୤ౘ౫
=

ଵହ,ଽସ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵ ²଼×ଵସ,ଶ
= ૙,૙૜૞

μ = 0,035 ≤ μ୪= 0,392 SSA d=18[cm] h=20[cm]

μ = 0,035 β = 0,982

Aୟ =
୑ ౗

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ଵହ,ଽସ×ଵ଴య

଴,ଽ଼ ଶ×ଵ଼×ଷସ଼
b=100[cm]

܉ۯ = ૛,૞ ܕ܋ૢ] ²]

Soit une section de 5HA10 ࢇ࡭) = ૜,ૢ૜[࢓ࢉ ૛] ) avec un espacement de 20[cm]

 En travée :

=ߤ
ெ೟

௕×ௗ²×௙್ೠ
=

ସହ,ଵହ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଵ ²଼×ଵସ,ଶ
= ૙,૙ૢૡ

μ = 0,098 ≤ μ୪= 0,392 SSA

μ = 0,091 β = 0,948

A୲=
୑ ౪

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ସହ,ଵହ×ଵ଴య

଴,ଽସ଼×ଵ଼×ଷସ଼

=ܜۯ ૠ,૟૙[ܕ܋ ૛]

Soit une section de (ૡ۶ۯ૚૟) × ૛ = ૜૛,૚૟[ܕ܋ ૛] =࢚࡭) ૜૛,૚૟�[࢓ࢉ ૛] ) avec un espacement de

12[cm]

Remarque :

On a =࢚࡭ ૜૛,૚૟�[࢓ࢉ ૛] est la seul valeur qui vérifiée la flèche.

 Les armatures de répartitions :

 Aux appuis :

A୰ =
୅౗

ସ
=

ଷ,ଽଷ

ସ
= ૙,ૢૡ�[ܕ܋ ૛]

Soit une section de 4HA8 ࢇ࡭) = ૛,૙૚[࢓ࢉ ૛] ) avec un espacement de 25 [cm].
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 En travée :

A୰ =
୅౪

ସ
=

ଷଶ,ଵ଺

ସ
= ૡ,૙૝[ܕ܋ ૛]

Soit une section de 5HA16 ࢇ࡭) = ૚૙,૙૞[࢓ࢉ ૛] ) avec un espacement de 20[cm].

III.4.4 Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité (BAEL 91 A 4.2.1) :

ܕۯ ܖܑ =
૙,૛૜×ܜ܎×܌×܊૛ૡ

܍܎
A୫ ୧୬ =

଴,ଶଷ×ଵ଴଴×ଵ଼×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 2,17 [ cmଶ]

 En travée :

A୲= 32,16[cmଶ] > A୫ ୧୬ = 2,17[cmଶ] Condition vérifiée.

 Sur appuis :

On a :

Aୟ = 3,93[cmଶ] > A୫ ୧୬ = 2,17[cmଶ] Condition vérifiée.

 écartement des armatures (Article A.8.2, 42 BAEL91) :

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

- direction la plus sollicitée : min {2h ; 25[cm]}.

- direction perpendiculaire à la plus sollicitée : min {3h ; 33[cm]}

Avec h : l’épaisseur de la dalle.

 Armatures principales :

S୲< ݉ ݅݊ (2h; 25[cm])

 Aux appuis :

S୲= 20[cm] < ݉ ݅݊ (2 × 20; 25[cm])

S୲= 20[cm] < ݉ ݅݊ (40; 25[cm]) Condition vérifiée.

 En travée :

S୲= 12[cm] < ݉ ݅݊ (2 × 20; 25[cm])

S୲= 12[cm] < ݉ ݅݊ (40; 25[cm]) Condition vérifiée.

 Armature de répartition :

S୲< ݉ ݅݊ (3h; 33[cm])
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 Aux appuis :

S୲= 25[cm] < ݉ ݅݊ (60; 33[cm]) Condition vérifiée.

 En travée :

S୲= 20[cm] < ݉ ݅݊ (60; 33[cm]) Condition vérifiée.

 vérification de l’adhérence des barres (article A.6.1,3/BAEL91) :

ࢋ࢙࣎ =
࢛ࢂ

૙,ૢ࢏ࢁ∑ࢊ
ܝ܄ = ૜ૠ,ૢૠ[۹ۼ]

Avec ࢏ࢁ∑ : la somme des périmètres utiles des barres.

∑U୧= π × n × ∅ = 3,14 × 6 × 1,6 × 2

=ܑ܃∑ ૟૙,૛ૡૡ[ܕ܋ ]

τୱୣ =
ଷ଻,ଽ଻×ଵ଴య

଴,ଽ×ଵ଼଴×଺଴ଶ,଼଼
= ૙,૜ૡૢ�[ۻ [܉۾

=തതതതࢋ࢙࣎ શ࢙× ૛ૡ࢚ࢌ

Avec શ࢙ coefficient de scellement (શ࢙ = ૚,૞ pour les aciers HA).

τୱୣതതതത= 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

τୱୣ = 0,389[MPa] < ௦߬௘തതതത= ܲܯ]3,15 ]ܽ La section est vérifiée donc il n’y a pas de risque

d’entrainement des barres.

 Vérification au cisaillement :

D’après l’article [A.5.1, 1 du BAEL91] :

࢛࣎ =
࢛ࢂ

ࢊ૙࢈
< തതത࢛࣎

On a ܝ܄ = ૜ૠ,ૢૠ[۹ۼ]

τ୳ =
ଷ଻,ଽ଻×ଵ଴

ଵ଴଴×ଵ଼
= 0,211[MPa]

ૌܝതതത= ܕ ቀ૙,૛ܖܑ
૛ૡ܋܎

઻܊
;૞[ۻ ቁ[܉۾

ܕ�= ቀ૙,૛ܖܑ
૛૞

૚,૞
;૞[ۻ ቁ[܉۾ ૌܝതതത=ܕ� ۻ]�૜,૜૜;૞)ܖܑ ([܉۾
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Comme la fissuration est considérée comme étant préjudiciable, il est nécessaire de vérifier

la condition suivante [article A.5.3, 21 du BAEL] :

ૌܝതതത=3,33[MPa]

ૌܝ = 0,211[MPa] < ૌܝ�തതതത=3,33[MPa] Condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement et les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

 ancrage des barres (Art.6.1 ; 23 BAEL) :

La langueur de scellement «Ls» est donnée par :

࢙ࡸ =
∅

૝

ࢋࢌ

തതത࢙࣎

Avec : ௦߬ഥ = 0,6(Ψୱ)ଶ × ௧݂ଶ଼ = 0,6 × (1,5)ଶ × 2,1 = ܲܯ]2,84 ]ܽ

D’où :

∅ = ૚૟ Lୱ =
ଵ,଺×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ସ
=56,34 [cm]

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

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

d’ancrage mesurée hors crochet estLୱୡ = 0,4Lୱ

Lୱୡ = 0,4Lୱ = 0,4 × 56,34 = 22,54[cm]

On prend Lୱୡ = 25[cm]

 Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis :

଴,ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0,9 × d × b଴ =

଴,ସ×ଶହ×ଵ଴య

ଵ,ହ
× 0,9 × 0,18 × 1 = 1080[KN]

On a :

V୳
୫ ୟ୶ = 37,97 [KN] < [ܰܭ]1080 Condition vérifiée

III.4.5 Détermination des efforts internes dans les escaliers à l’ELS :

Figure. III.4.7 Schéma statique de l’escalier de l’étage courant.

ܕ/ۼ۹]8,94 [ܔ ܕ/ۼ۹]12,31 [ܔ
ܕ/ۼ۹]8,94 [ܔ

1,35[m] ۯ܀1,50[m][m]۰2,58܀
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 Calculs les réactions d’appuis :

 ࡲ∑ = ૙ ۯ܀� + ۰܀ = ૚,૜૞× ૚ܛܙ + ૚,૞× ૛ܛܙ + ૛,૞ૡܛܙ૜

R୅ + R୆ = 1,35 × 8,94 + 1,5 × 12,31 + 2,58 × 8,94

R୅ + R୆ = 53,60[KN]

 ۻ∑ =ۯ/ ૙

R୆ × (1,35 + 1,5 + 2,58) −
,଼ଽସ

ଶ
(1,35)ଶ− 12,31 × 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଶ
+ 1,35ቁ− 8,94 × 2,58 × ቀ

ଶ,ହ଼

ଶ
+ 1,5 +

1,35ቁ= 0

5,43R୆ − 142,41 = 0 R୆ =
ଵସଶ,ସଵ

ହ,ସଷ
R୆ = 26,23 [KN]

R୅ + R୆ = 53,60[KN] R୅ = 53,60 − 26,23 = 27,37[KN]

Donc on a :

۰܀ = ૛૟,૛૜�[۹ۼ]

ۯ܀ = ૛ૠ,૜ૠ�[۹ۼ]

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 1er tronçon ૙≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

(ܠ)ܡ܂ + ૡ,ૢ૝ܠ− ૛ૠ,૜ૠ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૛ૠ,૜ૠ− ૡ,ૢ૝ܠ

Pour x=0 [m] Ty(0)=27,37 [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)=15,30[KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૡ,ૢ૝
૛ܠ

૛
− ૛ૠ,૜ૠܠ= ૙

x
27,37[KN]

8,94[KN/ml]
Mz

Ty
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ۻ (ܠ)ܢ = ૛ૠ,૜ૠܠ− ૡ,ૢ૝
૛ܠ

૛

Pour x=0 [m] Mz(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35 [m] Mz(1,35) =�૛ૡ,ૡ૙ [KN.m]

 2eme tronçon ૚,૜૞[ܕ ] ≤ ≥ܠ ૛,ૡ૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ + ૡ,ૢ૝× ૚,૜૞+ ૚૛,૜૚× −ܠ) ૚,૜૞) − ૛ૠ,૜ૠ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૜૚,ૢ૛− ૚૛,૜૚ܠ

Pour x=1,35 [m] Ty(1,35)=15,30 [KN]

Pour x=2,85 [m] Ty(2,85)= -3,16 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૡ,ૢ૝× (૚,૜૞) × ቀܠ−
૚,૜૞

૛
ቁ+ ૚૛,૜૚× −ܠ) ૚,૜૞) × (

ܠି ૚,૜૞

૛
) − ૛ૠ,૜ૠܠ= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = −૟,૚૞× −ܠ) ૚,૜૞)૛ + ૚૞,૜૙ܠ+ ૡ,૚૞

Pour x=1,35 [m] Mz(1,35) = 28,80 [KN.m]

Pour x=2,85 [m] Mz(2,85) =�૜ૠ,ૢ૛ [KN.m]

 3eme tronçon ૙≤ ≥ܠ ૛,૞ૡ[ܕ ] :

(ܠ)ܡ܂ − ૡ,ૢ૝ܠ+ ૛૟,૛૜ = ૙

x

12,31[KN/ml]

Ty

Mz

1,35[m]27,37[KN]

8,94[KN/ml]

26,23[KN]

x
Ty

Mz
8,94[KN/ml]
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Pour x=0 [m] Ty(0) = −૛૟,૛૜ [KN]

Pour x=2,58 [m] Ty(2,58) = −3,16[KN]

 ۻ (ܠ)ܢ − ૛૟,૛૜ܠ+
ૡ,ૢ૝

૛
૛ܠ = ૙

ۻ (ܠ)ܢ = ૛૟,૛૜ܠ−
ૡ,ૢ૝

૛
૛ܠ

Pour x=0 [m] M(0) = 0[KN.m]

Pour x=2,58 [m] M(2,58) =�૜ૠ,ૢ૛ [KN.m]

Le moment ۻ (ܠ)ܢ est maximal pour (ܠ)ܡ܂ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૜૚,ૢ૛− ૚૛,૜૚ܠ ܆ =
૜૚,ૢ૛

૚૛,૜૚
= ૛,૟[ܕ ]

ۻ (ܠ)ܢ = −૟,૚૞× −ܠ) ૚,૜૞)૛ + ૚૞,૜૙ܠ+ ૡ,૚૞

ۻ (ܠ)ܢ = −૟,૚૞× (૛,૟− ૚,૜૞)૛ + ૚૞,૜૙× ૛,૟+ ૡ,૚૞

ۻ ܈
ܕ ܠ܉ = ૜ૡ,૜૛[۹ܕ.ۼ ]

Remarque :

A fin de tenir compte des semi-encastrements aux appuis, on affectera le moment max calculé par

un coefficient minoritaire de valeur égale à 0,85 en travée et de 0,3 sur appuis, on obtiendra ainsi

les moments suivants :

Aux appuis :

Ma = 0,3 x 38,32= 11,50 [KN.m]

En travée :

Mt = 0,85 x 38,32= 32,57 [KN.m]
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Conclusion :

- Moment max en travée : Mt = 32,57 [KN.m]

- Moment max sur appuis : Ma = 11,50 [KN.m]

- Effort tranchant max : Tmax = 27,37 [KN]

ܕ/ۼ۹]8,94 [ܔ
ܕ/ۼ۹]12,31 [ܔ

ܕ/ۼ۹]8,94 [ܔ

1,35[m] ۯ܀1,50[m][m]۰2,58܀

T(KN)

27,37

15,30

3,16

26,23

+

-
x(m)

+

X=2,6[m]

+

--

11,50 11,50

x(m)

Figure III.4.8 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à L’ELS.

M(KN.m)
32,57

+

M(KN.m) 38,32

x(m)

૛ૡ,ૡ૙

37,92
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III.4.6 Vérification à l’ELS :

 Etat limite de fissuration :

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

 Vérification des contraintes dans le béton et dans les aciers :

On doit vérifier que ௕௖ߪ < =௕௖തതതതߪ 0,6 × 25 = 15 ܲܯ] ]ܽ et ௦௧ߪ < ത௦௧ߪ

 Contrainte de compression du béton :

 Aux appuis :

Ma = 11,50 [KN.m]

ρଵ =
ଵ଴଴୅౩

ୠ×ୢ
=

ଵ଴଴×ଷ,ଽଷ

ଵ଴଴×ଵ଼
= ૙,૛૚ૡ ૚ࢼ = ૙,ૢ૛૞ , ૚ࡷ = ૞૚,૟ૠ

Avec σୱ୲=
୑ ౗

ஒభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ଵଵ,ହ଴×ଵ଴య

଴,ଽଶହ×ଵ଼×ଷ,ଽଷ
= ܲܯ]175,75 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]175,75 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܲܯ]400 ]ܽ Condition vérifiée.

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ avec K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ହଵ,଺଻
= 0,019

௕௖ߪ = 175,75 × 0,019 = ܲܯ]3,34 ]ܽ < ത௕௖ߪ = ܲܯ]15 ]ܽ Condition vérifiée.

 En travée :

Mt = 32,57 [KN.m]

࣋ =
૚૙૙×૜૛,૚૟

૚૙૙×૚ૡ
= ૚,ૠૢ , ૚ࢼ� = ૙,ૡ૛ૢ , ૚ࡷ = ૚૝,૛૝

σୱ୲=
୑ ౪

ஒభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ଷଶ,ହ଻×ଵ଴య

଴,଼ଶଽ×ଵ଼×ଷଶ,ଵ଺
= ܲܯ]67,87 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]67,87 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܲܯ]400 ]ܽ Condition vérifiée.

K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଵସ,ଶସ
= 0,07

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ = 0,07 × 67,87 = ܲܯ]4,75 ]ܽ < ത௕௖ߪ = 15 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée.

Valeur limite des flèches (Article B.6.5, 3BAEL) :

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

1)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଺

ଶ଴

ହସଷ
= 0,037 ≤

ଵ

ଵ଺
= 0,0625 Condition non vérifiée.

2)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଴

୑ ౪

୑ బ

ଶ଴

ହସଷ
= 0,037 ≤

ଷଶ,ହ଻

ଵ଴×ଷ ,଼ଷଶ
= 0,085 Condition non vérifiée.
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3)
୅౩

ୠబୢ
≤

ସ,ଶ

୤౛

ଷଶ,ଵ଺

ଵ଴଴×ଵ଼
= 0,0179 ≥

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 Condition non vérifiée.

Toutes les conditions ne sont pas vérifiées, donc on doit calculer la flèche.

On doit vérifier que :

f୴ =
୑ ౩୐

మ

ଵ଴×୉౬ ౜୍౬
< f ̅ =

୐

ହ଴଴

Avec :

Ev : module de déformation différé du béton.

௏ܧ = 3700ඥ ௖݂ଶ଼
య ௏ܧ = 3700√25

య
=10818,86 [MPa]

ρ =
୅

ୠబୢ

μ = 1 −
ଵ,଻ହ୤౪మఴ

ସ஡஢౏ା୤౪మఴ

௩ߣ =
଴,଴ଶ௙೟మఴ

(ଶା
య್బ
್

)ఘ

௙௩ܫ =
ଵ,ଵூబ

ଵାఓఒೡ

I0 : moment d’inertie de la section homogène.

଴ܫ =
௕

ଷ
൫ܸ ଵ

ଷ + ଶܸ
ଷ൯+ )௧ܣ15 ଶܸ− )ܿ²

ଵܸ =
ௌ೉೉

஻బ

ࢄࢄࡿ : Moment statique de la section, ௫ܵ௫ =
௕௛మ

ଶ
+ ௧݀ܣ15

B0 : aire de la section homogénéisée,ܤ଴ = ℎܾ + ௧ܣ15

ଵܸ =
್೓మ

మ
ାଵହ஺೟ௗ

௕௛ାଵହ஺೟
=

భబబ×మబమ

మ
ାଵହ×ଷଶ,ଵ଺×ଵ଼

ଵ଴଴×ଶ଴ାଵହ×ଷଶ,ଵ଺
=11,55 [cm]

ଶܸ = ℎ − ଵܸ = 20 − 11,55 = ૡ,૝૞�[ܕ܋ ]

D’où :

଴ܫ =
ଵ଴଴

ଷ
(11,55ଷ + 8,45ଷ) + 15 × 32,16(8,45 − 2)²

I0=91540,71[࢓ࢉ ૝]
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Avec :

௙௩ܫ : Module d’inertie fictif de longue durée.

I0 : moment d’inertie total de la section homogène

Ev : module de déformation différé du béton.

ોܜܛ= ࡹ]67,87 [ࢇࡼ

Calcul des paramètres :

ρ =
ଷଶ,ଵ଺

ଵ଴଴×ଵ଼
= 0,018

λ୴ =
଴,଴ଶ×ଶ,ଵ

ቀଶା
య×భబబ

భబబ
ቁ×଴,଴ଵ଼

= 0,467

μ = 1 −
ଵ,଻ହ×ଶ,ଵ

ସ×଴,଴ଵ଼×଺଻,଼଻ାଶ,ଵ
= 0,474

I୤୴ =
ଵ,ଵ×ૢ૚૞૝૙,ૠ૚

ଵା଴,ସ଺଻×଴,ସ଻ସ
= 83345,57[cmସ]

f୴ =
ଷଶ,ହ଻×ଵ଴ల×ହସଷ଴మ

ଵ଴×ଵ଴଼ଵ ,଼଼଺×଼ଷଷସହ,ହ଻×ଵ଴ర
< f ̅ =

ହସଷ଴

ହ଴଴

f୴ = 10,65[mm] < f ̅ = 10,86[mm] Condition vérifiée.
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III.4.8 Calcul de la poutre palière :

Etant donné que l’escalier a deux paliers de repos, la poutre palière sera brisée partiellement

encastrée dans les poteaux.

a. pré dimensionnement :

 Hauteur de la poutre :

ۺ

૚૞
≤ ܐ ≤

ۺ

૚૙

ସଶ଴

ଵହ
≤ h ≤

ସଶ଴

ଵ଴

28 ≤ h ≤ 42

 On adopte une hauteur de h = 35[cm]

 Largeur de la poutre :

૙,૝ܐ ≤ ܊ ≤ ૙,ૠܐ

0,4 × 40 ≤ b ≤ 0,7 × 40

16 ≤ b ≤ 28

 On adopte une largeur de b=25[cm]

 Vérification des conditions de RPA :

b = 25[cm] > 20[ܿ݉ ]

h = 35[cm] > 30[ܿ݉ ] Toutes les conditions sont vérifiées.

୦

ୠ
=

ଷହ

ଶହ
= 1,4 < 4

Donc la poutre aura pour dimensions ×܊: ܐ = (૛૞;૜૞)

b. Détermination des charges et des surcharges :

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et celle

du palier et le poids du mur extérieur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.

35[cm]

25[cm]

1,35[m]1,35[m] 1,50[m]
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1) Charge revenant à la poutre :

 Poids propre de la poutre :

La partie B:0,25 × 0,35 × 25 ×
ଵ

ୡ୭ୱଷସ,ଶଶ
= ૛,૟૞�[۹ܕ/ۼ [ܔ

La partie A et C : G୮ୟ = 0,25 × 0,35 × 25 = ૛,૚ૢ�[۹ܕ/ۼ [ܔ

 Chargements dû au poids du mur extérieur :

Partie A: 2,36 × 2,61 = ૟,૚૟[۹ܕ/ۼ [ܔ

Partie C:2,36 × 1,59 = ૜,ૠ૞[۹ܕ/ۼ [ܔ

Partie B : on aura un chargement trapézoïdale :

Point 1 : 6,16[KN/ml].

Point 2 : 3,75[KN/ml].

 Chargement dû aux réactions du palier :

 partie A et C :

Réaction du palier est :૜૟,૝૛[۹ۼ]

 partie B :

Réaction du palier est :૙[۹ۼ]

III.4.8.1) Calcul des efforts internes :

a) Calcul a l’ELU :

a.1) combinaison de charges :

q୳ = (1,35G୅ + R୆)

Partie A : q୳ = (1,35 × (2,65 + 6,16) + 36,42) = 48,31[KN/ml]

Partie C :q୳ = (1,35 × (2,65 + 3,75) + 36,42) = 45,06[KN/ml]

Partie B :

 q୳ = ൫1,35 × (2,19 + 6,16)൯+ 0 = 11,27[KN/ml]

 q୳ = ൫1,35 × (2,19 + 3,75)൯+ 0 = 8,02[KN/ml]

1

2

A

C
B

2,61[m]

1,59[m]

1,35[m] 1,50[m] 1,35[m]

ࢻ =34 ,22°

Figure III.4.8.1.Répartition des charges.
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Figure III.4.8.1.2.Diagramme des charges et surcharges.

a.2) Calcul des réactions d’appuis :

 ࡲ∑ = ૙

R୅ + R୆ = 48,31 × 1,35 + 8,02 × 1,5 + (11,27 − 8,02) ×
1,5

2
+ 45,06 × 1,35 = 0

R୅ + R୆ = 140,52[KN]

 ۻ∑ =ۯ/ ૙

R୆ × (1,35 + 1,5 + 1,35) − 45,06 × 1,35 × ቀ
ଵ,ଷହ

ଶ
+ 1,5 + 1,35ቁ− 8,02 × 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଶ
+ 1,35ቁ−

ቀ
ଵଵ,ଶ଻ି ,଼଴ଶ

ଶ
ቁ× 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଷ
+ 1,35ቁ− 48,31 ×

ଵ,ଷହమ

ଶ
= 0

4,2R୆ − 288,22 = 0 R୆ =
ଶ଼ ,଼ଶଶ

ସ,ଶ
R୆ = 68,62 [KN]

R୅ + R୆ = 140,52[KN] R୅ = 140,52 − 68,62 = 71,9 [KN]

Donc on a :

۰܀ = ૟ૡ,૟૛�[۹ۼ]

ۯ܀ = ૠ૚,ૢ�[۹ۼ]

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 1er tronçon ૙ ≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ − ૝ૡ,૜૚ܠ+ ૠ૚,ૢ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૝ૡ,૜૚ܠ− ૠ૚,ૢ

48,31[KN/ml]
11,27[KN/ml] 8,02[KN/ml] 45,06[KN/ml]

1,35[m] 1,50[m] 1,35[m]

x
71,9[KN]

48,31[KN/ml]
Mz

Ty
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Pour x=0 [m] Ty(0)= -71,9 [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)= -6,68 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૝ૡ,૜૚
૛ܠ

૛
− ૠ૚,ૢܠ= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = ૠ૚,ૢܠ− ૝ૡ,૜૚
૛ܠ

૛

Pour x=0 [m] Mz(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35[m] Mz(1,35) =�૞૜,૙૝ [KN.m]

La charge trapézoïdale sera décomposée comme suit :

 Détermination de la charge q en fonction de x :

A partir des triangles semblables nous avons :

୶

୯౮
=

ଵ,ହ

ଷ,ଶହ
q୶ = 2,17x

 (ܠ)ܡ܂ − ૟ૡ,૟૛+ ૝૞,૙૟× ૚,૜૞+ ૡ,૙૛ܠ+ ૛,૚ૠܠ×
ܠ

૛
= ૙

= +

11,27[KN/ml]
8,02[KN/ml]

8,02[KN/ml]
3,25[KN/ml]

3,25[KN/ml] ܠܙ

1,5[m]

x

1,35[m]x

Mz

Ty

45,06[KN/ml]
8,02[KN/ml]

68,62[KN]
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(ܠ)ܡ܂ = −૚,૙ૡ૞²ܠ − ૡ,૙૛ܠ+ ૠ,ૠૢ

Pour x=0 [m] Ty(0) = 7,79[KN]

Pour x=1,5 [m] Ty(1,5) = -6,68[KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૝૞,૙૟× ૚,૜૞ቀ
૚,૜૞

૛
+ −ቁܠ ૟ૡ,૟૛(૚,૜૞+ (ܠ + ૡ,૙૛×

²ܠ

૛
+ ૛,૚ૠܠ

ܠ

૛

ܠ

૜
= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = −૙,૜૟ܠ૜ − ૝,૙૚ܠ૛ + ૠ,ૠૢܠ+ ૞૚,૞ૡ

Pour x=0[m] Mz(0) = 51,58 [KN.m]

Pour x=1,5[m] Mz(1,5) =�૞૜,૙૜ [KN.m]

Le moment ۻ (ܠ)ܢ est maximal pour (ܠ)ܡ܂ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = −૚,૙ૡ૞²ܠ − ૡ,૙૛ܠ+ ૠ,ૠૢ =ܠ ૙,ૡૠ[ܕ ]

ۻ (ܠ)ܢ = −૙,૜૟ܠ૜ − ૝,૙૚ܠ૛ + ૠ,ૠૢܠ+ ૞૚,૞ૡ

Mz(x) = −0,36(0,87)ଷ − 4,01(0,87)ଶ + 7,79 × (0,87) + 51,58

ۻ ܈
ܕ ܠ܉ = ૞૞,૙ ܕ.ۼ۹ૢ] ]

 3eme tronçon ૙ ≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ + ૝૞,૙૟ܠ− ૟ૡ,૟૛ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = −૝૞,૙૟ܠ+ ૟ૡ,૟૛

Pour x=0 [m] Ty(0)=૟ૡ,૟૛ [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)= 7,79[KN]

 ۻ (ܠ)ܢ − ૟ૡ,૟૛ܠ+
૝૞,૙૟

૛
૛ܠ = ૙

x

68,62[KN]

Ty

Mz
45,06[KN/ml]
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ۻ (ܠ)ܢ = ૟ૡ,૟૛ܠ−
૝૞,૙૟

૛
૛ܠ

Pour x=0 [m] M(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35 [m] M(1,35) =૞૚,૞ૡ [KN.m]

Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités on multiplie Mz max par des

Coefficients réducteurs, on obtient ainsi les moments suivants :

Aux appuis :

Ma = 0,3 x 55,09 = 16,53 [KN.m]

En travée :

Mt = 0,85 x 55,09 = 46,83[KN.m]
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Figure III.4.8.2.2 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissants à l’ELU.

48,31[KN/ml]
11,27[KN/ml] 8,02[KN/ml] 45,06[KN/ml]

1,35[m] 1,50[m] 1,35[m]

+

M [KN.m]

x[m]

46,83

16,5316,53

--

X=2,1[m]

T [KN]

x[m]
+

-

71,9

6,68

68,62

7,79

+

M [KN.m]

x[m]

55,09

53,04 51,58
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III.4.8.3 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :

Le ferraillage se fera avec les moments maximum à l’ELU :

Ma max=16,53 [KN.m].

Mt max=46,83 [KN.m].

 En travée :

=ߤ
ெ೟

௕×ௗ²×௙್ೠ
=

ସ଺,଼ଷ×ଵ଴య

ଶହ×ଷଷ²×ଵସ,ଶ
= ૙,૚૛

μ = 0,12 ≤ μ୪= 0,392 SSA

μ = 0,12 β = 0,936

A୲=
୑ ౪

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ସ଺,଼ଷ×ଵ଴య

଴,ଽଷ଺×ଷଷ×ଷସ଼

=ܜۯ ૝,૜૟�[ܕ܋ ૛]

Soit une section de ૜۶ۯ૚૝ = ૝,૟૛�[ܕ܋ ૛]

 Aux appuis :

μ =
୑ ౗

ୠ×ୢమ×୤ౘ౫
=

ଵ଺,ହଷ×ଵ଴య

ଶହ×ଷଷ²×ଵସ,ଶ
= ૙,૙૝૛

μ = 0,043 ≤ μ୪= 0,392 SSA

μ = 0,042 β = 0,979

Aୟ =
୑ ౗

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ଵ଺,ହଷ×ଵ଴య

଴,ଽ଻ଽ×ଷଷ×ଷସ଼

܉ۯ = ૚,૝ૠ�[ܕ܋ ²]

Soit une section de 3HA10 ࢇ࡭) = ૛,૜૟[࢓ࢉ ૛] )

 Les exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(art.7.5.2.1du RPA2003)

Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 0.5% en

toute section.

Aୗ�୲୭୲= 3HA14 + 3HA10 = 4,62 + 2,36 = 6,98[cmଶ] > 0,005bh = 4,37[ mܿଶ] Condition

vérifiée.

III 4.8.3 Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité (BAEL 91 A 4.2.1) :

ܕۯ ܖܑ =
૙,૛૜×ܜ܎×܌×܊૛ૡ

܍܎
A୫ ୧୬ =

଴,ଶଷ×ଶହ×ଷଷ×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 0,99 [cmଶ]



Chapitre III Calcul des éléments.

99

 En travée :

A୲= 4,62[cmଶ] > A୫ ୧୬ = 0,99[cmଶ] Condition vérifiée.

 Sur appuis :

On a :

Aୟ = 2,36[cmଶ] > A୫ ୧୬ = 0,99[cmଶ] Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :

D’après l’article [A.5.1, 1 du BAEL91] :

࢛࣎ =
࢛ࢂ

ࢊ૙࢈
< തതത࢛࣎

On a ܝ܄ = ૠ૚, [ۼ۹ૢ]

τ୳ =
଻ଵ,ଽ×ଵ଴

ଶହ×ଷଷ
= 0,87[MPa]

ૌܝതതത= ܕ ቀ૙,૛ܖܑ
૛ૡ܋܎

઻܊
;૞[ۻ ቁ[܉۾

ܕ�= ቀ૙,૛ܖܑ
૛૞

૚,૞
;૞[ۻ ቁ[܉۾ ૌܝതതത=ܕ� ۻ]૜,૜૜;૞)ܖܑ ([܉۾ ૌܝതതത=3,33[MPa]

ૌܝ = 0,87[MPa] < ૌܝ�തതതത=3,33[MPa] Condition vérifiée.

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures :

 Influence sur le béton :

଴,ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0,9 × d × b଴ =

଴,ସ×ଶହ×ଵ଴య

ଵ,ହ
× 0,9 × 0,33 × 0,25 = 495[KN]

On a :

V୳
୫ ୟ୶ = 71,9 [KN] < [ܰܭ]495 Condition vérifiée.

 Appui de rive (art. A.5.1, 312 BAEL91) :

On doit prolonger au-delà du bord de l’appui côté travée et y ancrer une section d’armature

suffisante pour équilibrer l’effort tranchant Vu :

ܕܜܛۯ ܚ܍ܚ܋ܖ܉�ܖܑ ≥
઻ܝ܄×ܛ

ܕ ܠ܉

܍܎
=

ଵ,ଵହ×଻ଵ,ଽ×ଵ଴య

ସ଴଴×ଵ଴଴
= ૛,૙૟�[ܕ܋ ૛]

܍éܜܘܗ܌܉�ܛۯ = ૛,૜૟[ܕ܋ ૛] ≥ ܕܜܛۯ ܚ܍ܚ܋ܖ܉�ܖܑ = ૛,૙૟[ܕ܋ ૛]
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 vérification de l’adhérence des barres (article A.6.1,3/BAEL91) :

ૌ܍ܛ =
ܝ܄

૙,ૢܑ܃∑܌
ܝ܄ = ૢ૛,ૢ૜�[۹ۼ]

Avec ࢏ࢁ∑ : la somme des périmètres utiles des barres.

∑ U୧= π × n × ∅ = 3,14 × 3 × 1

=ܑ܃∑ ,ૢ૝૛�[ܕ܋ ]

τୱୣ =
଻ଵ,ଽ×ଵ଴య

଴,ଽ×ଷଷ଴×ଽସ,ଶ
= ૛,૞ૠ�[ۻ [܉۾

=തതതതࢋ࢙࣎ શ࢙× ૛ૡ࢚ࢌ

Avec શ࢙ coefficient de scellement (શ࢙ = ૚,૞ pour les aciers HA).

τୱୣതതതത= 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

τୱୣ = 2,57[MPa] < ௦߬௘തതതത= ܲܯ]3,15 ]ܽ La section est vérifiée donc il n’y a pas de

risque d’entrainement des barres.

Longueur de scellement droit : (art. A.6.1.23 BAEL 91) :

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

Compression demandé à la barre puisse être mobilisé :

࢙ࡸ =
∅

૝

ࢋࢌ

തതത࢙࣎

Avec : ௦߬ഥ = 0,6(Ψୱ)ଶ × ௧݂ଶ଼ = 0,6 × (1,5)ଶ × 2,1 = ܲܯ]2,84 ]ܽ

Lୱ =
ଵ,ସ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ସ
= 49,29[cm] Lୱ = 50[cm]

On remarque que Ls dépasse l’épaisseur de la poutre dans laquelle elle est ancrée. On

adoptera

donc un crochet normal :

D’après le BAEL 91 la longueur nécessaire pour les aciers HA est Lୱ = 0,4Lୱ

Lୱ = 0,4Lୱ = 0,4 × 50 = 20[cm]

 Calcul des armatures transversales :

 Diamètre des armatures transversales (art. A.7.2 BAEL91) :

∅୲≤ minቄ
୦

ଷହ
; ∅୪;

ୠ

ଵ଴
ቅ

∅୲≤ minቄ
ଷହ଴

ଷହ
; ∅୪;

ଶହ଴

ଵ଴
ቅ
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∅୲≤ min{10; 14; 25} = 10

On prend un cadre et un étrier en HA10 At = 4HA10=3,14 [cm²].

 Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales doit

satisfaire la condition suivante :(Art. A.5.1, 232 / BAEL91):

≥ܜ܁
܌܉ۯ × ૙,ૢ× ܍܎

(ૌܝ − ૙,૜× (૛ૡܜ܎ × ×܊ ઻ܛ
=

૜,૚૝× ૙,ૢ× ૝૙૙

(૙,ૡૠ− ૙,૜× ૛,૚) × ૛૞× ૚,૚૞
= ૚૟૜,ૡ૜

 Espacement des armatures transversales :

D’après le RPA2003 Art (7.5.2.2) on obtient ce qui suit :

ܕܜܛ ܠ܉ ≤ ܕ ×ૢ,૙)ܖܑ ܕ܋]૝૙;܌ ])

s୲୫ ୟ୶ ≤ min(0,9 × 33; 40[cm]) s୲୫ ୟ୶ ≤ min(29,7; 40[cm]) = 29,7[cm]

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003)

 Zone nodale :

S୲≤ minቀ
୦

ସ
; 12∅; 30[cm]ቁ= minቀ

ଷହ

ସ
; 12 × 1,4; 30ቁ= 8,75[cm]

Soit : St max ≤ min (29,7[cm] ; 8,75[cm])=8,75[cm]. 

On opte pour =ܜ܁ ૡ[ܕ܋ ]

 Zone courante :

S୲≤
୦

ଶ
=

ଷହ

ଶ
= 17,5[cm]

Soit =ܜ܁ ૚૞[ܕ܋ ]

 Quantité d’armatures transversales minimale :

ܕۯ ܖܑ = ૙,૙૙૜× ×ܜ܁ ܊

A୫ ୧୬ = 0,003 × 15 × 25 = 1,125[cmଶ]

Aୟୢ ୭୮୲±ୣ = 3,14[cmଶ] > A୫ ୧୬�ୢ ୳�ୖ ୔୅ = 1,125[cmଶ] Condition vérifiée.

 Pourcentage minimum des armatures transversales: :(Art 5.1, 22 / BAEL91):

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

܍éܜܘܗ܌܉ۯ >
૙,૝×ܜ܁×܊

܍܎
=

଴,ସ×ଶହ×ଵହ

ସ଴଴
= ૙,૜ૠ૞[ܕ܋ ૛]



Chapitre III Calcul des éléments.

102

Aୟୢ ୭୮୲±ୣ = 3,14[cmଶ] > A୫ ୧୬�ୢ ୳�୆୅୉୐ = 0,375[cmଶ] Condition vérifiée.

Remarque : les premières armatures transversales doivent être disposés à 5[cm] Au plus du

nu de l’appui ou de l’encastrement.

III.4.8.4 Vérification à l’ELS :

1. Combinaison de charge à l’ELS :

qୱ = (G୅ + R୆)

Partie A : qୱ = ൫(2,65 + 6,16) + 36,42൯= 45,23[KN/ml]

Partie C : qୱ = ൫(2,65 + 3,75) + 36,42൯= 42,82[KN/ml]

Partie B :

 qୱ = ൫(2,19 + 6,16)൯+ 0 = 8,35[KN/ml]

 qୱ = ൫(2,19 + 3,75)൯+ 0 = 5,94[KN/ml]

Figure III.4.8.4 Diagramme des charges et surcharges.

a.2) Calcul des réactions d’appuis :

 ࡲ∑ = ૙

R୅ + R୆ = 45,23 × 1,35 + 5,94 × 1,5 + (8,35 − 5,94) ×
ଵ,ହ

ଶ
+ 42,82 × 1,35 = 0

R୅ + R୆ = 129,58[KN]

 ۻ∑ =ۯ/ ૙

R୆ × (1,35 + 1,5 + 1,35) − 42,82 × 1,35 × ቀ
ଵ,ଷହ

ଶ
+ 1,5 + 1,35ቁ− 5,94 × 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଶ
+ 1,35ቁ−

ቀ
,଼ଷହିହ,ଽସ

ଶ
ቁ× 1,5 × ቀ

ଵ,ହ

ଷ
+ 1,35ቁ− 45,23 ×

ଵ,ଷହమ

ଶ
= 0

45,23[KN/ml]
8,35[KN/ml] 5,94[KN/ml] 42,82[KN/ml]

1,35[m] 1,50[m] 1,35[m]
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4,2R୆ − 267,04 = 0 R୆ =
ଶ଺଻,଴ସ

ସ,ଶ
R୆ = 63,58 [KN]

R୅ + R୆ = 174,04[KN] R୅ = 129,58 − 63,58 = 66[KN]

Donc on a :

۰܀ = ૟૜,૞ૡ�[۹ۼ]

ۯ܀ = ૟૟�[۹ۼ]

 Calcul les efforts tranchants et les moments fléchissant :

 1er tronçon ૙ ≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ − ૝૞,૛૜ܠ+ ૟૟ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = ૝૞,૛૜ܠ− ૟૟

Pour x=0 [m] Ty(0)= -66 [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)= -4,95 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૝૞,૛૜
૛ܠ

૛
− ૟૟ܠ= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = ૟૟ܠ− ૝૞,૛૜
૛ܠ

૛

Pour x=0 [m] Mz(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35[m] Mz(1,35) = �૝ૠ,ૡૡ�[KN.m]

x
66[KN]

45,23[KN/ml]
Mz

Ty
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 2eme tronçon ૙[ܕ ] ≤ ≥ܠ ૚,૞[ܕ ] :

La charge trapézoïdale sera décomposée comme suit :

 Détermination de la charge q en fonction de x :

A partir des triangles semblables nous avons :

୶

୯౮
=

ଵ,ହ

ଶ,ସଵ
q୶ = 1,61x

 (ܠ)ܡ܂ − ૟૜,૞ૡ+ ૝૛,ૡ૛× ૚,૜૞+ ૞,ૢ૝ܠ+ ૚,૟૚ܠ×
ܠ

૛
= ૙

(ܠ)ܡ܂ = −૙,ૡ૙૞²ܠ − ૞,ૢ૝ܠ+ ૞,ૠૠ

Pour x=0[m] Ty(0)= 5,77 [KN]

Pour x=1,5[m] Ty(1,5)= -4,95 [KN]

 ۻ (ܠ)ܢ + ૝૛,ૡ૛× ૚,૜૞ቀ
૚,૜૞

૛
+ −ቁܠ ૟૜,૞ૡ(૚,૜૞+ (ܠ + ૞,ૢ૝×

²ܠ

૛
+ ૚,૟૚ܠ

ܠ

૛

ܠ

૜
= ૙

ۻ (ܠ)ܢ = −૙,૛૟ૡܠ૜ − ૛,ૢૠܠ૛ + ૞,ૠૠܠ+ ૝૟,ૡ૚

Pour x=0[m] Mz(0) = 46,81 [KN.m]

Pour x=1,5[m] Mz(1,5) =�૝ૠ,ૡૡ�[KN.m]

Le moment ۻ (ܠ)ܢ est maximal pour (ܠ)ܡ܂ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = −૙,ૡ૙૞²ܠ − ૞,ૢ૝ܠ+ ૞,ૠૠ =ܠ ૙,ૡૠ�[ܕ ]

ۻ (ܠ)ܢ = −૙,૛૟ૡܠ૜ − ૛,ૢૠܠ૛ + ૞,ૠૠܠ+ ૝૟,ૡ૚

1,35[m]x

Mz

Ty

42,82[KN/ml]
5,94[KN/ml]

63,58[KN]

= +

8,35[KN/ml]
5,94[KN/ml] 5,94[KN/ml] 2,41[KN/ml]

2,41[KN/ml] ܠܙ

1,5[m]

x
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Mz(x) = −0,268(0,87)ଷ − 2,97(0,87)ଶ + 5,77 × (0,87) + 46,81

ۻ ܈
ܕ ܠ܉ = ૝ ,ૢ૝૙�[۹ܕ.ۼ ]

 3eme tronçon ૙ ≤ ≥ܠ ૚,૜૞[ܕ ] :

 (ܠ)ܡ܂ + ૝૛,ૡ૛ܠ− ૟૜,૞ૡ = ૙

(ܠ)ܡ܂ = −૝૛,ૡ૛ܠ+ ૟૜,૞ૡ

Pour x=0 [m] Ty(0)=�૟૜,૞ૡ [KN]

Pour x=1,35[m] Ty(1,35)= 5,77[KN]

 ۻ (ܠ)ܢ − ૟૜,૞ૡܠ+
૝૛,ૡ૛

૛
૛ܠ = ૙

ۻ (ܠ)ܢ = ૟૜,૞ૡܠ−
૝૛,ૡ૛

૛
૛ܠ

Pour x=0 [m] M(0) = 0 [KN.m]

Pour x=1,35 [m] M(1,35) = ૝૟,ૡ૛�[KN.m]

Afin de tenir compte de l’encastrement partiel aux extrémités on multiplie Mz max par des

Coefficients réducteurs, on obtient ainsi les moments suivants :

Aux appuis :

Ma = 0,3 x 49,40= 14,82 [KN.m]

En travée :

Mt = 0,85 x 49,40 = 41,99 [KN.m]

x

63,58[KN]
Ty

Mz
42, 82[KN/ml]
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

Figure III.4.8.2.2 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissants à l’ELS.

45,23[KN/ml]
8,35[KN/ml] 5,94[KN/ml] 42,82[KN/ml]

1,35[m] 1,50[m] 1,35[m]

+

M [KN.m]

x[m]

41,99

14,8214,82

--

X=2,1[m]

T [KN]

x[m]
+

-

66

4,95

63,58

5,77

+

M [KN.m]

x[m]

49,40

47,88 46,82
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 vérification des contraintes dans le béton et dans les aciers :

On doit vérifier que σୠୡ < σୠୡതതതത= 0,6 × 25 = 15 [MPa] et σୱ୲< σഥୱ୲

 Contrainte de compression du béton :

 Aux appuis :

Ma = 14,82 [KN.m]

ρଵ =
ଵ଴଴୅౩

ୠ×ୢ
=

ଵ଴଴×ଶ,ଷ଺

ଶହ×ଷଷ
= ૙,૛ૢ ૚ࢼ = ૙,ૢ૚૞ , ૚ࡷ = ૝૜,ૡ૛

Avec σୱ୲=
୑ ౗

ஒభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ଵସ,଼ଶ×ଵ଴య

଴,ଽଵହ×ଷଷ×ଶ,ଷ଺
= 207,97 ܲܯ] ]ܽ

௦௧ߪ = 207,97 ܲܯ] ]ܽ < ത௦௧ߪ = 400 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée.

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ avec K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ସଷ,଼ଶ
= 0,023

௕௖ߪ = 207,97 × 0,023 = 4,78 ܲܯ] ]ܽ < ത௕௖ߪ = 15 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée.

 En travée :

Mt = 41,99 [KN.m]

ૉ =
૚૙૙×૝,૟૛

૛૞×૜૜
= ૙,૞૟ , ૚ࢼ� = ૙,ૡૡૡ , ૚ࡷ = ૛ ,ૢ૟૝

σୱ୲=
୑ ౪

ஒభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ସଵ,ଽଽ×ଵ଴య

଴,଼଼଼×ଷଷ×ସ,଺ଶ
= 310,15 ܲܯ] ]ܽ

௦௧ߪ = 310,15 ܲܯ] ]ܽ < ത௦௧ߪ = 400 ܲܯ] ]ܽ Condition vérifiée

K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଶଽ,଺ସ
= 0,034

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ = 0,034 × 310,15 = ܲܯ]10,54 ]ܽ < ത௕௖ߪ = 15 ܲܯ] ]ܽ Condition

vérifiée.

Valeur limite des flèches (Article B.6.5, 3BAEL) :

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

1)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଺

ଷହ

ସଶ଴
= 0,083 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0,0625 Condition vérifiée.

2)
୦

୐
≥

ଵ

ଵ଴

୑ ౪

୑ బ

ଷହ

ସଶ଴
= 0,083 ≥

଼×ସଵ,ଽଽ

ଵ଴×ସହ,ଶଷ×ସ,ଶ²
= 0,042 Condition vérifiée.

3)
୅౩

ୠబୢ
≤

ସ,ଶ

୤౛

ସ,଺ଶ

ଶହ×ଷଷ
= 0,0056 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105 Condition vérifiée.

Il n’ya donc pas lieu de vérifier la flèche.

Conclusion : Le ferraillage de la poutre brisée sera comme suit :

Armatures longitudinales :

3HA14 pour le lit inférieur.

3HA10 pour le lit supérieur.

Armatures transversales

1 cadre et 1 étrier en HA10
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III.5 Calcul des balcons :

Le balcon est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde-corps

de hauteur h=1[m] en brique creuse de 10[cm] d’épaisseur.

Dans notre cas le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre

de rive du plancher, il est réalisé en dalle pleine.

III.5.1Pré dimensionnement :

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

ep ≥ 
௅

ଵ଴
=
ଵଶ଴

ଵ଴
= 12 cm. Avec L : largeur du balcon

 Nous adopterons ep = 15 cm

III.5.2 Détermination des charges et surcharges :

a. Charges permanentes :

- revêtement carrelage : 22 x 0,02 = 0,44 KN/m².

- la chape : 20 x 0,02 = 0,4 KN/m².

- lit de sable : 18 x 0,03 = 0,54 KN/m².

- plancher en dalle pleine : 25 x 0,15 = 3,75 KN/m².

- enduit en ciment : 18 x 0,03 = 0,54 KN/m²

G1 = 5,67 KN/m².

- poids propre du garde-corps en brique : G2 = 1 KN/ml

G1 G2

L = 1,2 m

III.5.1 schéma du balcon
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b. Charges d’exploitations :

- Q = 3,5 KN/m².

III.5.3 Combinaison de charges :

à l’ELU :

qu1 = (1,35 G1 + 1,5 Q1) x1m =( 1,35(5,67) + 1,5(3,5)) x1m = 12,905

qu1 = 12,905 KN/ml.

qu2 = (1,35 G2) x 1m = 1,35(1) x 1m = 1,35 KN.

à l’ELS :

qs1 = (G1 + Q1 ) x 1m = (5,67 + 3,5) x 1m = 9,17 KN/ml

qs1 = 9,17 KN/ml.

qs2 = G2 x 1m = 1 KN.

III.5.4 Ferraillage :

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

a. Calcul a l’ELU :

c = 2 cm

12,905 KN/ml 1,35 KN

d = 13 cm

1,2 m

Figure III.5.2 schéma statique du balcon

- Effort tranchant :

Tu = qu1 x L + qu2 = 12,905(1,2) + 1,35 = 16,836

Tu = 16,836 KN.

AST

ASC
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- Moment fléchissant :

Mu = qu1
௅²

ଶ
+ qu2 x L = 12,905

(ଵ,ଶ)²

ଶ
+ 1,35(1,2) = 10,912

Mu = 10,912 KN.m

1,35 KN

12,905 KN/ml

L = 1,2 m

T (KN)

+16,836

+1,35

- 10,912

M (KN.m)

Figure III.5.3 Diagramme des efforts interne à l’ELU.

b. Calcul des armatures :

Armatures principales :

0455,0
2,14)13(100

10912,10
2

3

2










fbcdb

M u
u < µl = 0.392 SSA.

976,00455,0    tableau
u

At = 471,2
34813976,0

10912,10 3







 st

u

d

M


cm²
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 Soit 5HA12 (At = 5,65 cm2) avec un espacement St =
ଵ଴଴

ହ
= 20 cm.

Armature de répartition :

As = 412,1
4

65,5

4
tA

cm²

 Soit 4HA10 (As = 3,14 cm2) avec un espacement St =
ଵଶ଴

ସ
= 30 cm.

III.5.5 Vérification à l’ELU :

III.5.5.1 Condition de non fragilité : (BAEL 91, Art A.4.2)

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Amin ≥ 0,23 x b x d x 
fe

f t28 = 0,23 x 150 x 12 x
ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 2,17 cm².

Amin ≥ 2,17 cm². 

En travée : At = 4,52 cm² > Amin = 2,17 cm² condition vérifiée.

Sur appuis : As = 3,14 cm² > Amin = 2,17 cm² condition vérifiée.

III.5.4.2 Vérification sous sollicitation d’effort tranchant : (BAEL 91, Art A.5.1)

La console soumise à des efforts tranchants est justifiée vis-à-vis de l’état limite ultime, cette

justification est conduite à partir de la contrainte u , prise conventionnellement égale à :









 MPa
f

b

C
u 5;20,0min 28
















 MPa5;
5,1

25
20,0min

 MPau 5;333,3min = 3,333 Mpa uu   la condition est vérifiée

d×b

T
=τ max

u avec Tmax = 16,836 KN.

130×1200

1016,836
=τ

3

u


= 0,108 Mpa.

Article A.5.1, 21 BAEL 91 : dans le cas où les armatures d’âme sont droites et les fissurations sont peu

nuisibles, la contrainte u :
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III.5.4.3 Vérification de la contrainte d’adhérence : (BAEL 91, Art.A.6.1, 3)

t28sse .fΨ=τ = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa.

Ud0,9
=τ

j

max
se



T

1253,14×130×0,9

10×11,317
=

3

 Mpa612,1 sese ττ 

Pas de risque d’entrainement des barres (condition vérifiée)

III.5.4.4 Ancrage des barres : (BAEL 91, Art 6.1, 23)

La longueur de scellement est donnée par :

su

s
τ×4

fe×φ
=L ; Avec suτ : contrainte d’adhérence.

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

ϕ = 10  Lୱ 4x2,835

10x400
= = 35,27 cm.

ϕ = 12  Lୱ 4x2,835

12x400
= = 42,32 cm.

a. Ancrage courbe :

ϕ = 10  Lsc = 0,4 x Ls = 14,10 cm.

ϕ = 12  Lsc = 0,4 x Ls = 16,92 cm.

b. Ecartement des armatures : (BAEL 91, Art A.8.2, 42)

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

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

- Direction perpendiculaire à la plus sollicitée : min (3h ; 33 cm). avec

h : épaisseur de la dalle.

Armature principale :

St = 20 cm < min (2h ; 25 cm).

St = 20 cm < min (2 x 15 ; 25 cm).

St = 20 cm < min (30 ; 25 cm) la condition est vérifiée.

Armature de répartition :

St = 30 cm < min (3h ; 33 cm).

St = 30 cm < min (45 ; 33 cm) la condition est vérifiée

III.5.5 Vérification à l’ELS :

- Effort tranchant :

Ts = qs1 x L + qs2 = 9,17 x 1,2 + 1 = 12,004 KN.
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- Moment fléchissant :

Ms = qs1
௅²

ଶ
+ qs2 x L = 9,17

(ଵ,ଶ)²

ଶ
+ 1(1,2) = 7,802

Ms = 7,802 KN.m

9,17 KN/ml 1 KN

L = 1,2 m

T (KN)

+ 12,004

1

- 7,802

M (KN.m)

Figure III.5.4 chargent de balcon à l’ELS.

III.5.6. Vérification des contraintes :

III.5.6.1 Vérification de la contrainte dans les aciers :

Le balcon est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée peu préjudiciable,

on doit alors vérifier que :

stst  

st = 348 Mpa

174,0
12150

14,3100100
1 











db

A


1 = 0,174 932,01  53,581 K K=
1

1

K
= 0,017
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077,205
14,313932,0

10802,7 3

1










t

S
st

Ad

M


 Mpa

st = 205,077 Mpa < st = 348 Mpa condition vérifiée

III.5.6.2 Vérification de la Contrainte dans le béton :

bc = 0,6 fc28 = 15 Mpa.

bc = K x st = 0,017 x 205,077 = 3,486 Mpa

bc = 3,486 Mpa < bc = 15 Mpa condition vérifiée

Cela veut dire qu’il n’y a pas de fissuration dans le beton comprimée.

III.5.7 Valeur limite des flèches : (BAEL 91, Art B.6.5, 3)

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


୦

୐��
=

ଵହ

ଵହ଴
= 0,1


ଵ

ଵ଺�
= 0.0625.

୦

୐��
>

ଵ

ଵ଺�
……………...condition vérifiée


୅౩

ୠబ.ୢ
=

ହ,଺ହ

ଵ଴଴୶ଵଷ
= 0,0043


ସ.ଶ

୤౛
=

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105

୅౩

ୠబ.ୢ
<

ସ.ଶ

୤౛
……………condition vérifiée


୦

୐��
=

ଵହ

ଵଶ଴
= 0,125

Ms

ଵ଴�୶��Mu
=

଻,଼଴ଶ

ଵ଴�୶�ଵ଴,ଽଵଶ�
= 0,0715

୦

୐��
≥

୑ ౪

ଵ଴.୑ బ
……………condition vérifiée

ܐ

ۺ
≥

૚

૚૟
;

ܛۯ

܌.૙܊
<

૝.૛

܍܎
;

ܐ

ۺ
≥

ۻ ܜ

૚૙.ۻ ૙
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 Conclusion :

1) toutes les conditions sont vérifiées, la flèche est bien vérifiée

2) les balcons seront ferraillés comme suit

 Armatures principales : 5HA12 avec St = 20 cm

 Armatures secondaires : 4HA10 avec St = 30 cm

15 cm

Figure III.5.5 Schéma de ferraillage des balcons.

Figure III.5.6 Coupe transversale (A-A) des balcons.

4HA10/ml ; St = 30 cm

120 cm

5HA12/ml ; St = 20 cm
A

A

5HA12/ml ; St = 20 cm
4HA10/ml ; St = 30 cm
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III.6 Etude de la poutre de chaînage :

Nous étudierons une poutre qui repose sur deux appuis ; elle supporte son poids propre et le

poids du mur en double cloisons.

III.6.1 pré dimensionnement de la poutre :

a) La hauteur :

୐

ଵହ
≤ ℎ௧ ≤

୐

ଵ଴

3,57 m

Figure III.6.1 Schéma statique de la poutre de chainage.

Avec :

h : la hauteur de la poutre

L : la portée libre de la poutre.

L= 357-30 = 327 cm ; 30 cm la largeur de la poutre principale.

Les dimensions des poutres doivent respecter les conditions suivantes du R.P.A.99 modifie 2003

h30 cm

4
b

h

b 20 cm

327

15
≤ h ≤

327

10
 ⟹ 21,8 cm ≤ ht ≤ 32,7 cm

On prend : h = 30 cm (pour que la condition du RPA soit vérifiée)

b) La largeur :

0,4 h b  0,7 h  0,4x30  b  0,7x30

12 cm  b  21 cm

On prend : b = 20 cm

Vérification du rapport
b

h
:

45,1
20

30


b

h
 Condition vérifiée.

Alors, on opte pour la poutre de chaînage d’une section de (20x30) cm²

III.6.2 Détermination des charges revenant à la poutre :

Poids propre de la poutre …………………………25x0,30x 0,20 = 1,5 KN/ml .

Poids du mur (double cloison)…………………… 2 ,36(3,06-0,20) = 6,75 KN/ml.

Le poids du plancher ……………………………..5,68x (0,65/2) = 1,85 KN/ml.

BA
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Le poids propre total ………………………………G = 10,1 KN/ml.

La charge d’exploitation Q……………………….1,5x (0,65/2) = 0,49 KN/ml.

III.6.3 Combinaison des charges :

ELU : qu = 1,35G +1,5Q = 1,35 x 10,1 + 1,5 x 0,49 = 14,37 KN/ml.

ELS: qS = G + Q = 10,1 + 0,49 = 10,59 KN/ml.

Figure III.6.2 Schéma de chargement à l’ELU.

Figure III.6.3 Schéma de chargement à l’ELS.

III.6.4 Calcul des efforts à l’ELU :

 Le moment isostatique :

mKN
lq

MM u
uu .893,22

8

)²57.3(37,14

8

²max 







 L’effort tranchant :

.65,25
2

57.337,14

2
max KN

lq
TT u

uu 







Compte tenu de l’effet du semi encastrement, les moments deviennent :

Sur appuis : mKNMM ua .868,6893,223,03,0 max 

En travée : mKNMMt u .459,19893,2285,085,0 max 

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :

u=14,37ݍ ݈݉/ܰܭ

3,57 m

s=10,59ݍ ݈݉/ܰܭ

3,57 m
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qu =14,37 KN/ml

3,57m

Ty (KN﴿ 

25,65
+

25,65

6,868 6,868

Mz (KN.m) +
19,459

X (m)

Figure III.6.4 Diagrammes des efforts internes à l’ELU.

III.6.4.1 Calcul des armatures :

a) Aux appuis :

Mau= 6,868 KN.m ; fbc = 14,2 MPa ; S = 348 MPa ; c = 2 cm

2,14)280(200

10868,6
2

6

2 




bc

au

fbd

M
 = 0,030  l  = 0,392S.S.A

 = 0,030  = 0,985

348280985,0

10868,6

..

6






St

au
au

d

M
A


= 0,716 cm².

Soit : 2HA12 = 2,26 cm²

b) En travée :

Mtu=19,459 KN.m.

2.14280200

10459,19
2

6

2 




bc

tu

fbd

M
 = 0,054  l  = 0,392S.S.A.

d
=

2
8

cm

c = 2 cm

b = 20 cm

3
0

cm

A
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 = 0,054   = 0,972

348330972,0

1020,719

..

6






St

tu
tu

d

M
A


= 1,86 cm2

 Soit 2HA12 = 2,26 cm2

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

de 0,5% en toute section (RPA99 modifie en 2003).

2,26 + 2,26 = 4,52cmଶ >
0,5 × b × h

100
=

0,5 × 20 × 30

100
= 3 cmଶ condition vérfiée.

III.6.4.2 Les différentes vérifications à l’ELU : (BAEL 91 modifié 99, Art. A.4.2.1)

a. La Condition de non fragilité concerne la section totale d’aciers :

AA min

A ≥ Amin = 0,23b. d
ft28

fe
= 0,23x20x28.

2,1

400
= 0,676cmଶ

Aau = 2,26 cm² > Amin = 0,676 cm²  Condition vérifiée.

Atu = 2,26 cm² > Amin = 0,676 cm²  Condition vérifiée.

b. Vérification de la contrainte d’entraînement des barres :

Se 
uSe

 = 28. ftS = 1,5 x 2, 1 
uSe

 = 3,15 MPa.

1214,332809,0

1065,25

..9,0

3





x

Uid

Tu
S = 0,9 MPa.

S = 0,9 MPa <
S

 = 3,15MPA.  Condition vérifiée.

c. L’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis :

 L’influence sur le béton :

On doit vérifier :
b

u fc

bd

T


28max 87,0

..9,0

2


 20
5,1

5,2
9,0284,09,0...4,0 28

max 
b

u

fc
bdT


= 336 KN.

maxuT = 25,65 KN < 336 KN  Condition vérifiée.

 L’influence sur les aciers :

On doit vérifier : 









d

M
T

fe
A au

u
S

a
.9,0

















2809,0

10868,6
1065,25

400

15,1 6
3

aA = 0,198 cm²

Aa = 2,26 cm² > 0,198 cm²  Condition vérifiée.
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d. Vérification de la contrainte tangentielle :

ζu =
ݑܶ

.ܾ݀
≤ തതതݑߞ

ζuതതത= ݉ ݅݊ ൜0,2.
ଶ଼ݐ݂
ߛܾ

; =ൠܣܲܯ5 ݉ ݅݊ ൜0,2.
2,1

1,5
; =ൠܣܲܯ5 ܣܲܯ3,33

ζu =
ݔܽ݉ݑܶ

.ܾ݀
=

10ଷݔ25,65

280ݔ200
= ܽܲܯ�0,458

ζu = >ܽܲܯ�0,458 തതത=3,33MPAݑߞ Condition vérifiée.

III.6.4.3 Les armatures transversales : (BAEL 91 modifié, Art.A.7.22)

a. Section des armatures :

Le diamètre des armatures transversales d’une poutre est donné par la formule suivante :











10
;;

35
min

bh
l

Avec : h : La hauteur totale de la poutre.

 : Le diamètre des barres longitudinales.

b : La largeur totale de la poutre.











10

20
;;

35

30
min l   Min (0,85 ; 1,2 ; 2) cm.

 10 mm   = 8 mm

On opte comme armatures transversales un cadre de  8 et un étrier de  8 mm.

b. Espacement des armatures transversales : (BAEL 91, Art A.7.51.22)

St  min (0,9xd; 40 cm) = min (0,9x28; 40) = 25,2 cm

St  25,2 cm  St = 25 cm

On doit aussi vérifier la section d’armatures transversales par la condition suivante :


Stb

feAu

.

.
0,4 MPa 

2520

40026,2




= 1,808 MPa > 0,4 MPa  Condition vérifiée

III.6.4.4 Vérification selon le RPA 99 : (Art A.7.5.2.2)

 L’espacement des armatures transversales :

 En zone nodale :









 cm

h
St l 30;12;

4
min = 








 30;2,112;

4

30
min = min {7,5 ; 14,4 ; 30} cm

St  7,5 cm  St = 7 cm
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 En zone courante :

2

30

2


h
St = 15 cm

Soit : St = 15 cm.

 La quantité d’armatures :

* Selon le RPA 99 la quantité d’armatures transversales minimales est donnée par la

formule suivante : At Amin

Amin = 0,003.S.b

Avec b : largeur de la portée

S : espacement des armatures transversales.

Amin = 0,003x15x20 Amin = 0,9 cm²

Amin = 0,9 cm2  soit 4HA8 = 2,01cm2

 Soit 1cadre 8 = 4HA8 = 2,01 cm2

III.6.5 Les différents calculs à l’ELS :

Calcul des efforts internes :

a. Le moment isostatique :

mKN
lq

MM s
ss .871,16

8

)²57,3(59,10

8

²max 







b. L’effort tranchant :

.903,18
2

57,359,10

2
max KN

lq
TT s

ss 







En compte tenu de l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :

Sur appuis : mKNMM sa .061,5871,163,03,0 max 

En travée : mKNMMt s .34,14871,1685,085,0 max 

III.6.5.1 Les différentes vérifications à l’ELS :

a. Vérification de la contrainte dans le béton :

Aux appuis :

bc < bc =0,6 ௖݂ଶ଼ =15 Mpa.

σb =
σs

kଵ
=ݏߪ���ݐ݁����

ݏܯ

.ଵߚ ܣ݀.

ρ1 =
100. A

b. d
=

100x2,26

20x28
= 0,403

ρ1 = 0,403 ⟹ 1ߚ = 0,902 ⇒ 1݇ = 36,285
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σs =
5,061 x 106

0,902 x 280 x 2,26x102
= 88,667 MPA

σbc =
σs

k1
=

88,667

36,285
= 2,44 MPA

σbc = 2,44 MPA < σbcതതതത= 15MPA Condition vérifiée.

En travée :

ρ1 =
100. A

b. d
=

100x2,26

20x28
= 0,403

ρ1 = 0,403 ⟹ 1ߚ = 0,902 ⇒ 1݇ = 36,285

σs =
14,34 x 106

0,902 x 280 x 2,26x102
= 251,233 MPA .

σbc =
ݏߪ

1݇
=

251,233

36,285
= >��ܣܲܯ�6,92 =തതതതതܾܿߪ ⟹���ܣܲܯ15 ݊݋ܥ��� ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é .݁

b. Etat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification n’est à effectuer parce qu’il s’agit d’une fissuration peu nuisible.

c. Etat limite de déformation : (BAEL 91 modifié, Art A.4.6)

On doit vérifier les conditions suivantes :

⎝

⎜
⎜
⎜
⎛

ℎ

݈
≥

1

16
ℎ

݈
≥

௧ܯ

଴ܯ.10

ܣ

.ܾ݀
≤

4,2

400 ⎠

⎟
⎟
⎟
⎞

Donc on a :
ℎ

ܮ
=

30

327
= 0,092 >

1

16
= 0,0625 La condition est vérifiée

h

L
= 0,107 >

M୲

10. M଴
=

14,34

10x16,871
= 0,085 La condition est vérifiée

ܣ

.ܾ݀
=

2,26

20 × 28
= 0,004 <

4,2

400
= 0,0105 La condition est vérifiée

Les trois conditions sont vérifiées donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.
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Schéma de ferraillage de la poutre de chaînage :

A 2HA12

15 7

A
2HA12

1 cadre HA8

COUPE A-A

2HA12

30
Cadre HA8

2HA12

20

Figure III.6.5 Schéma de ferraillage de la poutre de chainage



Chapitre IV :

Etude de contreventement.
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IV.1 Introduction :

Le contreventement d’une construction est constitué de l’ensemble des éléments qui

concourent à sa résistance aux actions autres que gravitaires, en général horizontales tel que le

vent, le séisme, la poussée des terres, donc il assure la stabilité du bâtiment vis-à-vis de ce genre

de sollicitations.

Le contreventement est assuré par un ou plusieurs des dispositifs suivants :

 Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques, avec justification

d’interaction portiques voiles.

 Système de contreventement de structures en portiques par des voiles en béton armé.

 Système de contreventement constitué par des voiles porteurs en béton armé.

 Structure à ossature en béton armé contreventé entièrement par un noyau en béton armé.

 Portiques auto stable en béton armé avec ou sans remplissage en maçonnerie rigide et autres.

Le choix d’un système de contreventement est basé sur plusieurs critères d’ordre structurel et

économiques.

Le but de ce chapitre est de déterminer les efforts horizontaux revenant aux portiques et aux

voiles. Pour cela nous allons comparer l’inertie des voiles à celle de portiques auxquels nous

allons attribuer une inertie fictive.

IV.2 Méthode de calcul :

On assure la stabilité du bâtiment vis-à-vis des efforts horizontaux par des voiles disposés

suivant les deux sens.

IV.2.1 Les inerties des refends pleins :

a. Refends longitudinaux :

௬ܫ =
௘௟య

ଵଶ
௫ܫ =

௟.௘య

ଵଶ

௫ܫ =
௟.௘య

ଵଶ
<< ௬ܫ On néglige l’inertie des voiles longitudinaux par rapport à l’axe (x-x).

b. Les refends transversaux :

௫ܫ =
௘௅య

ଵଶ
௬ܫ =

௅௘య

ଵଶ

௬ܫ =
௅௘య

ଵଶ
<< ௫ܫ On néglige l’inertie des voiles transversaux par rapport à l’axe (y-y).
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Remarque :

Les longueurs des voiles sont les mêmes pour tous les niveaux.

 Inerties des voiles :

 Tableaux IV.1.Sens transversal : sens Y-Y

Sens transversal

niveau
voiles L[m] e[m] ܆۷ ܕ] ૝]

R+8

૚ି૚܂܄ 2,80 0,20 0,36

૚ି૛܂܄ 2,80 0,20 0,36

૚ି૜܂܄ 2,80 0,20 0,36

૚ି૝܂܄ 2,80 0,20 0,36

૛ି૚܂܄ 1,75 0,20 0,08

૛ି૛܂܄ 1,75 0,20 0,08

෍ ܆۷ = ૚,૟
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 Tableaux IV.2.Sens longitudinal : sens X-X

Sens longitudinal

niveau
voiles L[m] e[m] ܇۷ ܕ] ૝]

R+8

૚ି૚ۺ܄ 1,20 0,20 0,03

૚ି૛ۺ܄ 1,20 0,20 0,03

૚ି૜ۺ܄ 1,20 0,20 0,03

૚ି૝ۺ܄ 1,20 0,20 0,03

૛ۺ܄ 4,44 0,20 1,46

૜ۺ܄ 0,90 0,20 0,01

෍ ܇۷ = ૚,૞ૢ

Figure IV.3 Disposition des voiles.

IV.3 Calcul des rigidités au niveau des portiques :

IV.3.1 Présentation de la méthode :

Pour l’étude des portiques sollicités par les efforts horizontaux, on utilisera la méthode de

MUTO, qui permet de distribuer les efforts tranchants dans les niveaux, et de déduire les

VT1-1

VT1-2 VT1-3

VT1-4

VL1-1

VL1-2

VL1-4

VL1-3

VL2

VT2-1 VT2-2

VL3
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moments fléchissant et les autres sollicitations dans les poutres et les poteaux de chaque

portique.

 Hypothèses de calcul :

 Les charges ou les masses sont considéré concentrées au niveau du plancher.

 Les diagrammes de répartition des charges doivent être :

- rectangulaire pour le vent.

- triangulaire pour le séisme.

 La raideur des poutres ne doit pas être faible devant celle des poteaux.

 La raideur des travées adjacentes d’une même portée ne doit pas être trop différente.

IV.3.2 Etapes de calculs :

a) Calcul des rigidités linéaires des poteaux et des poutres :

Rigidités linéaires d’un poteau : =ܜܗܘ۹
ܜܗܘ۷

܋ܐ

Rigidités linéaires d’une poutre =ܜܝܗܘ�۹:
ܜܝܗܘ۷

܋ۺ

Figure IV.4 Identification des paramètres.

ܐ̅ : hauteur entre nus des poutres égale à൫ܐ૙ െ .൯ܜܝܗܘܐ

I : moment d’inertie de l’élément.

ۺ̅ : longueur entre nus des poteaux égale à൫ۺ૙ െ .൯ܜܗܘܐ

૙ۺ : longueur de la poutre entre axes des poteaux.

۹ : rigidités linéaires (poutre, poteau).

૙ܐ : hauteur des poteaux entre axes des poutres.

ܘܐ : hauteur de la poutre.
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ܘ܍ : largeur des poteaux.

܋ܐ = +ܐ̅
૚

૛
ܜܗܘ܍ ܋ۺ : longueur de calcul de la poutre.

Avec :

܋ۺ = +ۺ̅
૚

૛
ܜܝܗܘܐ ܋ܐ : hauteur de calcul de poteau.

IV.4 Calcul des coefficients ഥࡷ relatifs aux portiques :

 Cas des étages courant :

En général :

۹ഥ =
ܘܝܛ�ܜܝܗܘ۹∑ + ܎ܖܑ�ܜܝܗܘ۹∑

૛۹ܜܗܘ

ഥܭ =
௄భା௄మା௄యା௄ర

ଶ௄ು
ഥܭ =

௄భା௄మା௄య

ଶ௄ು
ഥܭ =

௄భା௄మ

ଶ௄ು

 Cas du RDC :

ഥܭ =
௄భା௄మ

௄ು
ഥܭ =

௄భ

௄ು

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Kଵ

Kଷ

K୔

Kଶ

Kଶ

K୔

Kଵ

Kଷ

Kଵ

Kସ

K୔

Kଶ

ଵܭ ଶܭ

௉ܭ

ଵܭ

௉ܭ
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 Tableau : IV.3.Rigidités linéaires des poutres transversales : portiques (1A-3A),

(1B-3B), (1C-3C), (1D-3D), (1E-3E), (1F-3F), (1G-3G).

niveau travées L[cm] h [cm] [cm]۱ۺ ܕ܋]ܜܝܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܝܗܘ۹

૜]

8-7-6

1A-2A 498 45 520,5 227812,5 437,68
2A-3A 528 45 550,5 227812,5 413,83
1B-2B 498 45 520,5 227812,5 437,68
2B-3B 528 45 550,5 227812,5 413,83
1C-2C 498 45 520,5 227812,5 437,68
2C-3C 528 45 550,5 227812,5 413,83
1D-2D 498 45 520,5 227812,5 437,68
2D-3D 528 45 550,5 227812,5 413,83
1E-2E 498 45 520,5 227812,5 437,68
2E-3E 528 45 550,5 227812,5 413,83
1F-2F 498 45 520,5 227812,5 437,68
2F-3F 528 45 550,5 227812,5 413,83
1G-2G 498 45 520,5 227812,5 437,68
2G-3G 528 45 550,5 227812,5 413,83

5-4-3

1A-2A 493 45 515,5 227812,5 441,93
2A-3A 523 45 545,5 227812,5 417,62
1B-2B 493 45 515,5 227812,5 441,93
2B-3B 523 45 545,5 227812,5 417,62
1C-2C 493 45 515,5 227812,5 441,93
2C-3C 523 45 545,5 227812,5 417,62
1D-2D 493 45 515,5 227812,5 441,93
2D-3D 523 45 545,5 227812,5 417,62
1E-2E 493 45 515,5 227812,5 441,93
2E-3E 523 45 545,5 227812,5 417,62
1F-2F 493 45 515,5 227812,5 441,93
2F-3F 523 45 545,5 227812,5 417,62
1G-2G 493 45 515,5 227812,5 441,93
2G-3G 523 45 545,5 227812,5 417,62

2-1-RDC

1A-2A 488 45 510,5 227812,5 446,25
2A-3A 518 45 540,5 227812,5 421,48
1B-2B 488 45 510,5 227812,5 446,25
2B-3B 518 45 540,5 227812,5 421,48
1C-2C 488 45 510,5 227812,5 446,25
2C-3C 518 45 540,5 227812,5 421,48
1D-2D 488 45 510,5 227812,5 446,25
2D-3D 518 45 540,5 227812,5 421,48
1E-2E 488 45 510,5 227812,5 446,25
2E-3E 518 45 540,5 227812,5 421,48
1F-2F 488 45 510,5 227812,5 446,25
2F-3F 518 45 540,5 227812,5 421,48
1G-2G 488 45 510,5 227812,5 446,25
2G-3G 518 45 540,5 227812,5 421,48
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 Tableau : IV.4.Rigidités linéaires des poutres longitudinales : portiques (1A-1G)

(2A-2G) (3A-3G)

niveau travées L[cm] h [cm] [cm]۱ۺ ܕ܋]ܜܝܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܝܗܘ۹

૜]

8-7-6

1A-1B 317 35 334 ,5 89322,92 267,03
1B-1C 337 35 354,5 89322,92 251,97
1C-1D 286 35 303,5 89322,92 294,31
1D-1E 404 35 421,5 89322,92 211,92
1E-1F 211 35 228,5 89322,92 390,91
1F-1G 305 35 322,5 89322,92 276,97
2A-2B 317 35 334 ,5 89322,92 267,03
2B-2C 337 35 354,5 89322,92 251,97
2C-2D 286 35 303,5 89322,92 294,31
2D-2E 404 35 421,5 89322,92 211,92
2E-2F 211 35 228,5 89322,92 390,91
2F-2G 305 35 322,5 89322,92 276,97
3A-3B 317 35 334 ,5 89322,92 267,03
3B-3C 337 35 354,5 89322,92 251,97
3C-3D 286 35 303,5 89322,92 294,31
3D-3E 404 35 421,5 89322,92 211,92
3E-3F 211 35 228,5 89322,92 390,91
3F-3G 305 35 322,5 89322,92 276,97

5-4-3

1A-1B 312 35 329,5 89322,92 271,09
1B-1C 332 35 349,5 89322,92 255,57
1C-1D 281 35 298,5 89322,92 299,24
1D-1E 399 35 416,5 89322,92 214,46
1E-1F 206 35 223,5 89322,92 399,66
1F-1G 300 35 317,5 89322,92 281,33
2A-2B 312 35 329,5 89322,92 271,09
2B-2C 332 35 349,5 89322,92 255,57
2C-2D 281 35 298,5 89322,92 299,24
2D-2E 399 35 416,5 89322,92 214,46
2E-2F 206 35 223,5 89322,92 399,66
2F-2G 300 35 317,5 89322,92 281,33
3A-3B 312 35 329,5 89322,92 271,09
3B-3C 332 35 349,5 89322,92 255,57
3C-3D 281 35 298,5 89322,92 299,24
3D-3E 399 35 416,5 89322,92 214,46
3E-3F 206 35 223,5 89322,92 399,66
3F-3G 300 35 317,5 89322,92 281,33
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 Tableau : IV.5. Rigidités linéaires des poteaux dans le sens transversal :

niveau travées L[cm] h [cm] [cm]۱ۺ ܕ܋]ܜܝܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܝܗܘ۹

૜]

2-1-RDC

1A-1B 307 35 324,5 89322,92 275,26
1B-1C 327 35 344,5 89322,92 259,28
1C-1D 276 35 293,5 89322,92 304,34
1D-1E 394 35 411,5 89322,92 217,07
1E-1F 201 35 218,5 89322,92 408,80
1F-1G 295 35 312,5 89322,92 285,83
2A-2B 307 35 324,5 89322,92 275,26
2B-2C 327 35 344,5 89322,92 259,28
2C-2D 276 35 293,5 89322,92 304,34
2D-2E 394 35 411,5 89322,92 217,07
2E-2F 201 35 218,5 89322,92 408,80
2F-2G 295 35 312,5 89322,92 285,83
3A-3B 307 35 324,5 89322,92 275,26
3B-3C 327 35 344,5 89322,92 259,28
3C-3D 276 35 293,5 89322,92 304,34
3D-3E 394 35 411,5 89322,92 217,07
3E-3F 201 35 218,5 89322,92 408,80
3F-3G 295 35 312,5 89322,92 285,83

niveau poteaux h [cm] epot [cm] [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜]

8-7-6

1A 261 40 281 213333,33 759,19
2A 261 40 281 213333,33 759,19
3A 261 40 281 213333,33 759,19
1B 261 40 281 213333,33 759,19
2B 261 40 281 213333,33 759,19
3B 261 40 281 213333,33 759,19
1C 261 40 281 213333,33 759,19
2C 261 40 281 213333,33 759,19
3C 261 40 281 213333,33 759,19
1D 261 40 281 213333,33 759,19
2D 261 40 281 213333,33 759,19
3D 261 40 281 213333,33 759,19
1E 261 40 281 213333,33 759,19
2E 261 40 281 213333,33 759,19
3E 261 40 281 213333,33 759,19
1F 261 40 281 213333,33 759,19
2F 261 40 281 213333,33 759,19
3F 261 40 281 213333,33 759,19
1G 261 40 281 213333,33 759,19
2G 261 40 281 213333,33 759,19
3G 261 40 281 213333,33 759,19
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niveau poteaux h [cm] epot [cm] [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜]

5-4-3

1A 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2A 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3A 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1B 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2B 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3B 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1C 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2C 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3C 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1D 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2D 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3D 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1E 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2E 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3E 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1F 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2F 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3F 261 45 283,5 341718,75 1205,36
1G 261 45 283,5 341718,75 1205,36
2G 261 45 283,5 341718,75 1205,36
3G 261 45 283,5 341718,75 1205,36

2-1-RDC

1A 261 50 286 520833,33 1821,10
2A 261 50 286 520833,33 1821,10
3A 261 50 286 520833,33 1821,10
1B 261 50 286 520833,33 1821,10
2B 261 50 286 520833,33 1821,10
3B 261 50 286 520833,33 1821,10
1C 261 50 286 520833,33 1821,10
2C 261 50 286 520833,33 1821,10
3C 261 50 286 520833,33 1821,10
1D 261 50 286 520833,33 1821,10
2D 261 50 286 520833,33 1821,10
3D 261 50 286 520833,33 1821,10
1E 261 50 286 520833,33 1821,10
2E 261 50 286 520833,33 1821,10
3E 261 50 286 520833,33 1821,10
1F 261 50 286 520833,33 1821,10
2F 261 50 286 520833,33 1821,10
3F 261 50 286 520833,33 1821,10
1G 261 50 286 520833,33 1821,10
2G 261 50 286 520833,33 1821,10
3G 261 50 286 520833,33 1821,10
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 Tableau : IV.6. Rigidités linéaires des poteaux dans le sens longitudinal :

niveau poteaux h [cm] epot [cm] [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜]

8-7-6

1A 271 40 291 213333,33 733,10
1B 271 40 291 213333,33 733,10
1C 271 40 291 213333,33 733,10
1D 271 40 291 213333,33 733,10
1E 271 40 291 213333,33 733,10
1F 271 40 291 213333,33 733,10
1G 271 40 291 213333,33 733,10
2A 271 40 291 213333,33 733,10
2B 271 40 291 213333,33 733,10
2C 271 40 291 213333,33 733,10
2D 271 40 291 213333,33 733,10
2E 271 40 291 213333,33 733,10
2F 271 40 291 213333,33 733,10
2G 271 40 291 213333,33 733,10
3A 271 40 291 213333,33 733,10
3B 271 40 291 213333,33 733,10
3C 271 40 291 213333,33 733,10
3D 271 40 291 213333,33 733,10
3E 271 40 291 213333,33 733,10
3F 271 40 291 213333,33 733,10
3G 271 40 291 213333,33 733,10

5-4-3

1A 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1B 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1C 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1D 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1E 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1F 271 45 293,5 341718,75 1164,29
1G 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2A 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2B 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2C 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2D 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2E 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2F 271 45 293,5 341718,75 1164,29
2G 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3A 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3B 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3C 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3D 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3E 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3F 271 45 293,5 341718,75 1164,29
3G 271 45 293,5 341718,75 1164,29
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niveau poteaux h [cm] epot [cm] [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜]

2-1-RDC

1A 271 50 296 520833,33 1759,57
1B 271 50 296 520833,33 1759,57
1C 271 50 296 520833,33 1759,57
1D 271 50 296 520833,33 1759,57
1E 271 50 296 520833,33 1759,57
1F 271 50 296 520833,33 1759,57
1G 271 50 296 520833,33 1759,57
2A 271 50 296 520833,33 1759,57
2B 271 50 296 520833,33 1759,57
2C 271 50 296 520833,33 1759,57
2D 271 50 296 520833,33 1759,57
2E 271 50 296 520833,33 1759,57
2F 271 50 296 520833,33 1759,57
2G 271 50 296 520833,33 1759,57
3A 271 50 296 520833,33 1759,57
3B 271 50 296 520833,33 1759,57
3C 271 50 296 520833,33 1759,57
3D 271 50 296 520833,33 1759,57
3E 271 50 296 520833,33 1759,57
3F 271 50 296 520833,33 1759,57
3G 271 50 296 520833,33 1759,57

c) Calcul des coefficients correcteurs "ܒ܉" :

 Niveau courant :

a୧୨=
୏ഥ

ଶା୏ഥ

 Niveau RDC :

a୧୨=
଴,ହା୏ഥ

ଶା୏ഥ

d) Calcul des rigidités des poteaux par niveau dans les deux sens :

 Niveau courant :

r୧୨= a୧୨K୮୭୲
ଵଶ୉

୦ౙ
మ

 Niveau RDC :

 Poteau encastré à sa base :

r୧୨= a୧୨K୮୭୲
ଵଶ୉

୦ౙ
మ

 Poteau articulé à sa base :

r୨= a୨K୮୭୲
ଷ୉

୦ౙ
మ
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E : module de déformation du béton E=321641,95[daN /cm²].

e) Calcul des rigidités des portiques par niveau :

r୨=
ଵଶ୉

୦ౙ౟
మ∑ a୧୨K୮୭୲

f) Calcul des rigidités d’un portique de niveau (j) dans le sens x-x et y-y :

࢞࢐ࡾ = ࢞࢐࢏࢘∑ Pour chaque niveau dans le sens longitudinal.

࢟࢐࢘ = ࢟࢐࢏࢘∑ Pour chaque niveau dans le sens transversal.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :
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 Tableau : IV.7. Rigidités par niveaux des portiques transversaux : portiques (1A-3A), (1B-3B), (1C-3C), (1D-3D), (1E-3E), (1F-3F), (1G-3G).

niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ ܕ܋/ۼ۹]ܡܒܚ ] ܕ܋/ۼ۹]ܡܒ܀ ]

8-7-6

1A 281 213333,33 759,19 1A-2A 437 ,68 0,58 0,22 81,64

1506,68

2A 281 213333,33 759,19 2A-3A 413,83 1,12 0,36 133,60
3A 281 213333,33 759,19
1B 281 213333,33 759,19 1B-2B 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2B 281 213333,33 759,19 2B-3B 413,83 1,12 0,36 133,60
3B 281 213333,33 759,19
1C 281 213333,33 759,19 1C-2C 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2C 281 213333,33 759,19 2C-3C 413,83 1,12 0,36 133,60
3C 281 213333,33 759,19
1D 281 213333,33 759,19 1D-2D 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2D 281 213333,33 759,19 2D-3D 413,83 1,12 0,36 133,60
3D 281 213333,33 759,19
1E 281 213333,33 759,19 1E-2E 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2E 281 213333,33 759,19 2E-3E 413,83 1,12 0,36 133,60
3E 281 213333,33 759,19
1F 281 213333,33 759,19 1F-2F 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2F 281 213333,33 759,19 2F-3F 413,83 1,12 0,36 133,60
3F 281 213333,33 759,19
1G 281 213333,33 759,19 1G-2G 437 ,68 0,58 0,22 81,64
2G 281 213333,33 759,19 2G-3G 413,83 1,12 0,36 133,60
3G 281 213333,33 759,19
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niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ ܕ܋/ۼ۹]ܡܒܚ ] [KN/cm]ܡܒ܀

5-4-3

1A 283,5 341718,75 1205,36 1A-2A 441,93 0,37 0,16 92,62

1701,84

2A 283,5 341718,75 1205,36 2A-3A 417,62 0,71 0,26 150,50
3A 283,5 341718,75 1205,36
1B 283,5 341718,75 1205,36 1B-2B 441,93 0,37 0,16 92,62
2B 283,5 341718,75 1205,36 2B-3B 417,62 0,71 0,26 150,50
3B 283,5 341718,75 1205,36
1C 283,5 341718,75 1205,36 1C-2C 441,93 0,37 0,16 92,62
2C 283,5 341718,75 1205,36 2C-3C 417,62 0,71 0,26 150,50
3C 283,5 341718,75 1205,36
1D 283,5 341718,75 1205,36 1D-2D 441,93 0,37 0,16 92,62
2D 283,5 341718,75 1205,36 2D-3D 417,62 0,71 0,26 150,50
3D 283,5 341718,75 1205,36
1E 283,5 341718,75 1205,36 1E-2E 441,93 0,37 0,16 92,62
2E 283,5 341718,75 1205,36 2E-3E 417,62 0,71 0,26 150,50
3E 283,5 341718,75 1205,36
1F 283,5 341718,75 1205,36 1F-2F 441,93 0,37 0,16 92,62
2F 283,5 341718,75 1205,36 2F-3F 417,62 0,71 0,26 150,50
3F 283,5 341718,75 1205,36
1G 283,5 341718,75 1205,36 1G-2G 441,93 0,37 0,16 92,62
2G 283,5 341718,75 1205,36 2G-3G 417,62 0,71 0,26 150,50
3G 283,5 341718,75 1205,36
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niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ [KN/cm]ܡܒܚ ܕ܋/ۼ۹]ܡܒ܀ ]

RDC-1-2

1A 286 520833,33 1821,10 1A-2A 446,25 0,25 0,11 94,53

1804,6

2A 286 520833,33 1821,10 2A-3A 421,48 0,48 0,19 163,27
3A 286 520833,33 1821,10
1B 286 520833,33 1821,10 1B-2B 446,25 0,25 0,11 94,53
2B 286 520833,33 1821,10 2B-3B 421,48 0,48 0,19 163,27
3B 286 520833,33 1821,10
1C 286 520833,33 1821,10 1C-2C 446,25 0,25 0,11 94,53
2C 286 520833,33 1821,10 2C-3C 421,48 0,48 0,19 163,27
3C 286 520833,33 1821,10
1D 286 520833,33 1821,10 1D-2D 446,25 0,25 0,11 94,53
2D 286 520833,33 1821,10 2D-3D 421,48 0,48 0,19 163,27
3D 286 520833,33 1821,10
1E 286 520833,33 1821,10 1E-2E 446,25 0,25 0,11 94,53
2E 286 520833,33 1821,10 2E-3E 421,48 0,48 0,19 163,27
3E 286 520833,33 1821,10
1F 286 520833,33 1821,10 1F-2F 446,25 0,25 0,11 94,53
2F 286 520833,33 1821,10 2F-3F 421,48 0,48 0,19 163,27
3F 286 520833,33 1821,10
1G 286 520833,33 1821,10 1G-2G 446,25 0,25 0,11 94,53
2G 286 520833,33 1821,10 2G-3G 421,48 0,48 0,19 163,27
3G 286 520833,33 1821,10
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 Tableau : IV.8 Rigidités par niveau des portiques longitudinaux : portiques (1A-1G) (2A-2G) (3A-3G)

niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ ܕ܋/ۼ۹]ܠܒܚ ] ܕ܋/ۼ۹]ܠܒ܀ ]

8-7-6

1A 291 213333,33 733,10 1A-1B 267,03 0,36 0,15 57,79

2115,18

1B 291 213333,33 733,10 1B-1C 251,97 0,71 0,26 100,17
1C 291 213333,33 733,10 1C-1D 294,31 0,75 0,27 104,03
1D 291 213333,33 733,10 1D-1E 211,92 0,69 0,26 100,17
1E 291 213333,33 733,10 1E-1F 390,91 0,82 0,29 111,73
1F 291 213333,33 733,10 1F-1G 276,97 0,91 0,31 231,17
1G 291 213333,33 733,10
2A 291 213333,33 733,10 2A-2B 267,03 0,36 0,15 57,79
2B 291 213333,33 733,10 2B-2C 251,97 0,71 0,26 100,17
2C 291 213333,33 733,10 2C-2D 294,31 0,75 0,27 104,03
2D 291 213333,33 733,10 2D-2E 211,92 0,69 0,26 100,17
2E 291 213333,33 733,10 2E-2F 390,91 0,82 0,29 111,73
2F 291 213333,33 733,10 2F-2G 276,97 0,91 0,31 231,17
2G 291 213333,33 733,10
3A 291 213333,33 733,10 3A-3B 267,03 0,36 0,15 57,79
3B 291 213333,33 733,10 3B-3C 251,97 0,71 0,26 100,17
3C 291 213333,33 733,10 3C-3D 294,31 0,75 0,27 104,03
3D 291 213333,33 733,10 3D-3E 211,92 0,69 0,26 100,17
3E 291 213333,33 733,10 3E-3F 390,91 0,82 0,29 111,73
3F 291 213333,33 733,10 3F-3G 276,97 0,91 0,31 231,17
3G 291 213333,33 733,10
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niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ ܕ܋/ۼ۹]ܠܒܚ ] ܕ܋/ۼ۹]ܠܒ܀ ]

5-4-3

1A 293,5 341718,75 1164,29 1A-1B 271,09 0,23 0,10 52,17

1690,23

1B 293,5 341718,75 1164,29 1B-1C 255,57 0,45 0,18 93,90
1C 293,5 341718,75 1164,29 1C-1D 299,24 0,48 0,19 99,12
1D 293,5 341718,75 1164,29 1D-1E 214,46 0,44 0,18 93,90
1E 293,5 341718,75 1164,29 1E-1F 399,66 0,53 0,21 109,55
1F 293,5 341718,75 1164,29 1F-1G 281,33 0,58 0,22 114,77
1G 293,5 341718,75 1164,29
2A 293,5 341718,75 1164,29 2A-2B 271,09 0,23 0,10 52,17
2B 293,5 341718,75 1164,29 2B-2C 255,57 0,45 0,18 93,90
2C 293,5 341718,75 1164,29 2C-2D 299,24 0,48 0,19 99,12
2D 293,5 341718,75 1164,29 2D-2E 214,46 0,44 0,18 93,90
2E 293,5 341718,75 1164,29 2E-2F 399,66 0,53 0,21 109,55
2F 293,5 341718,75 1164,29 2F-2G 281,33 0,58 0,22 114,77
2G 293,5 341718,75 1164,29
3A 293,5 341718,75 1164,29 3A-3B 271,09 0,23 0,10 52,17
3B 293,5 341718,75 1164,29 3B-3C 255,57 0,45 0,18 93,90
3C 293,5 341718,75 1164,29 3C-3D 299,24 0,48 0,19 99,12
3D 293,5 341718,75 1164,29 3D-3E 214,46 0,44 0,18 93,90
3E 293,5 341718,75 1164,29 3E-3F 399,66 0,53 0,21 109,55
3F 293,5 341718,75 1164,29 3F-3G 281,33 0,58 0,22 114,77
3G 293,5 341718,75 1164,29
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niveau poteaux [cm]۱ܐ ܕ܋]ܜܗܘ۷
૝] ܕ܋]ܜܗܘ۹

૜] travées ܕ܋]ܜܝܗܘ۹
૜] ۹ഥ ܒ܉ ܕ܋/ۼ۹]ܠܒܚ ] ܕ܋/ۼ۹]ܠܒ܀ ]

RDC-1-2

1A 296 520833,33 1759,57 1A-1B 275,26 0,16 0,07 54,26

1813,83

1B 296 520833,33 1759,57 1B-1C 259,28 0,30 0,13 100,77
1C 296 520833,33 1759,57 1C-1D 304,34 0,32 0,14 108,52
1D 296 520833,33 1759,57 1D-1E 217,07 0,29 0,13 100,77
1E 296 520833,33 1759,57 1E-1F 408,80 0,36 0,15 116,27
1F 296 520833,33 1759,57 1F-1G 285,83 0,39 0,16 124,02
1G 296 520833,33 1759,57
2A 296 520833,33 1759,57 2A-2B 275,26 0,16 0,07 54,26
2B 296 520833,33 1759,57 2B-2C 259,28 0,30 0,13 100,77
2C 296 520833,33 1759,57 2C-2D 304,34 0,32 0,14 108,52
2D 296 520833,33 1759,57 2D-2E 217,07 0,29 0,13 100,77
2E 296 520833,33 1759,57 2E-2F 408,80 0,36 0,15 116,27
2F 296 520833,33 1759,57 2F-2G 285,83 0,39 0,16 124,02
2G 296 520833,33 1759,57
3A 296 520833,33 1759,57 3A-3B 275,26 0,16 0,07 54,26
3B 296 520833,33 1759,57 3B-3C 259,28 0,30 0,13 100,77
3C 296 520833,33 1759,57 3C-3D 304,34 0,32 0,14 108,52
3D 296 520833,33 1759,57 3D-3E 217,07 0,29 0,13 100,77
3E 296 520833,33 1759,57 3E-3F 408,80 0,36 0,15 116,27
3F 296 520833,33 1759,57 3F-3G 285,83 0,39 0,16 124,02
3G 296 520833,33 1759,57
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IV.5 Calcul rigidités des voiles par niveaux :

ܴ௏௑ =
ଵଶாூ೤

௛೐
య (Voiles longitudinaux)

ܴ௏௑ =
ଵଶாூೣ

௛೐
య (Voiles transversaux)

Avec :

he : hauteur d’étage.

E : module de Young.

ܡet�۷ܠ۷ : inertie des voiles transversaux et longitudinaux respectivement.

 Tableau IV.9 Sens transversal : sens Y-Y

voile hୣ[m] I୷[mସ] E [KN/m²] R୨୷[KN/m]

૚ି૚܂܄ 3,06 0,3659 32164195,12 4928923,35

૚ି૛܂܄ 3,06 0,3659 32164195,12 4928923,35

૚ି૜܂܄ 3,06 0,3659 32164195,12 4928923,35

૚ି૝܂܄ 3,06 0,3659 32164195,12 4928923,35

૛ି૚܂܄ 3,06 0,0893 32164195,12 1202932,21

૛ି૛܂܄ 3,06 0,0893 32164195,12 1202932,21

22121557,82

 Tableau IV.10 Sens longitudinal : sens X-X

voile hୣ[m] I୷[mସ] E [KN/m²] R୨୶[KN/m]

૚ି૚ۺ܄ 3,06 0,0288 32164195,12 387955,70

૚ି૛ۺ܄ 3,06 0,0288 32164195,12 387955,70

૚ି૜ۺ܄ 3,06 0,0288 32164195,12 387955,70

૚ି૝ۺ܄ 3,06 0,0288 32164195,12 387955,70

૛ۺ܄ 3,06 1,4588 32164195,12 19651034,1

૜ۺ܄ 3,06 0,0122 32164195,12 164342,35

21367199,25

IV.6 Inertie fictive des portiques :

Pour déterminer ces inerties fictives ,il suffira de calculer les déplacements de chaque portique

au doit de chaque plancher sous l’effet d’une série de forces égale à 1[tonne] et de comparer
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ces déplacements aux flèches que prendrait un refend équivalent disposé dans la même direction

sous l’effet du même système de forces horizontales (1[tonne] pour chaque niveau)

En fixant l’inertie du refend à (I=1 ܕ] ૝]) il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et

pour

chaque niveau une « inertie fictive » puisque, dans l’hypothèse de raideur infinie des plancher,

nous devons obtenir la même flèche, à chaque niveau, pour les refends et pour les portiques.

L’inertie fictive des portiques se calcul comme suit :

ܖ܍۷ =
ܖ܎

ܖ۲
Avec Dn =∑ઢ

ܖ

Avec :

Ien : inertie équivalente du portique au niveau « i ».

Δn : déplacement du portique au niveau « i ».

:ܖ܎ flèche du refond au niveau « i ».

Dn : déplacement du niveau n (somme des déplacements des portiques du niveau n)

IV.6.1 Calcul des flèches des refends :

Le calcul des flèches du refend dont l’inertie est I = ܕ]1 ૝], soumis au même système de forces

que le portique (une force égale à une tonne à chaque niveau), sera obtenu par la méthode des

« Moments des aires ». Le diagramme des moments fléchissant engendrés par la série de forces

horizontales égales à [1tonne], est une série de sections de trapèzes superposés et délimités par

les niveaux, comme le montre la figure suivante :

La flèche est donnée par la relation suivante :

EI

dS
f

ii

i

 


Avec :

fi : flèche de refend choisi au niveau « i ».

Figure IV.4.Centre de gravité d’un trapèze.

ܑܐ
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id : Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré.

i
1ii

1ii

i h
)b3(b

)b(2b
d 










Figure IV.5 Diagramme des moments.

27.54 24.48 15.30 6.1221.42 9.18 3.0618.36 12.24
3.06

1t
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Le tableau suivant donne les aires « Si » et la position du centre de gravité « Xi » par

diagramme des moments :

Nous aurons donc :

f୰ୢ ୡ =
ୗ౟.ୢ౟

୉୍
=

ଷ଻ଽ,ଶଷ×ଵ,ହଽ

୉୍
=

଺଴ଶ,ଽ଼

୉୍

f଴ଵ =
ଵ

୉୍
∑ S୧
ଶ
ଵ d୧=

ଷ଻ଽ,ଶଷ×ଵ,ହଽାଶଽଽ,଺ସ×ଵ,ହଽ

୉୍
=

ଵ଴଻ଽ,ସଵ

୉୍

f଴ଶ =
ଵ

୉୍
∑ S୧
ଷ
ଵ d୧=

ଵସସ଺,ସ଻

୉୍
; f଴଺ =

ଵ

୉୍
∑ S୧
଻
ଵ d୧=

ଶଵ଴଺,ଶ଼

୉୍

f଴ଷ =
ଵ

୉୍
∑ S୧
ସ
ଵ d୧=

ଵ଻ଵଽ,ହ

୉୍
; f଴଻ =

ଵ

୉୍
∑ S୧
଼
ଵ d୧=

ଶଵଷଽ,଼ଵ

୉୍

f଴ସ =
ଵ

୉୍
∑ S୧
ହ
ଵ d୧=

ଵଽଵ଴,ଶଽ

୉୍
; f଴଼ =

ଵ

୉୍
∑ S୧
ଽ
ଵ d୧=

ଶଵସଽ,ଷ଺

୉୍

f଴ହ =
ଵ

୉୍
∑ S୧
଺
ଵ d୧=

ଶ଴ଷସ,଺ସ

୉୍

IV.6.2 Calcul du déplacement des portiques au droit de chaque plancher :

 Le déplacement de chaque niveau :

=ܖ∆۳ ۳શܖ × ܐ

Avec :

۳શܖ =
ۻ ܖ

૚૛∑۹ܖܘ
+

۳ીܖା۳ીܖష૚

૛

ܐ : hauteur d’étage considéré.

ܖܘ۹∑ : la somme des raideurs des poteaux au niveau n.

∑K୮୬ =
∑ ౦୍౤

୦

Niveau h [m] bi+1 [m] bi [m] Si [m²] di [m] Si x di Fi x EI
8 3,06 0,00 3,06 4,68 2,04 9,55 2149,36
7 3,06 3,06 9,18 18,73 1,79 33,53 2139,81
6 3,06 9,18 18,36 42,14 1,7 71,64 2016,28
5 3,06 18,36 30,60 74,91 1,66 124,35 2034,64
4 3,06 30,60 45,90 117,05 1,63 190,79 1910,29
3 3,06 45,90 64,26 168,54 1,62 273,03 1719,5
2 3,06 64,26 85,68 229,41 1,60 367,06 1446,47
1 3,06 85,68 85,68 299,64 1,59 476,43 1079,41

RDC 3,06 110,16 137,70 379,23 1,59 602,98 602,98
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ܖܘ۷ : inertie des poteaux du niveau n.

ۻ ܖ : moment d’étage M୬ = T୬ × h

Avec :࢔ࢀ effort tranchant au niveau n.

 Le déplacement du portique au niveau « i » :

∆୧= ∑∆୬

 Rotation d’étage :

 La rotation d’un poteau encastré à la base au ૚࢘ࢋ niveau :

ଵߠܧ =
ெభାெమ

ଶସ∑௄೟భାଶ∑௄೛భ

 La rotation de chaque poteau articulé au ૚࢘ࢋ niveau :

ଵߠܧ =
ெభାெమ

ଶସ∑௄೟భ

 La rotation d’un poteau des étages courants :

௡ߠܧ =
ெ೙ାெ೙శభ

ଶସ∑௄೟೙

Avec :

M୬ = T୬ × h T୬ : effort tranchant au niveau n.

ܖܜ۹∑ : raideurs des poutres,K = ౪୍౤

୐౤

ܖܘ۹∑ : raideurs des poteaux, K =
౦୍౤

୦౤

:ܖܐ hauteur libre d’étage.

ܖۺ : portée libre des poutres.

Les étapes de calcul des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveaux sont

résumées dans les tableaux qui suivent :
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 Tableaux IV.11.Sens transversal :

niveau Portique h[m] ∑Kpn
-4

mଷ]

∑Ktn
-4

mଷ]

Mn Mn+1 Eϴn EΨn EΔn Dn=∑EΔn Fi Iୣ ∑ Iୣ

8

1A-3A 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298

8374.086

2149.3 0.260

1,82

1B-3B 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260
1C-3C 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260
1D-3D 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260
1E-3E 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260
1F-3F 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260
1G-3G 3.06 24.5 8.9 3.06 0 143.433 390.947 1196.298 2149.3 0.260

7

1A-3A 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596

16750.272

2139.8 0.128

0.896

1B-3B 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128
1C-3C 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128
1D-3D 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128
1E-3E 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128
1F-3F 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128
1G-3G 3.06 24.5 8.9 6.12 3.06 430.298 781.894 2392.596 2139.8 0.128

6

1A-3A 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896

25017.272

2106.2 0.084

0.588
1B-3B 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084
1C-3C 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084
1D-3D 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084
1E-3E 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084
1F-3F 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084
1G-3G 3.06 24.5 8.9 9.18 6.12 717.164 1167.940 3573.896 2106.2 0.084

5

1A-3A 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151

29898.057

2034.6 0.070

0.490

1B-3B 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070
1C-3C 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070
1D-3D 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070
1E-3E 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070
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1F-3F 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070
1G-3G 3.06 39.3 9 12.24 9.18 994.227 1395.801 4271.151 2034.6 0.070

niveau Portique h ∑Kpn
-4

mଷ]

∑Ktn
-4

mଷ]

Mn Mn+1 Eϴn EΨn EΔn Dn=∑EΔn Fi Iୣ ∑ Iୣ

4

1A-3A 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941

37372.587

1910.2 0.052

0.364

1B-3B 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052
1C-3C 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052
1D-3D 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052
1E-3E 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052
1F-3F 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052
1G-3G 3.06 39.3 9 15.3 12.24 1278.292 1744.752 5338.941 1910.2 0.052

3

1A-3A 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540

44656.787

1719.5 0.050

0.350

1B-3B 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050
1C-3C 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050
1D-3D 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050
1E-3E 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050
1F-3F 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050
1G-3G 3.06 39.3 9 18.36 15.3 1562.357 2084.817 6379.540 1719.5 0.050

2

1A-3A 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063

48559,441

1446.4 0.039

0.273

1B-3B 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039
1C-3C 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039
1D-3D 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039
1E-3E 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039
1F-3F 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039
1G-3G 3.06 59.9 9.1 21.42 18.36 1828.216 2267.014 6937.063 1446.4 0.039

1

1A-3A 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075

55496.525

1079.4 0.021

0.147

1B-3B 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
1C-3C 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
1D-3D 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
1E-3E 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
1F-3F 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
1G-3G 3.06 59.9 9.1 24.48 21.42 2109.480 2590.874 7928.075 1079.4 0.021
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Niveau Portique h
∑Kpn

10-4

[mଷ]

∑Ktn

10-4

[mଷ]

Mn

[t.m]
Mn+1

[t.m]
Eϴn

[t/m²]
EΨn

[t/m²]
EΔn Dn=∑EΔn Fi Iୣ ∑ Iୣ

RDC

1A-3A 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911

33816.377

602.98 0.020

0.140

1B-3B 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020
1C-3C 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020
1D-3D 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020
1E-3E 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020
1F-3F 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020
1G-3G 3.06 59.9 9.1 27.54 24.48 2390.744 1578.729 4830.911 602.98 0.020

 Tableaux IV.12.Sens longitudinal :

Niveau Portique h
∑Kpn

10-4[mଷ]
∑Ktn

10-4 [mଷ]
Mn

[t.m]
Mn+1

[t.m]
Eϴn

[t/m²]
EΨn

[t/m²]
EΔn Dn=∑EΔn Fi Iୣ ∑ Iୣ

8

1A-1G 3.06 55.1 16.8 3.06 0 75.922 198.120 606.248
1818.744

2149.36 1.182

3.546
2A-2G 3.06 55.1 16.8 3.06 0 75.922 198.120 606.248 2149.36 1.182
3A-3G 3.06 55.1 16.8 3.06 0 75.922 198.120 606.248 2149.36 1.182

7

1A-1G 3.06 55.1 16.8 6.12 3.06 227.767 396.241 1212.496
3637.488

2139.81 0.588

1.764
2A-2G 3.06 55.1 16.8 6.12 3.06 227.767 396.241 1212.496 2139.81 0.588
3A-3G 3.06 55.1 16.8 6.12 3.06 227.767 396.241 1212.496 2139.81 0.588

6
1A-1G 3.06 55.1 16.8 9.18 6.12 379.611 592.201 1812.135

5436.406
2106.28 0.387

1.161
2A-2G 3.06 55.1 16.8 9.18 6.12 379.611 592.201 1812.135 2106.28 0.387
3A-3G 3.06 55.1 16.8 9.18 6.12 379.611 592.201 1812.135 2106.28 0.387

5
1A-1G 3.06 88.3 16,9 12.24 9.18 527.137 718.001 2197.082

6591.246
2034.64 0.309

0.927
2A-2G 3.06 88.3 16,9 12.24 9.18 527.137 718.001 2197.082 2034.64 0.309
3A-3G 3.06 88.3 16,9 12.24 9.18 527.137 718.001 2197.082 2034.64 0.309

4

1A-1G 3.06 88.3 16,9 15.3 12.24 677.747 897.501 2746.352
8239.057

1910.29 0.232

0.696
2A-2G 3.06 88.3 16,9 15.3 12.24 677.747 897.501 2746.352 1910.29 0.232
3A-3G 3.06 88.3 16,9 15.3 12.24 677.747 897.501 2746.352 1910.29 0.232
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niveau Portique h
∑Kpn

10-4 [mଷ]

∑Ktn

104

[mଷ]

Mn

[t.m]
Mn+1

[t.m]
Eϴn

[t/m²]
EΨn

[t/m²]
EΔn Dn=∑EΔn Fi Iୣ ∑ Iୣ

3

1A-1G 3.06 88.3 16,9 18.36 15.3 828.358 1072.282 3281.182

9843.546

1719.5 0.175

0.525
2A-2G 3.06 88.3 16,9 18.36 15.3 828.358 1072.282 3281.182 1719.5 0.175

3A-3G 3.06 88.3 16,9 18.36 15.3 828.358 1072.282 3281.182 1719.5 0.175

2

1A-1G 3.06 134,5 17.1 21.42 18.36 969.530 1176.790 3600.979

10802.936

1446.47 0.134

0.402
2A-2G 3.06 134,5 17.1 21.42 18.36 969.530 1176.790 3600.979 1446.47 0.134

3A-3G 3.06 134,5 17.1 21.42 18.36 969.530 1176.790 3600.979 1446.47 0.134

1

1A-1G 3.06 134,5 17.1 24.48 21.42 1118.688 1344.903 4115.404

12346.213

1079.41 0.087

0.261
2A-2G 3.06 134,5 17.1 24.48 21.42 1118.688 1344.903 4115.404 1079.41 0.087

3A-3G 3.06 134,5 17.1 24.48 21.42 1118.688 1344.903 4115.404 1079.41 0.087

RDC

1A-1G 3.06 134,5 17.1 27.54 24.48 1267.846 804.514 2461.812

7385.437

602.98 0.082

0.246
2A-2G 3.06 134,5 17.1 27.54 24.48 1267.846 804.514 2461.812 602.98 0.082

3A-3G 3.06 134,5 17.1 27.54 24.48 1267.846 804.514 2461.812 602.98 0.082

 Tableau IV.13. Résumé des inerties fictives des portiques :

RDC 1 2 3 4 5 6 7 8 moyenne
Sens

transversal
0.140 0.147 0.273 0.350 0.364 0.490 0.588 0.896 1.82 0.563

Sens
longitudinal

0.246 0.261 0.402 0.525 0.696 0.927 1.161 1.764 3.546 1.059
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IV.7 Comparaison des inerties des voiles et des portiques :

 Sens transversal :

Inertie Inertie [mସ] Pourcentage [%]
Portiques 0,563 26,03

Voiles 1,6 73,97
Portiques+voiles 2,163 100

 Sens longitudinal :

26.03

73.97

Pourcentage[%]

portiques

voiles

39,97

60,03

Pourcentage[%]

portiques

voiles

Inertie Inertie [mସ] Pourcentage [%]
Portiques 1,059 39,97

Voiles 1,59 60,03
Portiques+voiles 2,649 100
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IV.8 Vérification de l’effort vertical :

 Les portiques :

Sens transversal Sens longitudinal

196,15 217,42

 Les voiles :

Sens transversal Sens longitudinal

19,66 47,192

 sens transversal :

 sens longitudinal :

Conclusion :

 En comparant les résultats, on voit bien que dans les sens longitudinal et transversal, les

inerties des voiles nettement plus grandes que celles de portiques.

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

 Du fait que l’inertie des portiques dépasse les 25 % (tel que prévu par le RPA) de l’inertie

totale de la structure, cela nous ramène à dire que nous avons un Contreventement mixte

avec interaction voile-portique dans les deux sens principaux.

 D’où le coefficient de comportement R = 5 (tableau 4.3. RPA 99 révisé 2003)

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

», les recommandations suivantes :

Surface [mଶ] Pourcentage [%]

Portiques 196,15 90,89

Voiles 19,66 9,11

Portiques+voiles 215,81 100

Surface [mଶ] Pourcentage [%]

Portiques 217,42 82,17

Voiles 47,192 17,83

Portiques+voiles 264,61 100
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1) Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20[%] des sollicitations dues aux
charges verticales.

2) Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs interactions

à tous les niveaux.

3) Les portiques doivent reprendre au moins 25[%] de l’effort tranchant d’étage.



Chapitre V :

Modélisation et vérification au RPA.
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V.1 Introduction :

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

généralement celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans les zones urbanisées. Face à ce

risque et à l’impossibilité de le prévoir, la seule prévision valable est la construction

parasismique. Cela signifie construire de manière telle que les bâtiments même endommagés

ne s’effondrent pas. Nous disposons aujourd’hui d’un ensemble de connaissances

scientifiques, techniques et de mise en œuvre qui permettent de limiter les conséquences d’un

séisme.

V.2 Modélisation mathématique :

La modélisation revient à représenter un problème physique possédant un nombre de degré

de liberté (DDL) infini, par un modèle ayant un nombre de DDL fini, et qui reflète avec une

bonne précision les paramètres du système d’origine (la masse, la rigidité). En d’autres

termes, la modélisation est la recherche d’un modèle simplifié qui nous rapproche le plus

possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus correctement possible

de la masse et de la rigidité de tous les éléments de la structure.

V.3 Modélisation de la structure étudiée :

Etant donné la difficulté et la complexité d’un calcul manuel des efforts internes (Moments,

efforts normaux… etc.), dans les éléments structuraux, le logiciel de calcul par éléments finis

ETABS est utilisé. ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des

bâtiments. Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à

une interface graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et

dynamique.

V.4 Calcul sismique du bâtiment :

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

 La méthode statique équivalente.

 La méthode d’analyse modale spectrale.

 La méthode d’analyse dynamique temporelle par accélérographes.

Le calcul sismique se fera par la méthode dynamique spectrale du fait que notre bâtiment ne

repend pas aux critères (4.1.2.b) exigés par le RPA 2003, le bâtiment ou bloc étudies, présente

une configuration irrégulière.
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V.5 Vérification des conditions du règlement parasismique Algérien :

V.5.1 Nombre des modes à retenir :

Pour les structures représentées par des modèle plans dans deux direction orthogonales, le

nombre de mode de vibration à retenir dans chaque des deux directions d’excitation doit être

tel que soit la somme des masses modales effectives pour les modes retenu soit égale à 90 %

au moins de la masse totale de la structure.

Tableau V.1 Résultats d’analyse dynamique.

Remarque :

 Ce modèle présente une période fondamentale T = 0,478 s

 Les modes 1 et 2 sont des modes de translation, (le 1er selon la direction Y et le 2eme

selon la direction X)

 Le 3éme mode est un mode de rotation.

V.5.2 Vérification de l’effort tranchant à la base :

L’une des vérifications préconisées par le RPA99 et relative à la résultante des forces

sismiques. En effet la résultante des forces sismiques à la base Vtot obtenue par la

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces

sismique V.

L’intensité effective de l’action sismique est donnée sous la forme d’effort tranchant

maximum à la base de la structure.

Mode Period UX UY UZ
SumU

X
SumU

Y
RX RY RZ

1 0,478244 0,0129 69,0686 0 0,0129 69,0686 98,6212 0,0181 0,1954
2 0,471834 68,5005 0,0157 0 68,5134 69,0843 0,0224 98,617 0,0622
3 0,380133 0,0456 0,2135 0 68,559 69,2978 0,2696 0,0836 69,3378
4 0,126667 0,0012 16,0766 0 68,5602 85,3744 0,6527 0 0,0461
5 0,121566 17,4334 0,0019 0 85,9936 85,3763 0,0001 0,9118 0,0284
6 0,101241 0,0154 0,0591 0 86,009 85,4354 0,0026 0,0017 15,8644
7 0,077693 1,3023 0,0036 0 87,3114 85,439 0,0003 0,0783 0,2379
8 0,073895 0,0067 0,9397 0 87,318 86,3788 0,0823 0,0003 0,0467
9 0,071213 0,024 0,0154 0 87,342 86,3941 0,0013 0,0012 0,2329
10 0,053652 0,0054 6,2707 0 87,3474 92,6648 0,2623 0,0002 0,0007
11 0,052896 6,1324 0,0064 0 93,4798 92,6712 0,0003 0,2253 0,1368
12 0,044192 0,1337 0,0013 0 93,6135 92,6725 0,0001 0,0044 6,5339
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Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

V =
۲.ۯ ۿ.

܀
W (RPA99, version 2003, Art 4.2.3)

A : coefficient d’accélération donné par le tableau des règles du RPA en fonction de la

zone sismique et du groupe d’usage.

Zone sismique II : zone de moyenne sismicité

Groupe 2 : ouvrage d’importance moyenne

D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur

de correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure (T). 

Etude dynamique et sismique :

 

    s3.0T
T

0.3
3.0

T5.2

s3.0TT
T

T2.5

TT02.5

D

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2




























Les valeurs de T1 et T2 dépendent du site :

T1 = 0,15 s
Site meuble (S3) (RPA 99, version 2003, Tab 4.7)

T2 = 0,50 s

η: Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

7.0
2

7 





 (RPA 99, Art 4.3)

ξ (%) : est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau 

constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages.

(RPA 99, Tab 4.2).

Le système de contreventement est mixte                 ξ = 10%. 

Donc :
2

7





 12
7 = 0.76

A = 0,15
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Estimation de la période fondamentale de la structure :

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure est estimée à partir de la formule

empirique suivante :

)
4

3(

NT hCT 

hn = 28,05 m : qui est la hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure

jusqu’au dernière niveau.

Ct = 0,05 : est en fonction du système de contreventement, et de type de remplissage.

Donc :

T2≤T≤3s         D = 2,5 (T2 / T) 2/3

R : facteur de comportement dépendant du type du système de contreventement de la

structure. Dans notre cas, on a une structure en béton armé à contreventement mixte

portiques-voiles avec interaction.

Q : facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, en

élévation, contrôle de la qualité des matériaux …etc.)

Le facteur de qualité est donné par la formule : 
6

1

1 qPQ

Tableau V.2 valeurs des pénalités.

Par mesure de sécurité :

W : poids total de la structure

Pq

Critère « q » Observé N/obsé

1. Conditions minimales sur les files / 0,05

2. Redondance en plan / 0,05

3. Régularité en plan 0 /

4. Régularité en élévation 0 /

5. Contrôle de la qualité des
matériaux

0 /

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 /


6

1

1 qPQ 1,10

T = 0,601s

D = 1,68

R = 5

Q = 1,10
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W = WG + β WQ d’après la formule (4.5) du RPA

β : coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

dans notre cas β = 0,2 

Calcul de l’effort tranchant à la base de la structure : Méthode statique équivalente :

V =
۲.ۯ ۿ.

܀
W =

૙,૚૞ܠ૚,૟ૡܠ૚,૚
.

૞
W

Vx = 0,05544 .W Vx= 1450,332 KN

Vy = 0,05544 .W Vy = 1450,332 KN

Méthode spectrale modale :

Vx = 1163,29 KN

Vy = 1166,24 KN

Comparaison des résultats :

VxMSM = 1163,29 KN ≥ 80 % VxMSE = 0,8 x 1450,332 = 1160,266 KN

VyMSM = 1166,24 KN≥ 80 % VyMSE= 0,8x 1450,332 =1160,266KN

VxMSM = 1163,29 KN > 1160,266 KN

VyMSM = 1166,24 KN >1160,266 KN……………Condition vérifiée

V.5.3 Vérification des déplacements inter-étage :

L’une des vérifications préconisées par le RPA99, concerne les déplacements

latéraux inter- étages. En effet, selon l’article 5.10 du RPA99, l’inégalité ci-dessous doit

nécessairement être vérifiée :

Le déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit :

Δk = ઼݁݇ x R(RPA 2003,Art 4.19)

δek : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion).

R : coefficient de comportement.

W = 26160,40 KN
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Tableau V.3 Déplacements latéraux inter-étage dans le sens XX et YY.

xܓ઼=Δ  ࢑ࢾ

<1%h OBSNiveau (࢞)࢑ࢾ ࢟Δ ࢞Δ (࢟)࢑ࢾ

Salle M 0,0073 0,0072 0,0008 0,0006 0.0306 vérifié

Terrasse 0,0065 0,0066 0,0008 0,0007 0.0306 vérifié

ETG 7 0,0057 0,0059 0,0008 0,0009 0.0306 vérifié

ETG 6 0,0049 0,005 0,0009 0,0008 0.0306 vérifié

ETG 5 0,004 0,0042 0,0009 0,0009 0.0306 vérifié

ETG 4 0,0031 0,0033 0,0009 0,0009 0.0306 vérifié

ETG 3 0,0022 0,0024 0,0008 0,0009 0.0306 vérifié

ETG 2 0,0014 0,0015 0,0007 0,0007 0.0306 vérifié

ETG 1 0,0007 0,0008 0,0005 0,0006 0.0306 vérifié

RDC 0,0002 0,0002 0,0002 0,0002 0.0306 vérifié

Conclusion :

Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieurs au

déplacement admissible.

V.5.4 Vérification de l’effet P-delta :

Les effets de deuxième ordre (ou l’effet P- Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments 

si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux, si :

ߠ <݇ 0.10 : les effets du 2éme ordre sont négligés.

0.10 ߠ> <݇ 0.20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un facteur égale

à 1/ (1- ߠ )݇.

ߠ >݇ 0.20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

௞ߠ =
௞ܲ�× ∆௞

௞ܸ × ℎ௞

Avec :

P݇ : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K

ܸ݇ : effort tranchant d’étage au niveau K.

Δ݇ : déplacement relatif du niveau K-1.

ℎ݇ : hauteur de l’étage K.
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 Dans le sens XX et YY :

Tableau V.4 Vérification les déplacements relatifs.

Story P݇ (KN) Δx (m) Δy (m) ܓ܄
ܠ (ۼ۹) ܓ܄

ܡ

(KN)
ીܠ ીܡ

ESM 127,94 0,0008 0,0006 33,61 30,06 0,0010 0,0008

TERRASSE 3218,58 0,0008 0,0007 253,11 250,42 0,0033 0,0029

ETAGE7 6028,85 0,0008 0,0009 473,28 469,52 0,0033 0,0038

ETAGE6 8834,1 0,0009 0,0008 638,23 638,09 0,0041 0,0036

ETAGE5 11672,56 0,0009 0,0009 780,1 786,01 0,0044 0,0044

ETAGE4 14546,08 0,0009 0,0009 904,41 913,93 0,0047 0,0047

ETAGE3 17384,54 0,0008 0,0009 997,72 1008 0,0046 0,0051

ETAGE2 20334,38 0,0007 0,0007 1074,3 1083,82 0,0043 0,0043

ETAGE1 23249,15 0,0005 0,0006 1134,83 1141,34 0,0033 0,0040

RDC 26160,4 0,0002 0,0002 1163,29 1166,24 0,0015 0,0015

Conclusion :

On voit bien que θ୷ et θ୶ sont < 0,10

− Dans ce cas l’effet de 2éme ordre ou l’effet P- Δ peut être négligé dans le calcul des éléments

structuraux.

V.5.5 Vérifications de l’effort normal réduit dans les poteaux :

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

rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression

calculé est limité par la condition suivante :

V =
Nd

Bc x fc28
≤ 0.3 

Nd : désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton.

Bc : est l'aire (section brute) de cette dernière.

 Pour les poteaux de RDC (50x50) cm² :

V =
1749,17

0,5x0,5x25000
= 0,28 ≤ 0.3                   Condition vérifiée.

 Pour les poteaux de RDC (45x45) cm² :

V =
1140,06

0,45x0,45x25000
= 0,23 ≤ 0.3                   Condition vérifiée.
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 Pour les poteaux de RDC (40x40) cm² :

V =
566,58

0,4x0,4x25000
= 0,14 ≤ 0.3                    Condition vérifiée.

V.5.6 Vérification de l’effet de la torsion d’axe verticale :

Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans

leur plan, on supposera qu’à chaque niveau et dans chaque direction, la résultante des forces

horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale à la plus grande des

valeurs :

 5 % de la grande dimension du bâtiment.

 Excentricité théorique résultante des plans.

Excentricité accidentel :

ex = ey = 5 % Lx = 0,05x21,50 = 1,075 m

Tableau V.5 Centre de torsion et centre de masse de la structure.

Centre de masse
(m)

Centre de torsion
(m)

Excentricité
théorique (m)

Excentricité
accidentelleniveau XCM YCM XCR YCR Ex Ey Ex =0,05Lx

RDC 11,047 5,712 10,857 6,098 0,19 -0,386

1,075

ETAGE1 10,888 5,703 10,786 6,046 0,102 -0,343

ETAGE2 10,885 5,618 10,759 5,987 0,126 -0,369

ETAGE3 10,897 5,717 10,746 5,942 0,151 -0,225

ETAGE4 10,89 5,622 10,738 5,904 0,152 -0,282

ETAGE5 10,901 5,723 10,734 5,872 0,167 -0,149

ETAGE6 10,899 5,629 10,732 5,843 0,167 -0,214

ETAGE7 10,973 5,618 10,731 5,816 0,242 -0,198

TERRASSE 10,961 5,607 10,732 5,797 0,229 -0,19

Conclusion :

Les exigences du RPA ont été observées, nous passons au ferraillage des éléments

structuraux.



Chapitre VI :

Ferraillage des éléments.
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VI.1 Ferraillage des poteaux :

VI.1.1 Introduction :

Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour rôle la transmission des efforts vers

la fondation.

Un poteau est soumis à un effort normal « N » et un moment de flexion « M » dans les deux

sens (sens longitudinal et transversal) donc le calcul de ferraillage des poteaux se fera en

flexion composé dans le sens le plus défavorable selon les deux directions, puis vérifies à

l’ELS.

Les combinaisons considérées pour les calculs sont :

 1,35G + 1,5Q ………… à l’ELU.

 G + Q ……………... à l’ELS.

 G + Q + E …………… RPA99 révisé 2003.

 0,8G ± E …………….... RPA99 révisé 2003.

Les calculs se font en tenant compte de trois types de combinaisons :

 Effort normal maximal « Nmax » et le moment correspondant « Mcor ».

 Effort normal minimal « Nmin » et le moment correspondant « Mcor ».

 Moment fléchissant maximal « Mmax » et l’effort normal correspondant « Ncor ».

Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisit

correspondra au max des trois valeurs (cas le plus défavorable).

Tableau VI.1.1 Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle.

Situation γୠ γୱ Θ fୡଶ଼ fୠ୳ Fe(Mpa) σୱ(Mpa)
Situation
durable

1.5 1.15 1 25 14.2 400 348

Situation
accidentelle

1.15 1 0.85 25 21,74 400 400

VI.1.2 Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 :

VI.1.2.1 Armatures longitudinales :

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

 Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont :

- Le pourcentage minimal d’armatures est de 0,8 %.(b x h) (en zone IIa).

- Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est de 6 %.(b x h).

- Le pourcentage maximal en zone courante est de 4 %.(b h).
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Tableau VI.1.2 Sections d’armatures par rapport à la section du béton.

Section min (cm²) Section max (cm²)

Section des poteaux zone IIa
zone de

recouvrement
zone courante

Poteau (50x50) cm² 20 150 100

Poteau (45x45) cm² 16,2 121,5 81

Poteau (40x40) cm² 12,8 96 64

 Le diamètre minimal est de 12[mm].

 La longueur minimale de recouvrement Lr = 40
L (en zone IIa).

 La distance entre les barres longitudinales dans une face ne doit pas dépasser 25 cm

(en zone IIa).

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones

nodales.

VI.1.3 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :

VI.1.3.1 Exposé de la méthode de calcul :

En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le

moment qu’il engendre est un moment de flexion.

Pour la détermination des armatures longitudinales, trois cas peuvent être considérés :

 Section partiellement comprimée (SPC).

 Section entièrement comprimée (SEC)

 Section entièrement tendue (SET).

Calcul du centre de pression : eu=
ۻ� ܝ

ܝۼ
a- Section partiellement comprimée (SPC) :

La section est partiellement comprimée si l’une des relations suivantes est vérifiée :

 Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment limité par les armatures. (Que

ça soit un effort normal de traction ou de compression) :

ܝ�܍� =
ۻ ܝ

ܝۼ
> (

ܐ

૛
− (܋

 Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures et

l’effort normal appliqué est de compression :
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ܝ�܍� =
ۻ ܝ

ܝۼ
< (

ܐ

૛
− (܋

Dans ce cas il faut vérifier la condition suivante :

Nu (d-c’) –Mf ≤ [0.337 - 0.81
ᇱ܋

ܐ
] bh²܋܊܎

Avec :
Nu : effort de compression.
Mf : moment fictif.

ۻ =܎ ۻ ܝ ܝۼ�+ (
ܐ

૛
− (܋

Détermination des armatures :

ૄ =
ۻ ܎

܋܊܎²܌܊
Avec : fbc=

૙.ૡ૞܋܎૛ૡ

ી઻܊

 1er cas :

Si ૄ ≤ ૄ૚ =0.392 la section est simplement armée. (A’=0)

 Armatures fictives : Af =
ۻ ܎

઺.܌.ોܛ

 Armatures réelles : A = Af −
ܝۼ

ોܛ

Avec :ોܛ =
܍܎

઻ܛ

 2ème cas :

Si ૄ ≥ ૄ૚ =0.392 la section est doublement armée. (A’≠0)

On calcul : Mr =�ૄ ૚.܋܊܎²܌܊ ો܋܊
ۻ∆ = ۻ −܎ ۻ ܚ

Avec :
Mr : moment ultime pour une section simplement armée.

A1=
ۻ ܎

઺܌�ોܛ
+

ۻ∆

ܛો.(′܋ି܌)

A’=
ۻ∆

ܛો.(′܋ି܌)
ોܜܛ

La section réelle d’armature :
As’= A’

As= A1 -
୒౫

஢౩

b- Section entièrement comprimée (SEC) :

La section est entièrement comprimée si les conditions suivantes sont vérifiées :

eu=
ۻ ܝ

ܝۼ�
< (

ܐ

૛
− (܋

Nu (d –c’)-Mf > (0.337h-0.81c) bh² fbc

Le centre de pression se trouve dans la zone délimitée par les armatures.

b

N

'
sA

A

hd

A’

A1

c’
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Deux cas peuvent se présenter

Nu

Nu

 1er cas :

Si : Nu(d-c’)-Mf ≥ (0.5−
ࢉ

ࢎ
) bh²fbc la section est doublement armée

AS > 0 et As’ >0

La section d’armature :

ܛ′ۯ =
ۻ ܋܊܎.ܐ܊�(ܐష૙.૞܌)܎

ܛો(ᇲ܋ି܌)
d h

ܛۯ =
܋܊܎ܐ܊–�ܝۼ

ોܛ
ܛ′ۯ�-

c’
 2eme cas :

Si : Nu (d-c’)-Mf < (0.5−
ࢉ

ࢎ
) bh²fbc la section est simplement armée

AS > 0 et As’ = 0

܁ۯ =
܋܊܎ܐ܊ᴪିۼ

ોܛ
Avec : ᴪ=

૙.૜૞ૠ૚ା
ۻᇲ൯ష܋ష܌൫ۼ ܎

܋܊܎.²ܐ܊

૙.ૡ૞ૠ૚ି
ᇲ܋

ܐ

c- Section entièrement tendue :

ܝ܍ =
ܝۼ
ۻ ܝ

≤ (
ܐ

૛
− (܋

ܛܑۯ = ܝۼ

ܐ

૛
ܝ܍ା܋ି

ો૚૙(܋ି܌)
Fss=Ass ×

௙೐

ఊ

ܛܛۯ = (
ܝۼ

ો૚૙
− ܛܑۯ )

Avec :

ଵ଴ߪ =
௙೐

ఊೞ
= 348 Mpa

Mu

Mf

+
+

e

A’s

As

c

Fsi=Asi ×
௙೐

ఊ

Nu

eu
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Remarque :

Siܝ܍�� =
ۻ ܝ

ܝۼ
= ૙ (excentricité nulle ; compression pure), le calcul se fera à l’état limite de

stabilité de forme et la section d’armature sera : A =
୒౫ି�୆�୤ౘౙ

஢౩

Avec :

B : Aire de la section du béton seul.

ોܛ: Contrainte de l’acier.

VI.1.4 Calcul du ferraillage des poteaux :

Tableau VI.1.3 : Ferraillage des poteaux dans le sens (x-x).

Niveau Sec Sollicitation N (KN) M(KN.m) nature ᇱࡿ࡭ A Amin Ferraillage
A

adoptée

Zone1 50x50

maxN 2396.07 1.696 SEC / 0 20

12T16
24,12
cm²minN 683.48 0.013 SPC / 0 20

maxM 1369.09 40.397 SPC / 0 20

Zone2 45x45

maxN 1556.56 5.177 SPC / 0 16,2

12T16
24,12
cm²minN 123.03 2.643 SPC / 0 16,2

maxM 259.38 95.86 SPC / 2.57 16,2

Zone3 40x40

maxN 772.75 4.585 SPC / 0 12,8

12T14
18,48
cm²minN 28.99 0.086 SPC / 0 12,8

maxM 63.15 72.266 SPC / 4.12 12,8

Tableau VI.1.4 : Ferraillage des poteaux dans le sens (y-y).

Niveau Sec Sollicitation N (KN) M(KN.m) nature ᇱࡿ࡭ A Amin Ferraillage
A

adoptée

Zone1 50x50

maxN 2396.07 0.949 SEC / 0 20

12T16
24,12
cm²minN 683.48 7.696 SPC / 0 20

maxM 1860.88 50.296 SPC / 0 20

Zone2 45x45

maxN 1556.56 7.981 SPC / 0 16,2

12T16
24,12
cm²minN 123.03 6.955 SPC / 0 16,2

maxM 455.31 42.193 SPC / 0 16,2

Zone3 40x40

maxN 772.75 12.034 SPC / 0 12,8

12T14
18,48
cm²minN 28.99 2.574 SPC / 0 12,8

maxM 176.35 43.379 SPC / 0.69 12,8
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VI.1.5 Vérifications à l’ELU :

Les armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :

 Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.

 Empêcher le déplacement transversal du béton.

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe

longitudinal.

Diamètre des armatures transversales : (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)

≤࢚∅
࢒∅

૜
=

૚૟

૜
= 5,33 mm =ܜ∅ ૚૙ܕ� ܕ

:ܜ∅ Diamètre max des armatures longitudinales.

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en 10.

Soit ( At = 3,14 cm2).

Espacement des armatures transversales :

 Selon le BAEL 91, Art A8.1.3

≥ܜ܁ ܕ ܔ൛૚૞૖ܖܑ
ܕ ܕ܋૝૙;ܖܑ ; +܉) ૚૙)ܕ܋ ൟ

Avec : a : la petite dimension transversale des poteaux

S୲≤ min{15 × 1,4; 40cm; (40 + 10)cm}

S୲≤ 21 cm

 Soit S୲= 20 cm

 Selon le RPA99 version 2003, Art 7.4.2.2

La valeur maximum de l’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :

 En zone courante :

≥ܜ܁ ൛૚૞૖ܔ
ܕ =ൟܖܑ 15 x 1.4

≥ܜ܁ ૛૚ܕ܋�

 Soit St =15 cm

 En zone nodal :

≥ܜ܁ ܕ ܔ൛૚૙૖ܖܑ
ܕ ܕ܋�૚૞;ܖܑ ൟ

≥ܜ܁ ܕ ܕ܋�૚,૝;૚૞ܠ૚૙}ܖܑ }
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St ≤ 14cm

 Soit St = 10 cm

 Calcule d’armature transversale Selon le RPA 99 version 2003, Art 7.4.2.2

formule (7.1) :

A୲

S୲
=

ρୟ × T୳
hଵ × fୣ

t : Espacement des armatures transversales

hଵ : Hauteur totale de la section brute.

fୣ : Contrainte limite élastique de l’acier.

ρୟ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

ρୟ = ቊ
2.5 si λ୥ ≥ 5

3.75 si λ୥ < 5

λg : élancement géométrique du poteau.

Calcul de ܏ૃ :

λ୥ =
L୤
a

Poteaux 50x50 : (RDC – 2éme étage)

Avec : L୤: longueur de flambement L୤= 0.707 L଴

L୤= 0.707 × 3.06 = 2.163 m

λ୥ =
L୤
a

=
2.163

0.5
= 4.33

λ୥ < 5 ⇒ ρୟ = 3.75

T୳ : L’effort tranchant max T୳ = 31.51 KN

A୲=
ρୟ × T୳
hଵ × fୣ

× S୲

=ܜ܁ ૚૙ܕ܋� en zone nodale :

A୲=
3.75 × 31.51 × 10ଷ

50 × 400
10 = 59.08 mmଶ

=ܜۯ 0.590 cm2.
=ܜ܁ ૚૛ܕ܋� �en zone courante :

A୲=
3.75 × 31.51 × 10ଷ

50 × 400
12 = 70.90 mmଶ

=ܜۯ 0.709 cm2.
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 Poteaux (45 x 45) : (3éme étage – 5éme étage)

λ୥ =
L୤
a

=
2.163

0.45
= 4.81

λ୥ < 5 ⇒ ρୟ = 3.75

T୳ : L’effort tranchant max T୳ = 29.14 KN

=ܜ܁ ૚૙ܕ܋� en zone nodale :

A୲=
3.75 × 29.14 × 10ଷ

45 × 400
10 = 60.708 mmଶ

=ܜۯ 0.607 cm2.
=ܜ܁ ૚૞ܕ܋� �en zone courante :

A୲=
3.75 × 29.14 × 10ଷ

45 × 400
15 = 91.063 mmଶ

=ܜۯ 0.910 cm2.

 Poteaux (40 x40) : (6éme étage – 8éme étage)

λ୥ =
L୤
a

=
2.163

0.4
= 5.408

λ୥ > 5 ⇒ ρୟ = 2.5

T୳ : L’effort tranchant max T୳ = 37.85 KN

=ܜ܁ ૚૙ܕ܋� en zone nodale :

A୲=
2.5 × 37.85 × 10ଷ

40 × 400
10 = 59.14 mmଶ

=ܜۯ 0.591 cm2

=ܜ܁ ૚૞ܕ܋� �en zone courante :

A୲=
2.5 × 37.85 × 10ଷ

40 × 400
15 = 88.71 mmଶ

=ܜۯ 0.887 cm2

Vérification de la quantité d’armatures transversales :

Si λg ≥ 5…………………… At
min = 0.3% St×b1

Si λg ≤ 3………………….... At
min = 0.8 % St×b1

Si 3 < λg ≤ 5………………... interpoler entre les deux valeurs précédentes 
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Avec :

b1 : dimension de la section droite du poteau dans la direction considère.

λg : élancement géométrique du poteau.

 En zone courante :

Poteaux (50×50) : A୲
୫ ୧୬ = 0.0046 × 12 × 50 = 2.76 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

Poteaux (45×45) : A୲
୫ ୧୬ = 0.0035 × 15 × 45 = 2.36 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

Poteaux (40×40) : A୲
୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 40 = 1.8 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

 En zone nodal :

Poteaux (50×50) : A୲
୫ ୧୬ = 0.0046 × 10 × 50 = 2.30 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

Poteaux (45×45) : A୲
୫ ୧୬ = 0.0035 × 10 × 45 = 1.58 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

Poteaux (40×40) : A୲
୫ ୧୬ = 0.003 × 10 × 40 = 1.2 < Aୟୢ = 3.14cmଶ condition vérifiée

Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités

des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont

données dans la figure ci-dessous.

h'= Max (he/6;b1;h1;60 cm) (Art.7.4.2.1)

he : la hauteur d’étage moins la hauteur de la poutre secondaire.

 Poteaux (50 x 50) :

h'= max (he/6; b1; h1; 60 cm) = Max (
ଷ଴଺ିଷହ

଺
; 50; 50; 60 cm)

h'= max (45,16; 50; 50; 60 cm) = 60 cm

 Poteaux (45 x 45)

h'= Max (he/6; b1; h1; 60 cm) = Max (
ଷ଴଺ିଷହ

଺
; 45; 45; 60 cm)

h'= Max (45,16; 45; 45; 60 cm) = 60 cm

Poutre

P
o
te

a
u

L’

h

h’

Figure VI.1.1 Délimitation de la zone nodale
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 Poteaux (40x 40)

h'= Max (he/6; b1; h1; 60 cm) = Max (
ଷ଴଺ିଷହ

଺
; 40; 40; 60 cm)

h'= Max (45,16; 40; 40; 60 cm) = 60 cm

La longueur minimale des recouvrements est de :

 Pour la zone IIa : Lr = 40Ф

 Ø16 L r = 40×1,6 = 64 cm. Soit L r = 70 cm.

 Ø14 L r = 40×1,4 = 56 cm. Soit L r = 60 cm.

VI.1.6 Vérification des contraintes tangentielles (RPA 2003/ Art.7.4.3.2) :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :

On doit vérifier : ૌ܊�≤ ૌܝ܊ = ૉ܊ × ૛ૡ܋܎

Avec :

λg ≥ 5              ૉ܊ = ૙.૙ૠ૞ ૌܝ܊ = ૚.ૡૠ૞ۻ� ܉۾
    λg <5 ૉ܊ = ૙.૙૝ ���ૌܝ܊ = ૚ۻ� ܉۾

ૌ܊�=
ܝ܂

܌܊

Tableau VI.1.5 : Vérification des contraintes tangentielles.

poteau h (m) b (m) d (m)
T

(KN)
λg ૉ܊ ૌ܊ ૌܝ܊ condition

50x50 3,06 0,50 0,48 31,51 4.327 0.040 0.030 1.000 Cv

45x45 3,06 0,45 0,43 29,14 4.808 0.040 0.028 1.000 Cv

40x40 3,06 0,40 0,38 37,85 5.409 0.075 0.036 1.875 Cv

VI.1.7. Vérifications à l’ELS :

A. Vérification des contraintes l’ELS

La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à démontrer que les

contraintes maximales dans le béton ௕௖ߪ et dans les aciers ௦௧ߪ sont au plus égales aux

contraintes admissibles ത௕௖ߪ et ത௦௧ߪ .

σୱ୲≤ σഥୱ = 384 Mpa

σୠୡ ≤ σഥୠୡ = 15 Mpa
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Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y

Deux cas peuvent se présenter :

Si ܛ܍ =
ۻ ܛ

ܛۼ
<

ܐ

૟
⇒ Section entièrement comprimée.

Si ܛ܍ =
ۻ ܛ

ܛۼ
>

ܐ

૟
⇒ Section partiellement comprimée.

 Vérification d’une section entièrement comprimée :

 On calcule l’air de la section homogène totale : =܁ +ܐ܊ ૚૞(ܛۯ+ ܛۯ
′ )

 On détermine la position du centre de gravité

۵܆ = ૚૞
ܛۯ

′ × (૙.૞ܐ− (′܌ − −܌)ܛۯ ૙.૞ܐ)

+ܐ܊ ૚૞(ܛۯ+ ܛۯ
′ )

 On calcule l’inertie de la section homogène totale :

۷=
૜ܐ×܊

૚૛
+ ×܊ ×ܐ ۵܆

૛ + ܛۯ]
′ (૙.૞ܐ− ′܌ − ૛(۵܆ − −܌)ܛۯ ૙.૞ܐ+ [૛(۵܆

 Les contraintes dans le béton sont :

ોܘܝܛ =
ܛۼ
܁

+
−ܛ܍)ܛۼ )(۵܆

ܐ
૛− (۵܆

۷

ો =܎ܖܑ
ܛۼ
܁

−
−ܛ܍)ܛۼ )(۵܆

ܐ
૛− (۵܆

۷
Remarque :

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

 Vérification d’une section partiellement comprimée

Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre :

y1 = y2 + LC

Avec :

y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée.

y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp.

LC : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.

y2 : est à déterminer par l’équation suivante ૛ܡ:
૜ + ૛ܡ�ܘ� + ܙ� = ૙
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۱ۺ =
ܐ

૛
܁�۱+

Avec : ۾ = −૜۱ۺ
૛ −

ૢ૙܁ۯ�
′

܊�
۱ۺ) − ′܋ ) +

ૢ૙܁ۯ

܊
(۱ۺ�−܌)

ܙ = −૛۱ۺ
૜ −

ૢ૙܁ۯ�
′

܊�
۱ۺ) − ′܋ )૛ +

ૢ૙܁ۯ

܊
(۱ۺ�−܌)

La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante :

On calcul : .
27

p4
q

3
2 

- Si Δ ≥ 0 ⇒ alors il faut calculer :

=ܜ ૙.૞�(√ઢ− (�ܙ� , ܝ ܜ�=
૚

૜ , ૛ܡ = −ܝ
ܘ

૜ܝ�

- Si Δ ≤ 0 ⇒ L’équation admet trois racines :

૛ܡ
૚ = )ܛܗ܋܉

૎

૜
)

૛ܡ
૛ = )ܛܗ܋܉

૎

૜
+ �૚૛૙)

૛ܡ
૜ = )ܛܗ܋܉

૎

૜
+ �૛૝૙)

Avec : ૎ܛܗ܋ =
૜ܙ

૛ܙ
ට

૜

|۾|
et =܉ ට

|۾|

૜

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0< y1 = y2+Lc < h

۷=
܊

܁
૚ܡ�

૜ + �૚૞�[܁ۯ −܌�) ૚)૛ܡ + ܁ۯ
ᇱ ૚ܡ) [ᇱ)૛܋�+

Finalement : ો܋܊ =
܁ۼ�૛ܡ

۷
૚܇�� ≤�ોഥ܋܊

Les contraintes obtenues sont :

ોܛ܊ : contrainte max dans la fibre supérieure du béton.

ોܛܛ : contrainte max dans les aciers supérieure.

ોܑ܊: contrainte max dans la fibre inférieure du béton.

ોܑܛ : contrainte max dans les aciers inférieure.

Remarque : les résultats sont obtenus à l’aide du logiciel SOCOTEC dans le tableau suivant :
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Tableau VI.1.6 Vérifications à l’ELS (sens x-x).

SECTION Sollicitation N (KN)
M

(KN.m)
ોܛ܊

(MPa)
ોܑ܊

(MPa)
ો܋܊

(MPa)
ોܛ܉

(MPa)
ોഥܑ܉

(MPa)
ોഥܛ

(MPa)
Obs

50×50

Nmax-Mcor -1743,65 -1,222 6,41 6,31 15 96,1 94,8 400 CV

Nmin-Mcor -307,61 -2,055 1,2 1,04 15 17,9 15,7 400 CV

Mmax-Ncor -1051,89 -35,659 5,21 2,46 15 76,5 38,6 400 CV

45×45

Nmax-Mcor -1133,04 -3,738 5,19 4,81 15 77,6 72,4 400 CV

Nmin-Mcor -146,55 -0,722 0,68 0,61 15 10,2 9,2 400 CV

Mmax-Ncor -498 31,124 3,78 0,62 15 54,6 11,4 400 CV

40×40

Nmax-Mcor -563,16 -3,315 3,4 2,91 15 50,6 44,1 400 CV

Nmin-Mcor -20,22 0,406 0,14 0,08 15 2,1 1,3 400 CV

Mmax-Ncor -108,47 -36,444 4,3 0 15 56,2 94,9 400 CV

Tableau VI.1.7 Vérifications à l’ELS (sens y-y).

SECTION Sollicitation N (KN)
M

(KN.m)
ોܛ܊

(MPa)
ોܑ܊

(MPa)
ો܋܊

(MPa)
ોܛ܉

(MPa)
ોഥܑ܉

(MPa)
ોഥܛ

(MPa)
Obs

50×50

Nmax-Mcor -1743,65 -0,691 6,39 6,33 15 95,8 95 400 CV

Nmin-Mcor -307,61 -2,142 1,2 1,04 15 18 15,7 400 CV

Mmax-Ncor -722,52 11,429 3,08 2,2 15 45,6 33,5 400 CV

45×45

Nmax-Mcor -1133,04 -5,796 5,29 4,71 15 79 71 400 CV

Nmin-Mcor -146,55 -2,931 0,8 0,5 15 11,7 7,67 400 CV

Mmax-Ncor -251,38 -14,068 1,82 0,39 15 26,4 6,88 400 CV

40×40

Nmax-Mcor -563,16 -8,742 3,8 2,52 15 56 38,7 400 CV

Nmin-Mcor -20,22 3,774 0,45 0 15 6,19 0 400 CV

Mmax-Ncor -52,95 19,024 2,24 0 15 29,1 0 400 CV

Conclusion :
Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton.

B. Condition de non fragilité :

AMIN =
૙.૛૜ܜ܎�ܠ�܌�ܠ�܊�ܠ�૛ૡ

܍܎�
[
ି�ܛ܍ ૙.૝૝૞܌�ܠ���

ି�ܛ܍ ૙.૚ૡ૞܌�ܠ��
]

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VI.1.8 : Vérifications Condition de non fragilité (sens x-x).
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SECTION Sollicitation N (KN)
M

(KN.m)
es (m) OBS

Amin

(cm²)

A
adopter

(cm²)
Obs

50×50

Nmax-Mcor -1743.65 -1.222 0.0007 SEC 7.00

24,12

CV

Nmin-Mcor -307.61 -2.055 0.0067 SEC 7.30 CV

Mmax-Ncor -1051.89 -35.659 0.0339 SEC 9.49 CV

45×45

Nmax-Mcor -1133.04 -3.738 0.0033 SEC 5.76

24,12

CV

Nmin-Mcor -146.55 -0.722 0.0049 SEC 5.84 CV

Mmax-Ncor -498 31.124 0.0625 SEC 17.66 CV

40×40

Nmax-Mcor -563.16 -3.315 0.0059 SEC 4.65

18,48

CV

Nmin-Mcor -20.22 0.406 0.0201 SEC 5.45 CV

Mmax-Ncor -108.47 -36.444 0.3360 SPC 1.15 CV

Tableau VI.1.9 : Vérifications Condition de non fragilité (sens y-y).

SECTION Sollicitation N (KN)
M

(KN.m)
es (m) OBS

Amin

(cm²)

A
adopter

(cm²)
Obs

50×50

Nmax-Mcor -1743.65 -0.691 0.0004 SEC 6.99

24,12

CV

Nmin-Mcor -307.61 -2.142 0.0070 SEC 7.32 CV

Mmax-Ncor -722.52 11.429 0.0158 SEC 7.85 CV

45×45

Nmax-Mcor -1133.04 -5.796 0.0051 SEC 5.85

24,12

CV

Nmin-Mcor -146.55 -2.931 0.0200 SEC 6.72 CV

Mmax-Ncor -251.38 -14.068 0.0560 SEC 13.41 CV

40×40

Nmax-Mcor -563.16 -8.742 0.0155 SEC 5.15

18,48

CV

Nmin-Mcor -20.22 3.774 0.1866 SPC 0.28 CV

Mmax-Ncor -52.95 19.024 0.3593 SPC 1.21 CV

Remarque :

La vérification de la condition de non fragilité concerne seulement la zone tendue, donc il

n’est pas nécessaire de vérifie pour les sections entièrement comprimée.

Conclusion :

Toutes les conditions à l’ELS sont vérifiées.
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VI.2 Ferraillage des poutres :

VI.2.1 Introduction :

Les poutres seront calculées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus

défavorables, et seront ensuite vérifiées à l’ELS.

Les sollicitations maximales seront déterminées par les combinaisons suivantes :

 1, 35G + 1,5Q à l’ELU ; BAEL 91

 G + Q à l’ELS ; BAEL91

 G + Q ± E ; RPA99/Version 2003

 0,8G ± E ; RPA99/Version 2003

VI.2.2 Recommandations du RPA99/version 2003 :

1) Armatures longitudinales (art 7.5.2.1 RPA/version 2003) :

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

de 0,5% en toute section.

 Poutres principales :(30 × 45) : A୫ ୧୬ = 0,005 × 30 × 45 = 6,75 [cmଶ]

 Poutres secondaires : (25 × 35) : A୫ ୧୬ = 0,005 × 25 × 35 = 4,38 [cmଶ]

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

 4% en zone courante.

 6% en zone de recouvrement.

 Poutres principales :(30 × 45) : A୫ ୟ୶ = 0,04 × 30 × 45 = 54 [cmଶ]

A୫ ୟ୶ = 0,06 × 30 × 45 = 81 [cmଶ]

 poutres secondaires : (25 × 35) : A୫ ୟ୶ = 0,04 × 25 × 35 = 35 [cmଶ]

A୫ ୟ୶ = 0,06 × 25 × 35 = 52,5 [cmଶ]

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par

les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une

section en travée au moins égale à la moitié de la section sur appui.

 La longueur minimale de recouvrement est de : ૝૙∅ en zone I, IIa et IIb.

૞૙∅ en zone III

2) Armatures transversales (art 7.5.2.2RPA/version 2003) :

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

A୲= 0,003 × S୲× b
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VI.2.3 Calcul des armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales sont déterminées en utilisant les moments fléchissants en travées

et aux appuis, le calcul se fera comme suit :

ૄ ൌ
ۻ ܝ

ܝ܊܎ൈ;܌ൈ܊
Avec fୠୡ =

଴ǡ଼ ହ୤ౙమఴ

ஓౘǤ஘

θ : coefficient dépendant de la durée (t) de l'application de combinaisons d’action, il a pour

valeur :

∅ = 1 Si t ≥ 24h

∅ = 0,9 Si 1ℎ ≤ t ≤ 24h

∅ = 0,85 Si t ≤ 1h

 1er cas:

Si ૄ ൏ ൌܔૄ ૙ǡ૜ૢ૛ Section simplement armée (SSA) Les armatures comprimées ne

sont pas nécessaires Aୱୡ = 0.

La section d'acier tendue :

=ܜܛۯ
ۻ ܝ

઺ൈ܌ൈોܜܛ

Avec :

ોܛ =
܍܎

઻ܛ

܌ : Distance entre la fibre extrême comprimée et les aciers tendus.

 2eme cas:

ૄ ൐ ൌܔૄ ૙ǡ૜ૢ૛ Section doublement armée (SDA).

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections.



Chapitre VI Ferraillage des éléments.

178

௦௧ൌܣ ௌ௅ܣ ൅ ௌଶܣ =
ெ೐

ఉൈௗൈఙೞ೟
+

οெ

ሺௗି௖ᇱሻൈఙೞ೟

ௌ஼ܣ =
οெ

ሺௗି௖ᇲሻൈఙೞ೟

Avec :

Mୣ = μୣ × b × d² × fୠ୳

∆M = M୳ − Mୣ

ۻ ܝ : moment sollicitant.

ۻ ܍ : moment limite pour qu’une section soit simplement armée.

Remarque : On utilisera dans nos calculs les paramètres suivant :

௖݂ଶ଼[MPa] ௘݂[MPa] ௕݂௨[MPa] ௕ߛ ௦ߛ ߠ ௦௧[MPa]ߪ

Situation
accidentelle 25 400 21,74 1,15 1 0,85 400

Situation
courante 25 400 14,2 1,5 1,15 1 348

Tableau VI.2.1 Tableau récapitulatif des paramètres de calculs.

1) Les efforts internes dans les poutres :

Les valeurs extrêmes des efforts sont résumées dans les tableaux ci-dessous, selon les

différentes combinaisons.

 Poutre principales ሺ૜૙ൈ ૝૞ሻ

Niveaux poteaux
Moment [KN.m] Elément

combinaison
En travée Aux appuis En travée Aux appuis

8-7-6 40 × 40 65,875 -110,832 B33 B22 ELU
5-4-3 45 × 45 58,175 -94,515 B33 B22 ELU

2-1-RDC 50 × 50 56,663 -85,736 B33 B22 ELU

Tableau VI.2.2 Valeurs extrêmes des efforts dans les poutres principales.
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 Poutre secondaires (૛૞× ૜૞) :

Niveaux poteaux
Moment [KN.m] Elément

combinaison
En travée Aux appuis En travée Aux appuis

8-7-6 40 × 40 27,386 -31,692 B30 B30 G+Q+EX

5-4-3 45 × 45 38,203 -44,066 B30 B28 G+Q+EX

2-1-RDC 50 × 50 40,518 -47,555 B30 B28 G+Q+EX

Tableau VI.2.3 Valeurs extrêmes des efforts dans les poutres secondaires.

1) Ferraillage des poutres :

 Exemple de calcul :

1-Poutres principales(૜૙× ૝૞)

 Aux appuis :

μ =
୑ ౫

౗

ୠୢ²୤ౘౙ
=

ଵଵ଴,଼ଷଶ×ଵ଴య

ଷ଴×ସଷ²×ଵସ,ଶ
= ૙,૚૝૙ < =ܔૄ ૙,૜ૢ૛

La section est simplement armée (S.S.A).

μ = ૙,૚૝૙ ߚ = 0,924

A୲=
୑ ౫

౗

ஒୢ஢౩౪
=

ଵଵ଴,଼ଷଶ×ଵ଴య

଴,ଽଶସ×ସଷ×ସ଴଴
= 6,97 [cmଶ]

 En travée :

μ =
୑ ౫

౪

ୠୢ²୤ౘౙ
=

଺ହ,଼଻ହ×ଵ଴య

ଷ଴×ସଷ²×ଵସ,ଶ
= ૙,૙ૡ૝ < =ܔૄ ૙,૜ૢ૛

La section est simplement armée (S.S.A).

μ = ૙,૙ૡ૝ ߚ = 0,956

A୲=
୑ ౫

౪

ஒୢ஢౩౪
=

଺ହ,଼଻ହ×ଵ଴య

଴,ଽହ଺×ସଷ×ସ଴଴
= 4,01 [cmଶ]

 On suivra les mêmes étapes pour calculer les autres sections d'armatures en travées et aux

appuis, et les valeurs sont résumé dans les tableaux ci-dessous :
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a) En travée :

niveau combinaison ௎ܯ [KN.m] Aୱ[cmଶ] Ferraillage choisi Aୱୟୢ ୭୮୲±ୣ [cmଶ]

8 ELU 65,875 4,01 3HA14 4,62

7 ELU 65,875 4,01 3HA14 4,62

6 ELU 65,875 4,01 3HA14 4,62

5 ELU 58,175 3,52 3HA14 4,62

4 ELU 58,175 3,52 3HA14 4,62

3 ELU 58,175 3,52 3HA14 4,62

2 ELU 56,663 3,42 3HA14 4,62

1 ELU 56,663 3,42 3HA14 4,62

RDC ELU 56,663 3,42 3HA14 4,62

Tableau VI.2.4 Ferraillage des poutres principales en travée.

b) Aux appuis :

niveau combinaison ௎ܯ [KN.m] Aୱ[cmଶ] Ferraillage choisi Aୱୟୢ ୭୮୲±ୣ [cmଶ]

8 ELU -110,832 6,97 3HA14 (fil) +2HA14 (chap) 7,70

7 ELU -110,832 6,97 3HA14 (fil) +2HA14 (chap) 7,70

6 ELU -110,832 6,97 3HA14 (fil) +2HA14 (chap) 7,70

5 ELU -94,515 5,87 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

4 ELU -94,515 5,87 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

3 ELU -94,515 5,87 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

2 ELU -85,736 5,29 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

1 ELU -85,736 5,29 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

RDC ELU -85,736 5,29 3HA14 (fil) +2HA12 (chap) 6,88

Tableau VI.2.5 Ferraillage des poutres principales aux appuis
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2- Poutres secondaires :

 Aux appuis :

μ =
୑ ౫

౗

ୠୢ²୤ౘౙ
=

ସ଻,ହହହ×ଵ଴య

ଶହ×ଷଷ²×ଶଵ,଻ସ
= 0,080 < =ܔૄ ૙,૜ૢ૛

La section est simplement armée (S.S.A).

μ = 0,080 ߚ� =0,958

Aୟ =
୑ ౫

౗

ஒୢ஢౩౪
=

ସ଻,ହହହ×ଵ଴య

଴,ଽହ଼×ଷଷ×ସ଴଴
= 3,76 [cmଶ]

 En travée :

μ =
୑ ౫

౪

ୠୢ²୤ౘౙ
=

ସ଴,ହଵ଼×ଵ଴య

ଶହ×ଷଷ²×ଶଵ,଻ସ
= 0,068 < =ܔૄ ૙,૜ૢ૛

La section est simplement armée (S.S.A).

μ = 0,068 ߚ = 0,965

A୲=
୑ ౫

౪

ஒୢ஢౩౪
=

ସ଴,ହଵ଼×ଵ଴య

଴,ଽ଺ହ×ଷଷ×ସ଴଴
= 3,18 [cmଶ]

 On suivra les mêmes étapes pour calculer les autres sections d'armatures en travées et aux

appuis, et les valeurs sont résumé dans les tableaux ci-dessous :

c) En travée :

niveau combinaison ௎ܯ [KN.m] Aୱ[cmଶ] Ferraillage choisi Aୱୟୢ ୭୮୲±ୣ [cmଶ]

8 G+Q+EX 27,386 2,13 3HA12 3,39

7 G+Q+EX 27,386 2,13 3HA12 3,39

6 G+Q+EX 27,386 2,13 3HA12 3,39

5 G+Q+EX 38,203 2,99 3HA12 3,39

4 G+Q+EX 38,203 2,99 3HA12 3,39

3 G+Q+EX 38,203 2,99 3HA12 3,39

2 G+Q+EX 40,518 3,18 3HA12 3,39

1 G+Q+EX 40,518 3,18 3HA12 3,39

RDC G+Q+EX 40,518 3,18 3HA12 3,39

Tableau VI.2.6 Ferraillage des poutres secondaires en travée.
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d) Aux appuis :

niveau combinaison ௎ܯ [KN.m] Aୱ[cmଶ] Ferraillage choisi Aୱୟୢ ୭୮୲±ୣ [cmଶ]

8 G+Q+EX -31,692 2,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

7 G+Q+EX -31,692 2,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

6 G+Q+EX -31,692 2,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

5 G+Q+EX 44,066 3,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

4 G+Q+EX 44,066 3,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

3 G+Q+EX 44,066 3,47 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

2 G+Q+EX -47,555 3,76 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

1 G+Q+EX -47,555 3,76 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

RDC G+Q+EX -47,555 3,76 3HA12 (fil) +1HA12 (chap) 4,52

Tableau VI.2.7 Ferraillage des poutres secondaires aux appuis.

VI.2.4 Vérification des armatures longitudinales :

a) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

1. Poutres principales PP :

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ > ୫ܣ ୧୬ =
଴,ଶଷ×ୠ×ୢ×୤౪మఴ

୤౛
=

଴,ଶଷ×ଷ଴×ସଷ×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= ૚,૞૟�[ܕ܋ ૛]

 Aux appuis :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 7,70 > A୫ ୧୬ = 1,56[cmଶ] Condition vérifiée.

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 7,70 > A୫ ୧୬(RPA) = 6,75 [cmଶ]

 En travée :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 4,62 > A୫ ୧୬ = 1,56 [cmଶ] Condition vérifiée.

2. Poutres secondaires PS :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ > ୫ܣ ୧୬ =
଴,ଶଷ×ୠ×ୢ×୤౪మఴ

୤౛
=

଴,ଶଷ×ଶହ×ଷଷ×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= ૙,ૢૢ૟ܕ܋� ²
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 Aux appuis :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 4,52 > A୫ ୧୬ = 0,996[cmଶ] Condition vérifiée.

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 4,52 > A୫ ୧୬(RPA) = 4,38[cmଶ]

 En travée :

A�ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 3,39 > A୫ ୧୬ = 1,56[cmଶ] Condition vérifiée.

a) Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) :

1. Poutres principales PP :

ૌܝ =
ܝ܂

܌܊
< ૌܝതതത Avec : T୳

୫ ୟ୶ = 123,72 [KN] effort tranchant max obtenu à partir de logiciel

ETABS.

τ୳ =
ଵଶଷ,଻ଶ×ଵ଴య

ଷ଴଴×ସଷ଴
= 0,959 ۻ] [܉۾

 ૌܝതതത= ܕ ቀܖܑ
૙,૛܋܎૛ૡ

઻܊
,૞�[ۻ ቁ[܉۾

τ୳തതത= minቀ
଴,ଶ×ଶହ

ଵ,ହ
, 5 [MPa]ቁ τ୳തതത= min(3,33; 5 [MPa])

τ୳ = 0,959 [MPa] < τ୳തതത= 3,33[MPa] Condition vérifiée.

2. Poutres secondaires PS :

ૌܝ =
ܝ܂

܌܊
< ૌܝതതത Avec : T୳

୫ ୟ୶ =54,39 [KN] effort tranchant max obtenu à partir de logiciel

ETABS.

τ୳ =
ହସ,ଷଽ×ଵ଴య

ଶହ଴×ଷଷ଴
= ૙,૟૞ૢ�[ۻ [܉۾

 ૌܝതതത= ܕ ቀܖܑ
૙,૛܋܎૛ૡ

઻܊
,૞�[ۻ ቁ[܉۾

τ୳തതത= minቀ
଴,ଶ×ଶହ

ଵ,ହ
, 5 [MPa]ቁ τ୳തതത= min(3,33; 5 [MPa])

τ୳ = 0,659 [MPa] < τ୳തതത= 3,33 [MPa] Condition vérifiée.

b) Influence de l’effort tranchant :

1. Poutres principales PP :

 Sur le béton : (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée)

଴,ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0,9 × d × b଴ =

଴,ସ×ଶହ

ଵ,ହ
× 0,9 × 430 × 300 = ૠૠ૝�[۹ۼ]
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On a :

T୳
୫ ୟ୶ = 123,72 [KN] < 774 [ܰܭ] Condition vérifiée.

 Sur acier : (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée)

On doit vérifier que :

ቀܝ܂
ܕ ܠ܉ +

ۻ ܕ܉ ܠ܉

૙,ૢ×܌
ቁ> 0

ቀT୳
୫ ୟ୶ +

୑ ౗ౣ ౗౮

଴,ଽ×ୢ
ቁ= ቀ123,72 −

ଵଵ଴,଼ଷଶ

଴,ଽ×଴,ସଷ
ቁ= −૚૟૛,૟ૠ < 0 ܕ܋] ૛]

Donc : la vérification n’est pas nécessaire.

2. Poutres secondaires PS :

 Sur le béton : (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée)

଴,ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0,9 × d × b଴ =

଴,ସ×ଶହ

ଵ,ହ
× 0,9 × 330 × 250 = ૝ૢ૞�[۹ۼ]

On a :

T୳
୫ ୟ୶ = 54,39 [KN] < 495 [KN] Condition vérifiée.

 Sur acier : (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée)

On doit vérifier que :

ቀܝ܂
ܕ ܠ܉ +

ۻ ܕ܉ ܠ܉

૙,ૢ×܌
ቁ> 0

ቀT୳
୫ ୟ୶ +

୑ ౗ౣ ౗౮

଴,ଽ×ୢ
ቁ= ቀ54,39 −

ସ଻,ହହହ

଴,ଽ×଴,ଷଷ
ቁ= −૚૙૞,ૠ૜ < 0 ܕ܋] ૛]

Donc : la vérification n’est pas nécessaire.

c) Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres : (Art A.6.1. 3 BAEL91)

Il faut vérifier que :

τୱୣ ≤ τୱୣതതതത= Ψf୲ଶ଼ = 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

ૌ܍ܛ =
ܕ܉܂ ܠ܉

૙,ૢܑ܃∑܌

શ࢙ = ૚,૞ : coefficient scellement HA.

:ܑ܃∑ somme des périmètres utiles des barres.

1. Poutres principales PP :

∑ U୧= n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 1,4 + 2 × 3,14 × 1,4 = 21,98 [cm]

τୱୣ =
ଵଶଷ,଻ଶ×ଵ଴య

଴,ଽ×ସଷ଴×ଶଵଽ,଼
= ૚,૝૞[ۻ [܉۾

τୱୣ = 1,45 [MPa] < τୱୣതതതത= 3,15 [MPa] Condition vérifiée.

2. Poutres secondaires PS :

∑ U୧= n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 1,2 + 1 × 3,14 × 1,2 = 15,072 [cm]

τୱୣ =
ହସ,ଷଽ×ଵ଴య

଴,ଽ×ଷଷ଴×ଵହ଴,଻ଶ
= ૚,૛૛�[ۻ [܉۾
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τୱୣ = 1,22 [MPa] < τୱୣതതതത= 3,15 [MPa] Condition vérifiée.

d) Ancrage des armatures (longueur de scellement) (art 6.1.22 BAEL 91 modifiée 99) :

Longueur de scellement : ௦ܮ =
∅௙೐

ସఛೞೠ

௦߬௨ = 0,6 × Ψ௦
ଶ × ௧݂ଶ଼ = 2,835 ܲܯ] ]ܽ

 Pour les ∅ଵସ : Lୱ =
ଵ,ସ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
= 49,38 [cm]

 Pour les ∅ଵଶ : Lୱ =
ଵ,ଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ,଼ଷହ
= 43,33 [cm]

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à ,૝ܛܔ , pour les aciers HA.

 Pour les ∅ଵସ : Lୟ = 19,75 [cm]

 Pour les ∅ଵଶ : Lୟ = 17,33 [cm]

e) Calcul des armatures transversales :

Selon le BAEL 91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

∅ ≤ minቀ
୦

ଷହ
, ∅୪,

ୠ

ଵ଴
ቁ= min(1,29; 1,2; 3) = 1,29 [cm]

∅୪: étant le plus petit diamètre des armatures longitudinales.

Puisque: ∅ ≤ 1,29 [cm]; on prend ∅ = ૚૙�[ܕ ܕ ]

On choisira un cadre +un étrier soitܜۯ= ૝۶ۯ૚૙ = ૜,૚૝�[ܕ܋ ૛].

 Espacement d’armatures :

 Poutres principales :

 Zone nodale : S୲≤ min(
୦

ସ
, 12∅୪) S୲≤ min(

ସହ

ସ
, 12 × 1,2)

S୲≤ min(11,25; 14,4) Soit : =ܜ܁ ૚૙�[ܕ܋ ]

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × S୲× b (Art 7.5.2.2RPA/version 2003)

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 10 × 30 = ૙,ૢ�[ܕ܋ ૛]

 Zone courante : S୲≤
୦

ଶ
S୲≤

ସହ

ଶ
S୲≤ 22,5

Soit : =ܜ܁ ૚૞�[ܕ܋ ]

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 15 × 30 = ૚,૜૞�[ܕ܋ ૛]

Poutres secondaires :

 Zone nodale : S୲≤ min(
୦

ସ
, 12∅୪) S୲≤ min(

ଷହ

ସ
, 12 × 1,2)

S୲≤ min(8,75; 14,4) Soit : =ܜ܁ ૡ�[ܕ܋ ]
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A୲୫ ୧୬ ൌ ͲǡͲͲ͵ ൈ ͺ ൈ ͷʹ ൌ ૙ǡ૟�ሾܕ܋ ૛]

 Zone courante : S୲≤
୦

ଶ
S୲≤

ଷହ

ଶ
S୲≤ 17,5

Soit : ൌܜ܁ ૚૞�ሾܕ܋ ሿ

A୲୫ ୧୬ ൌ ͲǡͲͲ͵ ൈ ͳͷൈ ͷʹ ൌ ૚ǡ૚૜�ሾܕ܋ ૛]

f) Délimitation de la zone nodale Art 7.4.2.1 RPA99/version 2003 :

Lᇱ= 2 × h

hᇱ= max(
୦౛

଺
, bଵ, hଵ, 60 [cm] )

ǣHauteurܐ de la poutre.

:૚ܐ૚ǡ܊ Dimensions du poteau.

:܍ܐ Hauteur entre nus des poteaux.

Figure VI.2.1 Délimitation de la zone nodale.

On aura :

hᇱ= max(
୦౛

଺
, bଵ, hଵ, 60[cm] )

 Poutres principales : Lᇱ= 2 × 45 = 90 [cm]

 Poutres secondaires : Lᇱ= 2 × 35 = 70 [cm]

 Remarque :

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 [cm] au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.
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 Armatures transversales minimales :

 Poutres principales :

 Zone nodale :

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 10 × 30 = ૙,ૢ�[ܕ܋ ૛]

Aୟୢ ୭୮ = 3,14[cmଶ] > A୲୫ ୧୬ = 0,9 [cmଶ] Condition vérifiée.

 Zone courante:

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 15 × 30 = ૚,૜૞�[ܕ܋ ૛]

Aୟୢ ୭୮ = 3,14[cmଶ] > A୲୫ ୧୬ = 1,35 [cmଶ] Condition vérifiée.

 Poutres secondaires :

 Zone nodale :

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 8 × 25 = ૙,૟�[ܕ܋ ૛]

Aୟୢ ୭୮ = 3,14[cmଶ] > A୲୫ ୧୬ = 0,6 [cmଶ] Condition vérifiée.

 Zone courante :

A୲୫ ୧୬ = 0,003 × 15 × 25 = ૚,૚૜�[ܕ܋ ૛]

Aୟୢ ୭୮ = 3,14[cmଶ] > A୲୫ ୧୬ = 1,13 [cmଶ] Condition vérifiée.

VII.2.5 Vérification à L’ELS :

1. Etat d’ouverture des fissures :

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas

nécessaire.

2. Etat limite de compression du béton :

On détermine les contraintes max du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes

admissibles :

 Contrainte admissible de l’acier ௦ഥߪ: = ܲܯ]348 ]ܽ

 Contrainte admissible du béton =௕௖തതതതߪ�: ܲܯ]15 ]ܽ

 Vérification de la contrainte dans le béton :

La contrainte de compression de béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible.

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄భ
< =௕௖തതതതߪ 0,6 × ௖݂ଶ଼

=௕௖തതതതߪ 0,6 × 25 = ܲܯ]15 ]ܽ

 Vérification de la contrainte dans les aciers :

௦௧ߪ =
ெ ೞ

஺ೞ×ఉభ×ௗ
≤ =௦௧തതതതߪ

௙೐

ఊೞ



Chapitre VI Ferraillage des éléments.

188

ଵߚ Est en fonction de : ρ =
ଵ଴଴×୅౩

ୠ×ୢ

ଵߚ) (ଵܭ, Sont tirer du tableau à l’ELS.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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 poutre principale :

zone section b [cm] ݀[cm] ௦௠ܯ ௔௫ ௔ௗ௢௣௧é௘ܣ ଵߩ ଵߚ ଵܭ
௦௧ߪ

[MPa]
௦௧തതതതߪ

[MPa]
௕௖ߪ

[MPa]
௕௖തതതതߪ

[MPa]
obs

En
travée

1 30×45 30 43 41,33 4,62 0,358 0,907 38,76 229,38 348 5,92 15 CV
2 30×45 30 43 42,24 4,62 0,358 0,907 38,76 234,43 348 6 ,05 15 CV
3 30×45 30 43 48,19 4,62 0,358 0,907 38,76 267,45 348 6,9 15 CV

En
appui

1 30×45 30 43 -62,19 6,88 0,533 0,891 30,87 235,93 348 7,64 15 CV
2 30×45 30 43 -68,54 6,88 0,533 0,891 30,87 260,02 348 8,42 15 CV
3 30×45 30 43 -80,94 7,70 0,597 0,885 28,48 276,22 348 9,70 15 CV

Tableau VI.2.8 Vérifications des poutres principales à l’ELS.

 poutre secondaire :

zone section b [cm] ݀[cm] ௦௠ܯ ௔௫ ௔ௗ௢௣௧é௘ܣ ଵߩ ଵߚ ଵܭ
௦௧ߪ

[MPa]
௕௖ߪ

[MPa]
௕௖തതതതߪ

[MPa]
obs

En
travée

1 25×35 25 33 9,91 3,39 0,411 0,902 36,02 98,21 2,73 15 CV

2 25×35 25 33 18,51 3,39 0,411 0,902 36,02 183,44 5,09 15 CV

3 25×35 25 33 22,83 3,39 0,411 0,902 36,02 226,25 6,28 15 CV

En
appui

1 25×35 25 33 -16,61 4,52 0,548 0,889 30,04 125,26 4,17 15 CV

2 25×35 25 33 -25,5 4,52 0,548 0,889 30,04 192,30 6,4 15 CV

3 25×35 25 33 -30,17 4,52 0,548 0,889 30,04 227,52 7,57 15 CV

Tableau VI.2.9 Vérifications des poutres secondaire à l’ELS.
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VII.2.6 Vérification de la flèche :

On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens .BAEL99 (art.6.5.2)

>܎ =̅܎
ۺ

૞૙૙

 sens des poutres principales :

0,003[cm] <
ହ଺଼

ହ଴଴
= 1,136[cm] Condition vérifiée.

 sens des poutres secondaires :

0,039[cm] <
ସସସ

ହ଴଴
= 0,888[cm] Condition vérifiée.
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VI.3 Ferraillage des voiles :

VI.3.1 Introduction

Le ferraillage d’un voile consiste à déterminer ses armatures en flexion composée sous

l’action des sollicitations verticales (G et Q) et horizontales dues au séisme.

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures :

- Armatures verticales.

- Armatures horizontales.

- Armatures transversales.

1) Combinaison d’action :

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre

sont données ci-dessous :

Selon le BAEL 91








QG

Q5.1G35.1

Selon le RPA version 2003








EG8.0

EQG

On classe nos voiles par groupes en fonction de leurs caractéristiques géométriques, et on

adoptera le ferraillage du voile le plus défavorable pour chaque groupe.

Groupe I : VT1

Groupe II : VT2 (salle machine).

Groupe III : VL1

Groupe IV : VL2

Groupe V : VL3 (salle machine).
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Figure VI.3.1 Disposition des voiles

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois

zones :

 Zone I : RDC, 1er et 2eme étage.

 Zone II : 3em, 4eme et 5eme étage.

 Zone III : 6eme, 7eme et 8eme étage.

Les armatures constituant le ferraillage d’un voile plein seront déterminées à l’aide de la

méthode suivante :

VI.3.2 Exposé de la méthode de calcul :

VI.3.2.1 Armatures verticales :

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :

- Section entièrement comprimé SEC.

- Section partiellement comprimé SPC.

- Section entièrement tendue SET.

Le calcul se fera pour par bandes de longueur « d » donnée par :









 c

e L
3

2
;

2

h
mind

VT1

VT1

VT1

VT1

VL1

VL1

VL1

VL1

VL2

VL3

VT2VT2
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Avec :

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré.

cL : la longueur de la zone comprimée.

L୲ ∶ la longueur de la zone tendue.

L
σσ

σ

c
L 




minmax

max

L୲= L − Lୡ

a. Section entièrement comprimée (SEC) :

ed
2

σ
min

σ
N

1

1 




ed
2

σσ
N

21

2 




ed
2

σ
max

σ
N

2

3 




Figure V.3.2 Diagramme des contraintes d’une (S.E.C).

Avec :

e : épaisseur du voile.

Section d’armatures :

s

c28i

σ

fBN
v

A




Avec : e : épaisseur du voile.

ોܛ: contrainte de l’acier.

۰ǣsection du voile.

Armatures minimales : (Art A.8.1, 21BAEL91)

ܕۯ ܖܑ ≥
૝ܕ܋ ૛

ܕ ܔ
(Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99).

૙Ǥ૛Ψ ൑
ܕۯ ܖܑ

۰
൑ ૙Ǥ૞Ψ (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99).

d d d

max

min

1

(+)

σଶ
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b. Section partiellement comprimée
σ୫ ୟ୶

ed
2

σ
min

σ
N

1

1 


 + l୲

e.d
2

σ
N 1

2  lୡ σଵ

L σ୫ ୧୬

Figure V.3.3 Diagramme des contraintes d’une (S.P.C).

Section d’armatures :

s

i

σ

N
v

A 
i

sσ : contrainte de l’acier = 348 MPa.

Armatures minimales : (BAEL art A4.2.1)

ܕۯ ܖܑ ≥
૛ૡܜ܎�۰

܍܎

ܕۯ ܖܑ ≥ ۯ = ૙.૙૙૛۰ (Section min du RPA art 7.7.4.1)

c. Section entièrement tendue (SET) :

ed
2

σ
max

σ
N

1

1 




ed
2

σσ
N

21

2 




ed
2

σ
min

σ
N

1

3 




Figure V.3.4 Diagramme des contraintes d’une (S.E.T).

Avec :

e : épaisseur du voile.

Section d’armatures :

s

i

σ

N
vi

A 

d

σ୫ ୧୬
σଶ

i

d

σଵ

σ୫ ୟ୶

i+1i+2

d

d
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Armatures minimales : (BAEL art A4.2.1)

Compression du béton :

ml/cm4
min

A 2

%0.5
B

A
%0.2 min 

Avec :

B : section du béton comprimé.

Traction simple :

e
f

fB
min

A c28
 Avec : B = d.e

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins

égale à 0.2 % de la section horizontale du béton tendu.

VI.3.2.2 Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

10Ф et disposées de manière à servir de cadre aux armatures verticales.

La section de ces armatures est :

- D’après le RPA 99 :

B15,0AH  Globalement dans la section du voile.

B10,0AH  En zone courante.

- D’après le BAEL :

4
V

H

A
A 

Avec :

AH : section d’armatures horizontales

B : section du béton.

Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

VI.3.2.3 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) épingles au

mètre carré de surface.
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VI.3.2.4 Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers

de coutures dont la section est donnée par la formule :

=ܒܞۯ ૚.૚
܄

܍܎

Avec : V=1.4 T

T : effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les

efforts de traction dus au moment de renversement.

VI.3.2.5 Armatures 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 supérieure ou égale à 4HA10 ligaturées avec des cadres

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

VI.3.2.6 Disposition constructives :

Espacement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

≥ܜ܁ ܕ ܕ܋૜૙;܍૚.૞}ܖܑ } Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003)

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10

de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm.

Longueur de recouvrement :

 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible.

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

combinaisons possibles de charges.

Diamètre minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser

1/10 de l’épaisseur du voile.

Figure V.3.5 Disposition des armatures verticales dans les voiles.

10HA4

2S S

10L 10L

L

e
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VI.3.3 Vérification des contraintes de cisaillement :

D’après le RPA99, version2003 :

La contrainte de cisaillement dans le béton ૌ܊ doit être inférieur à la contrainte

admissible��ૌത܊

c28
f0.2

b
τ

b
τ 

Avec : V = 1.4 Vu calcul

b : épaisseur du voile.

d : hauteur utile : d=0.9h.

h : hauteur totale de la section brute.

D’après le BAEL91 :

Il faut vérifier que :�ૌܝ ≤ ૌതܝ

Fissuration préjudiciable :













 4MPa,

b
γ

cj
f

0.15min
u

τ

ૌܝ: contrainte de cisaillement.

ૌܝ =
܄

܌.܊

VI.3.4 Vérification à L’ELS :

A l’état limite de service, il faudra vérifier si la contrainte de compression est inférieure

à 15 Mpa.

ો܋܊ =
ܛۼ

۰ + ૚૞.ۯ
< ોഥ܋܊

ોഥ܋܊ = ૙.૟܋܎૛ૡ = ૚૞ۻ ܉ܘ

Avec : Ns : effort normal appliqué.

B : section du béton.

A : section d’armatures adoptée.

 Calcul du ferraillage :

db

V
b

τ
0 


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Tableau VI.3.1 Ferraillage des voiles transversales VT1.

Caractéristiques
géométriques

Zone I II III

L (m) 2.80 2.80 2.80

e (m) 0.20 0.20 0.20

B (m²) 0.56 0.56 0.56

Sollicitation de calcul

T(KN) 876.850 676.200 382.480

NS (KN) 5893.06 3983.48 2027.61

σmax (KN/m2) 7649.030 3478.530 3124.720

σmin (KN/m2) -4168.250 -1537.940 -1962.010

Nature de sollicitation SPC SPC SPC

Lc 1.81 1.94 1.72

Lt 1.00 0.90 1.10

d1 0.5 0.45 0.55

d2 = Lt -d1 0.5 0.45 0.55

σ1 2084.125 768.970 981.005

N1 312.62 103.81 161.87

N2 104.21 34.60 53.96

Armatures verticales

Av1/bande (cm2) 7.82 2.60 4.05

Av2/bande (cm2) 2.61 0.87 1.35

Avj (cm2) 33.76 26.03 14.73

A’v1/bande (cm2) 16.26 9.10 7.73

A’v2/bande (cm2) 11.04 7.37 5.03

Armatures minimales Amin/bande (cm2) 12.69 13.65 12.04

Ferraillage adopté
pour les armatures

verticales

A’v1 adopté (cm2) 15.38 15.38 18.46

A’v2 adopté (cm2) 16.07 16.07 16.07

Choix de A
(cm2)

Bande1
1

2x5HA14 2X5HA14 2X6HA14

Choix de A
(cm2)

Bande1
2

2X4HA16 2X4HA16 2X4HA16

St max (cm) 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande1
1

10 9 10

Bande1
2

12 12 14

Armatures
horizontales

AH = Avj /4 (cm2) 8.40 8.40 8.40

AH adopté (cm2) 10.92 10.92 10.92

choix de la section 14HA10 14HA10 14HA10

Espacement St (cm) 20 20 20

Armatures
transversales

At adoptées 4 épingles HA8 /1m²

Contrainte de
cisaillement

ૌത܊ = ૞ۻ ܉۾ τb 2.436 1.878 1.062

ૌതܝ = ૜,૛ۻ ܉۾ τu 1.740 1.342 0.759

ોഥ۱܊ = ૚૞ۻ ܉۾ σbc 10.027 6.832 3.508
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Tableau VI.3.2 Ferraillage des voiles longitudinales VL1 :

Caractéristiques
géométriques

Zone I II III

L (m) 1.20 1.20 1.20

e (m) 0.20 0.20 0.20

B (m²) 0.24 0.24 0.24

Sollicitation de
calcul

T(KN) 244.210 196.080 166.340

NS (KN) 6577.34 4505.08 2292.30

σmax (KN/m2) 244.210 196.080 166.340

σmin (KN/m2) -6577.34 -4505.08 -2292.30

Nature de sollicitation SPC SPC SPC

Lc 1.09 1.06 0.74

Lt 0.11 0.14 0.46

d1 0.15 0.15 0.18

d2 = Lt -d1 0.00 0.00 0.00

σ1 0.000 0.000 0.000

N1 10.40 11.15 45.99

N2 0.00 0.00 0.00

Armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 0.26 0.28 1.15

Av2/bande (cm2) 0.00 0.00 0.00

Avj (cm2) 9.40 7.55 6.40

A’v1/bande 2.61 2.17 2.75

A’v2/bande 2.35 1.89 1.60

Armatures
minimales

Amin/bande (cm2) 1.58 1.58 1.84

Ferraillage adopté
pour les armatures

verticales

A’v1 adopté (cm2) 6.15 6.15 6.15

A’v2 adopté (cm2) 0 0 0

Choix de A (cm2) Bande 1 2X2HA14 2X2HA14 2X2HA14

Choix de A (cm2) Bande 2 0 0 0

St max (cm) 30 30 30

Espacement (cm)
Bande 1 8 8 9

Bande 2 0 0 0

Armatures
horizontales

AH = Avj /4 (cm2) 3.60 3.60 3.60

AH adopté (cm2) 10.99 10.99 10.99

choix de la section 14HA10 14HA10 14HA10

Espacement St (cm) 20 20 20

Armatures
transversales

At adoptées 4 épingles HA8 /1m²

Contrainte de
cisaillement

ૌത܊ = ૞ۻ ܉۾ τb 1.583 1.271 1.078

ૌതܝ = ૜,૛૟ۻ ܉۾ τu 1.131 0.908 0.770

ોഥ۱܊ = ૚૞ۻ ܉۾ σbc 26.653 18.255 9.289
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Tableau VI.3.3 Ferraillage des voiles longitudinales VL2 :

Caractéristiques
géométriques

Zone I II III

L (m) 4.44 4.44 4.44

e (m) 0.2 0.2 0.2

B (m²) 0.888 0.888 0.888

Sollicitation de
calcul

T (KN) 729.800 549.730 382.480

NS (KN) 3930.77 2715.85 2027.61

σmax (KN/m2) 7875.760 4628.600 3124.720

σmin (KN/m2) -2921.920 -954.550 -1962.010

Nature de sollicitation SPC SPC SPC

Lc 3.24 3.68 2.73

Lt 1.20 0.76 1.71

d1 0.60 0.40 0.86

d2 = Lt -d1 0.60 0.40 0.86

σ1 1460.960 502.986 981.005

N1 263.30 58.30 252.00

N2 87.77 20.12 84.00

Armatures verticales

Av1/bande (cm2) 6.58 1.46 6.30

Av2/bande (cm2) 2.19 0.50 2.10

Avj (cm2) 28.10 21.16 14.73

A’v1/bande 13.61 6.75 9.98

A’v2/bande 9.22 5.79 5.78

Armatures
minimales

Amin/bande (cm2) 14.23 14.23 14.23

Ferraillage adopté
pour les armatures

verticales

A’v1 adopté (cm2) 18.46 16.07 24.61

A’v2 adopté (cm2) 15.38 16.07 21.54

Choix de A
(cm2)

Bande 1 2x6HA14 2x4HA16 2x8HA14

Choix de A
(cm2)

Bande 2 2x5HA14 2x4HA16 2x7HA14

St max (cm) 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande 1 10 10 10

Bande 2 12 10 12

Armatures
horizontales

AH = Avj /4 (cm2) 13.32 13.32 13.32

AH adopté (cm2) 14.13 14.13 14.13

choix de la section 18HA10 18HA10 18HA10

Espacement St (cm) 17 17 17

Armatures
transversales

At adoptées 4 épingles HA8 /1m²

Contrainte de
cisaillement

ૌത܊ = ૞ۻ ܉۾ τb 1.278 0.963 0.670

ૌതܝ = ૜,૛૟ۻ ܉۾ τu 0.913 0.688 0.479

ોഥ۱܊ = ૚૞ۻ ܉۾ σbc 4.253 2.981 2.226
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Tableau VI.3.4 Ferraillage des voiles de la salle machine selon les 02 sens (VT2-VL3) :

Caractéristiques

géométriques

Zone VT2 VL3

L (m) 1.75 1.90

e (m) 0.20 0.20

B (m²) 0.35 0.38

Sollicitation de calcul

T (KN) 151.810 156.270

Nser (KN) 508.82 264.21

σmax (KN/m2) 4828.340 3438.330

σmin (KN/m2) -3345.100 -2263.530

Nature de sollicitation SPC SPC

Lc 1.03 1.15

Lt 0.72 0.75

d1 0.72 0.75

d2 = Lt -d adopté 0.00 0.00

σ1 00 00

N1 239.58 170.73

N2 0.00 42.68

Armatures verticales

Av1/bande (cm2) 5.99 4.27

Av2/bande (cm2) 0.00 0.00

Avj (cm2) 5.84 6.02

A’v1/bande/nappe 7.45 5.77

A’v2/bande/nappe 1.46 1.50

Armatures minimales Amin/bande/nappe (cm2) 7.52 7.92

Ferraillage adopté

pour les armatures

verticales

A’v1 adopté (cm2) 11.30 11.30

A’v2 adopté (cm2) 0 0

Choix de A (cm2) Bande 1 2x5HA12 2x5HA12

Choix de A (cm2) Bande 2 0 0

St max (cm) 30 30

Espacement (cm) Bande 1 14 15

Bande 2 0 0

Armatures horizontales
AH = Avj /4 (cm2) 5.25 5.70

AH adopté (cm2) 10.99 10.99

choix de la section 14HA10 14HA10

Armatures

transversales

Espacement st (cm) 20 20

At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Contrainte de

cisaillement

ૌത܊ = ૞ۻ ܉۾ τb 0.675 0.640

ૌതܝ = ૜,૛૟ۻ ܉۾ τu 0.482 0.457

ોഥ۱܊ = ૚૞ۻ ܉۾ σbc 1.361 0.654
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VII.1 Introduction :

Une fondation est un organisme de transmission des charges de la superstructure au sol, elle ne

peut donc être calculée qu’après l’évaluation des charges de la superstructure et les

caractéristiques du sol.

Selon le mode d’exécution et la résistance aux sollicitations, les fondations peuvent être classées

comme suit :

 Fondations superficielles : Utilisées pour des sols de grande capacité portante. Elles sont

réalisées près de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier).

 Fondations profondes : Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante, le bon sol

est assez profond (pieux, puits).

VII.2 Etude géotechnique du sol :

Le type de fondation est choisi essentiellement selon les critères suivants :

- la résistance du sol,

- le tassement du sol,

- le mode constructif de la structure.

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants :

- stabilité de l’ouvrage (rigidité),

- facilité d’exécution (coffrage),

- économie.

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées, des semelles

filantes et un radier général, en fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le type de

semelle convenable

1. Semelle isolé :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal ܰ௦௘௥ qui est obtenu à

la base de tous les poteaux RDC.
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ۯ ൈ ۰ ൒
ܚ܍ܛۼ

ોഥܔܗܛ

Homothétie des dimensions :

௔

௕
=

஺

஻
ൌ ܭ ൌ ͳ

ܤ ൒ ට
ேೞ

ఙഥೞ೚೗

Exemple de calcul :

Le poteau le plus sollicité Nୱୣ ୰ = 1743,65[KN] = 174,365 [t]

ɐഥୱ୭୪= 2[bars] = 20[t/m²].

ܤ ൒ ට
ଵ଻ସǡଷ଺ହ

ଶ଴
= 2,95 [m²]

 Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles engendre un chevauchement, donc il y a lieu d’opter

pour des semelles filantes.

2. Semelles filantes :

a. Semelles filantes sous voiles :

σୱ୭୪≥
୒౩

ୗ
=

ୋା୕

୆ൈ୐

σୱ୭୪: Capacité portante du sol (σୱ୭୪= 0,20[MPa]).

B : largeur de la semelle.

a

b

A

B

Figure VII.1 Schéma de la semelle isolée.
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L : longueur de la semelle sous voile.

ܤ ≥
ேೞ

஢౩౥ ×ౢ୐

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VII.1 Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal) :

voiles [KN]࢙ࡺ L[m] B[m] S=B.L [m²]

VL1 3930,77 4,44 4,43 19,67

VL2 6577,34 1,20 27,42 32,90

VL3 264,21 1,90 0,69 1,31

53,88

Tableau VII.2 Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal) :

voiles [KN]࢙ࡺ L[m] B[m] S=B.L [m²]

VT1 5893,06 2,80 10,52 29,46

VT2 508,82 1,75 1,45 2,54

32

La surface des semelles filantes sous voiles est :

ܞ܁ = ∑ ܁ܑ = 53,88 + 32 = ૡ૞,ૡૡ�[ܕ ૛]

b. Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :

 Hypothèse de calcul :

Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur centre

de gravité coïncide avec le point d’application de la résultantes des charges agissant sur la

semelle.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau VII.3 Résultats des charges sous poteaux :

Poteaux N [KN] ࡹ [KN.m]࢏ [m]࢏ࢋ N× ࢏ࢋ
P1 618 0,242 -10,75 -6643,5
P2 1743,65 0,691 -6,93 -12083,49
P3 1646,49 1,301 -2,91 -4791,29
P4 701,84 5,748 -0,91 -638,67
P5 724,81 5,767 3,7 2681,80
P6 1339,02 0,722 7,05 9440,09
P7 594,47 1,153 10,75 6390,55

Somme 7368,28 15,62 -5644,51

La charge totale transmise par les poteaux est : =ܜۼ ૠ૜૟ૡ,૛ૡ�[۹ۼ]

 Exemple de calcul :

- Détermination de coordonnées de la résultante R :

e =
∑୒౟. ౟ୣା∑୑ ౟

ୖ
=

ିହ଺ସସ,ହଵାଵହ,଺ଶ

଻ଷ଺ ,଼ଶ଼
= −0,76 =܍ −૙,ૠ૟[ܕ ]

Avec : R=∑ N୧

 Détermination de la distribution par [ml] de la semelle :

e = −0,76[m] ≤
୐

଺
=

ଶଵ,ହ଴

଺
= 3,58[m] Répartition trapézoïdale.

q୫ ୧୬ =
୒౪

୐
ቀ1 −

଺.ୣ

୐
ቁ=

଻ଷ଺ ,଼ଶ଼

ଶଵ,ହ
ቀ1 −

଺×(ି଴,଻଺)

ଶଵ,ହ
ቁ= 415,40[KN/ml]

q୫ ୟ୶ =
୒౪

୐
ቀ1 +

଺.ୣ

୐
ቁ=

଻ଷ଺ ,଼ଶ଼

ଶଵ,ହ
ቀ1 +

଺×(ି଴,଻଺)

ଶଵ,ହ
ቁ= 270,02[KN/ml]

q൫୐ ସൗ ൯=
୒౪

୐
ቀ1 +

ଷ.ୣ

୐
ቁ=

଻ଷ଺ ,଼ଶ଼

ଶଵ,ହ
ቀ1 +

ଷ×(ି଴,଻଺)

ଶଵ,ହ
ቁ= 306,37[KN/ml]

 Détermination de la largeur de la semelle :

B ≥
୯൫୐ ସൗ ൯

஢ഥ౩౥ౢ
=

ଷ଴଺,ଷ଻

ଶ଴଴
= 1,53[m] ; On prend B = 2 [m]

Pour le sens longitudinal :

S = [2 × (21,5 − 2(1,20)] × 2 + [(21,5 − 4,44)] × 2 = ૚૚૙,૞૛�[ܕ ૛]

Nous aurons la surface totale de la semelle filante :
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ܞ܁ = ૞૜,ૡૡ[ܕ ૛] pour un seul sens (sens longitudinal)

S୲= S × n + S୴ S୲= 110,52 + 53,88 = 164,4 [mଶ]

Avec : n : Nombre de portiques dans le sens considéré.

Remarque :

- La surface totale du bâtiment est S୆ୟ୲= 11,56 × 21,5 = 248,54[mଶ]

- La surface totale de la semelle filante dans le sens longitudinal : S୲= 214,88[mଶ]

ୗ౪

ୗా౗౪
=

ଵ଺ସ,ସ

ଶସ ,଼ହସ
= 0,66 > 0,50

La surface des semelles dans le sens longitudinal représente 66% de la surface de bâtiment.

Conclusion :

Dans le sens longitudinal les semelles occupent plus de 50% de la surface totale de bâtiment,

donc la surface totale des semelles (dans les deux sens longitudinal et transversal) dépasse les

50% de la surface totale de bâtiment. On opte pour un radier nervuré comme fondation de

notre bâtiment.

VII.3 Calcul du radier général :

Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un plancher

renversé dont les appuis sont les poteaux de l’ossature, il est soumis à la réaction du sol et à son

poids propre.

Le radier présente les avantages suivants :

- Une grande rigidité en son plan horizontal.

- Une bonne répartition des charges.

- Evite les tassements différentiels importants.

- Facilité de coffrage et de mise en œuvre du béton.

- Rapidité d’exécution.

1) Pré-dimensionnement du radier :

a) Selon la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25[cm] (h୫ ୧୬ ≥ 25[cm])
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b) Selon la condition forfaitaire :

୐ౣ ౗౮

଼
≤ h୰ ≤

୐ౣ ౗౮

ହ

ସ,ସସ

଼
≤ h୰ ≤

ସ,ସସ

ହ
55,5 ≤ h୰ ≤ 88,8

On prend ܚܐ = ૡ૙[ܕ܋ ]

 la dalle :

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

hୢ ≥
୐ౣ ౗౮

ଶ଴

hୢ ≥
ହ଺଼

ଶ଴
hୢ ≥ 28,4[cm]

On prend܌ܐ� = ૜૙[ܕ܋ ].

 La nervure :

La nervure du radier doit avoir une hauteur h୬ égale à :

h୬ ≥
୐ౣ ౗౮

ଵ଴

h୬ ≥
ହ଺଼

ଵ଴
h୬ ≥ 56,8[cm]

On prendܖܐ� = ૟૙[ܕ܋ ].

L୫ ୟ୶ : La distance max entre deux voiles successive.

c) Condition de longueur d’élasticité :

Lୣ = ට
ସ×୉୍

୏×ୠ
>

ଶ

୬
L୫ ୟ୶

Lୣ: Longueur élastique.

K : module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface. K=40 [MPa]

ܕۺ ܠ܉ : La distance max entre deux poteaux successifs.

Le calcul est s’effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier

est rigide s’il vérifie :
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h ≥ ටቀ
ଶ

஠
L୫ ୟ୶ቁ

ସ

×
ଷ୏

୉

య

E : le module de Young.

Pour un chargement de longue durée ; E = 10818,86[MPa]

h ≥ ටቀ
ଶൈହǡ଺଼

ଷǡଵସ
ቁ
ସ

×
ଷൈସ଴

ଵ଴଼ଵ ǡ଼଼ ଺

య

= 1,2[m]

On opte :

ܐ ൌ ૚૛૙ሾܕ܋ ሿ

Et la largeur égale à :

૙ǡ૝ܖܐ ൑ ܖ܊ ൑ ૙ǡૠܖܐ

0,4 × 120 ≤ b୬ ≤ 0,7 × 120

48 ≤ b୬ ≤ 84 ; soitܖ܊ ൌ ૞૞ሾܕ܋ ሿ.

Remarque :

On adoptera une épaisseur constante sur toute l’étendue du radier.

܌ܐ� ൌ ૜૙�ሾܕ܋ ሿ: Hauteur de la dalle du radier.

ܖ܊ ൌ ૞૞�ሾܕ܋ ሿ: Largeur de la nervure.

ܖܐ ൌ ૚૛૙�ሾܕ܋ ሿ: Hauteur de la nervure.

Figure VII.2 Coupe verticale sur radier.
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VII.4 Détermination de la surface nécessaire du radier :

VII.4.1 Détermination des sollicitations :

 poids de la superstructure :

 charges permanentes : ܩ = 25322,27 [ܰܭ]

 charges d’exploitation : ܳ = 4190,69 [ܰܭ]

 combinaison de charges :

 A l’ELU : ܩ1,35 + 1,5ܳ = 1,35(25322,27) + 1,5(4190,69) = 40471,10 [ܰܭ]

 A l’ELS : G + Q = 25322,27 + 4190,69 = 29412,96 [KN]

Donc :

ELU : ܰ௎ = 40471,10 [ܰܭ]

ELS :�ܰ ௌ = 29412,96 [ܰܭ]

VII.4.2 Détermination de la surface nécessaire du radier :

ELU : S୰ୟୢ ୧ୣ ୰ ≥
୒౫

ଵ,ଷଷ஢౩౥ౢ
=

ସ଴ସ଻ଵ,ଵ଴

ଵ,ଷଷ×ଶ଴଴
= 152,15 [mଶ]

ELS : S୰ୟୢ ୧ୣ ୰ ≥
୒౩

஢౩౥ౢ
=

ଶଽସଵଶ,ଽ଺

ଶ଴଴
= 147,06 [mଶ]

Sୠୟ୲= 248,54[mଶ] ≥ S୰ୟୢ ୧ୣ ୰ = max(152,15; 147,06) [mଶ]

Sୠୟ୲= 248,54[mଶ] ≥ S୰ୟୢ ୧ୣ ୰ = 152,15 [mଶ]

La surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, dans ce cas on doit

ajouter au radier un débord minimal de largeur ,(ௗé௕ܮ) comme nous l’impose le BAEL9

modifiée99. La largeur de débord sera calculée comme suit :

ௗé௕௢௥ௗܮ ≥ ቀݔܽ݉
௛

ଶ
, 30[ܿ݉ ]ቁ= ቀݔܽ݉

ଵଶ଴

ଶ
, 30[ܿ݉ ]ቁ= 60 [ܿ݉ ]

Soit un débord de܌ۺ����é܌ܚܗ܊ = ૟૙�[ܕ܋ ].

La surface de débord est :

Sୢ±ୠ୭୰ୢ = (ൣL୶ + L୷) × ×ௗé௕൧ܮ 2

Sୢ±ୠ୭୰ୢ = [(21,5 + 11,56) × 0,6] × 2 Sୢ±ୠ୭୰ୢ = 39,67 [mଶ]

Donc on aura une surface totale du radier :

S୰ୟୢ ୧ୣ ୰ = Sୠୟ୲୧୫ ୬ୣ୲+ Sୢ±ୠ୭୰ୢ = 248,54 + 39,67 = 288,21 [mଶ]

܌܉ܚ܁ ܚ܍ܑ = ૛ૡૡ,૛૚�[ܕ ૛]
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VII.4.3 Détermination des efforts à la base du radier :

a) charges permanentes :

 poids du bâtiment : =࢚ࢇ࢈ࡳ ૛૞૜૛૛,૛ૠ�[ࡺࡷ]

 poids du radier :

G୰ୟୢ = poids de la dalle + poids de la nervure + poids de T. V. O

+ poids de la dalle flottante.

 poids de la dalle : Pୢ ୟ୪୪ୣ = S୰ୟୢ × hୢ × 25

Pୢ ୟ୪୪ୣ = 288,21 × 0,30 × 25

܍ܔܔ܉܌۾ =2161,57 [KN]

 poids de la nervure : P୬ = b୬(h୬ − hୢ) × L × n × 25

P୬ = (0,55(1,2 − 0,30) × 21,50 × 3) × 25 + (0,55(1,2 − 0,30) × 11,56 × 7) × 25

ܖ۾ = ૚ૠૢ ,ૢ૞ૠ[۹ۼ]

 poids de T.V.O : P୘.୚.୓ = (S୰ୟୢ − S୬ ୰ୣ) × (h୬ − hୢ) × ρ

Avec :

S୬ ୰ୣ = b୬ × L୶ × L୷ × n + b୬ × L୶ × L୷ × n

S୬ ୰ୣ = 0,55 × 21,5 × 3 + 0,55 × 11,56 × 7

ܚ܍ܖ܁ = ૠ ,ૢૢૡ�[ܕ ૛]

P୘.୚.୓ = (288,21 − 79,98) × (1,2 − 0,30) × 17

۽.܄.܂۾ = ૜૚ૡ૞,ૢ૛�[۹ۼ]

 poids de la dalle flottante libre : Pୢ ୤= S୰ୟୢ × e୮ × 25

ܘ܍ : Epaisseur de la dalle.

ଵ

ହ଴
≤

౦ୣ

୪ౣ ౗౮
≤

ଵ

ସ଴

୪ౣ ౗౮

ହ଴
≤ e୮ ≤

୪ౣ ౗౮

ସ଴

ହ଺଼

ହ଴
≤ e୮ ≤

ହ଺଼

ସ଴
11,36 ≤ e୮ ≤ 14,2

On prend ܘ܍ = ૚૛�[ܕ܋ ]

Pୢ ୤= 288,21 × 0,12 × 25 =܎܌۾ ૡ૟૝,૟૜�[۹ۼ]
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 poids total du radier :

G୰ୟୢ = 2161,57 + 1799,57 + 3185, 92 + 864,63

܌܉ܚ۵ = ૡ૙૚૚,૟ૢ�[۹ۼ]

b) charges d’exploitation :

Surcharge du bâtiment :ܳ௕௔௧ = 4190,69 [ܰܭ]

Surcharge du radier : ܳ௥௔ௗ = 0.

c) poids total de la structure :

G୲୭୲= G୰ୟୢ + Gୠୟ୲= 8011,69 + 25322,27

=ܜܗܜ۵ ૜૜૜૜૜,ૢ૟�[۹ۼ]

Q୲୭୲= Qୠୟ୲= 4190,69 [KN]

=ܜܗܜۿ ૝૚ૢ૙,૟ૢ�[۹ۼ]

d) Combinaisons d’action :

A l’ELU : +௧௢௧ܩ1,35 1,5ܳ௧௢௧ = 1,35(33333,96) + 1,5(4190,69) = 51286,88 [ܰܭ]

ܝۼ = ૞૚૛ૡ૟,ૡૡ�[۹ۼ]

A l’ELS : G + Q = 33333,96 + 4190,69 = 37524,65 [KN]

ܛۼ = ૜ૠ૞૛૝,૟૞�[۹ۼ]

VII.4.4 Calcul des caractéristiques géométriques du radier :

 calcul du centre de gravité :

Xୋ =
∑ୗ౟.ଡ଼౟

∑ୗ౟
= 10,75 [m]

Yୋ =
∑ୗ౟.ଢ଼౟

∑ୗ౟
= 5,78 [m]

Avec :

S୧: Aire du panneau considéré.

X୧, Y୧: Centre de gravité du panneau considéré.
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 Moment d’inertie du radier :

Iଡ଼ଡ଼ =
ଶଵ,ହ×ଵଵ,ହ଺య

ଵଶ
= 2767,77 [mସ] .

Iଢ଼ଢ଼ =
ଵଵ,ହ଺×ଶଵ,ହయ

ଵଶ
= 9573,97 [mସ] .

VII.4.4.5 Vérification à l’ELU :

 Vérification de la contrainte de cisaillement :(BAEL91/Art A.5.1.211) :

Il faut vérifier que :

τ୳ =
୘౫

ୠ.ୢ
≤ τത= minቀ

଴,ଵହ୤ౙమఴ

ଵ,ହ
; 4 [MPa]ቁ= min(2,5 [MPa]; 4 [MPa]) = 2,5 [MPa]

Avec :

b=100 [cm] ; d = 0,9hୢ = 0,9 × 30 = 27 [cm]

ܝ܂
ܕ ܠ܉ = ܝܙ

ܕۺ ܠ܉

૛

T୳
୫ ୟ୶ =

୒౫.ୠ

ୗ౨౗ౚ
×

୐ౣ ౗౮

ଶ
=
ହଵଶ଼଺,଼଼×ଵ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
×

ହ,଺଼

ଶ
= 505,38 [KN]

τ୳ =
ହ଴ହ,ଷ଼

ଵ×ଵ଴଴଴×଴,ଶ଻଴
= 1,87 [MPa] ≤ τത୳ = 2,5 [KN] Condition vérifiée.

 Vérification de la stabilité du radier :

Caractéristiques géométriques :

Xୋ = 10,75 [m]

Yୋ = 5,78 [m]

Iଡ଼ଡ଼ = 2767,77 [mସ] .

Iଢ଼ଢ଼ = 9573,97 [mସ] .

La vérification de la stabilité du radier consiste en la vérification des contraintes du sol sous le

radier qui est sollicité par les efforts suivants :

- Effort normal dû aux charges verticales.

- Moment de renversement dû au séisme.
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ۻ ൌ ۻ ૙ ൅ ܐ૙܂

ۻ ૙ : Moment sismique à la base de la structure (valeur obtenu a partir du logiciel ETABS).

:૙܂ Effort tranchant à la base de la structure (valeur obtenu a partir du logiciel ETABS).

ǣProfondeurܐ de l’infrastructure.

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne :

Avec : ોܕ =
૜ો૚ାો૛

૝

Ainsi on doit vérifier que :

- A l’ELU : σ୫ =
ଷ஢భା஢మ

ସ
≤ 1,33 σୱ୭୪

- A l’ELS : σ୫ =
ଷ஢భା஢మ

ସ
≤ σୱ୭୪

ܝۼ ൌ ૞૚૛ૡ૟ǡૡૡ�ሾ۹ۼሿ , ൌܛۼ ૜ૠ૞૛૝ǡ૟૞�ሾ۹ۼሿ

Sens longitudinal :

ELU :

M = 12058,26 + (642,7 × 1,2) ൌ ૚૛ૡ૛ૢǡ૞�ሾ۹ۼǤܕ ሿ

σଵǡଶ =
୒౫

ୗ౨౗ౚ
±

୑ ൈଡ଼ృ

౯୍౯
=

ହଵଶ଼଺ǡ଼ ଼

ଶ଼ ǡ଼ଶଵ
±

ଵଶ଼ଶଽǡହൈଵ଴ǡ଻ହ

ଽହ଻ଷǡଽ଻

σଵ = 192,35 [KN/m²]

σଶ = 163,54 [KN/m²]

σ୫ =
ଷሺଵଽଶǡଷହሻାଵ଺ଷǡହସ

ସ
= 185,15 [KN/m²]

σ୫ ൌ ͳͅ ͷǡͳͷ�ሾܰܭȀ݉ ;ሿ൑ ͸ʹ͸�ሾܰܭȀ݉ ;ሿ Condition vérifiée.

Figure VII.3 Diagramme des contraintes du sol.
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ELS :

M = 12058,26 + (642,7 × 1,2) = ૚૛ૡ૛ ,ૢ૞�[۹ܕ.ۼ ]

σଵ,ଶ =
୒౩

ୗ౨౗ౚ
±

୑ ×ଡ଼ృ

౯୍౯
=

ଷ଻ହଶସ,଺ହ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
±

ଵଶ଼ଶଽ,ହ×ଵ଴,଻ହ

ଽହ଻ଷ,ଽ଻

σଵ = 144,60 [KN/m²]

σଶ = 115,79 [KN/m²]

σ୫ =
ଷ(ଵସସ,଺଴)ାଵଵହ,଻ଽ

ସ
= 137,40 [KN/m²]

σ୫ = 137,40 ݉/ܰܭ] ²] ≤ 200 ݉/ܰܭ] ²] Condition vérifiée.

 Sens transversal :

ELU :

M = 12108,967 + (640,79 × 1,2) = ૚૛ૡૠૠ,ૢ૛�[۹ܕ.ۼ ]

σଵ,ଶ =
୒౫

ୗ౨౗ౚ
±

୑ ×ଢ଼ృ

౮୍౮
=

ହଵଶ଼଺,଼଼

ଶ଼ ,଼ଶଵ
±

ଵଶ଼଻଻,ଽଶ×ହ,଻଼

ଶ଻଺଻,଻଻

σଵ = 204,84 [KN/m²]

σଶ = 151,06 [KN/m²]

σ୫ =
ଷ(ଶ଴ସ,଼ସ)ାଵହଵ,଴଺

ସ
= 191,39 [KN/m²]

σ୫ = 191,39 ݉/ܰܭ] ²] ≤ 266 ݉/ܰܭ] ²] Condition vérifiée.

ELS :

M = 12108,967 + (640,79 × 1,2) = ૚૛ૡૠૠ,ૢ૛�[۹ܕ.ۼ ]

σଵ,ଶ =
୒౩

ୗ౨౗ౚ
±

୑ ×ଢ଼ృ

౮୍౮
=

ଷ଻ହଶସ,଺ହ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
±

ଵଶ଼଻଻,ଽଶ×ହ,଻଼

ଶ଻଺଻,଻଻

σଵ = 157,09 [KN/m²]

σଶ = 103,06 [KN/m²]

σ୫ =
ଷ(ଵହ଻,଴ଽ)ାଵ଴ଷ,଴଺

ସ
= 143,58 [KN/m²]
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σ୫ = 143,58�ቂ
୏୒

୫ మቃ≤ 200 ݉/ܰܭ] ²] Condition vérifiée.

Conclusion : toutes les contraintes sont vérifiées.

 Vérification au poinçonnement :(Art A.5.24 BAEL) :

Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite :

ܝۼ ≤
૙,૙૝૞×ૄ܋܎×ܐ×܋૛ૡ

઻܊

Avec :

:ܝۼ Charge de calcul à l’ELU pour le poteau le plus sollicité.

:܋ૄ Périmètre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.

:ܐ Épaisseur totale de la dalle.

 Vérification pour les poteaux :

ܝۼ = ૛૜ૢ૟,૙ૠ�[۹ۼ] (Valeur tiré à partir u logiciel ETABS)

μୡ = (a + b + 2h) × 2 = ൫0,5 + 0,5 + (2 × 1,2)൯× 2 = 6,8 [m]

଴,଴ସହ×ஜౙ×୦×୤ౙమఴ

ஓౘ
=

଴,଴ସହ×଺,଼×ଵ,ଶ×ଶହ଴଴଴

ଵ,ହ
= 6120 [KN]

N୳ = 2396,07 [KN] < 6120 [KN] Condition vérifiée.

 vérification pour les voiles :

ܝۼ = ૜૙૚૝,૚૜[۹ۼ] (Valeur tiré à partir u logiciel ETABS)

μୡ = (a + b + 2h) × 2 = ൫0,2 + 1 + (2 × 1,2)൯× 2 = 7,2 [m]

଴,଴ସହ×ஜౙ×୦×୤ౙమఴ

ஓౘ
=

଴,଴ସହ×଻,ଶ×ଶହ଴଴଴

ଵ,ହ
= 5400 [KN]

N୳ = 3014,13 [KN] < 5400 [KN] Condition vérifiée.

VII.5 Ferraillage du radier :

Pour le calcul du ferraillage, on utilise les méthodes exposées dans le BAEL 91. Le radier sera

calculé comme un plancher renversé soumis à une charge uniformément répartie.
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On distingue deux cas :

1er cas : si ૉ< 0,4 la flexion longitudinale est négligeable.

M଴୶ = q୳.
୐౮

మ

଼

M଴୷ = 0

2eme cas : si ૙,૝ ≤ ૉ ≤ ૚ les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de

la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

Dans le sens de la petite portée ௫ܮ ۻ: ૙ܠ = ܠۺ.ܝܙ.ܠૄ
૛

Dans le sens de la petite portée ௫ܮ ۻ: ૙ܡ = ۻ.ܡૄ ૙ܠ

Les coefficients ܡૄ,ܠૄ sont donnés par les tables de PIGEAUD.

Avec :

ૉ=
ܠۺ

ܡۺ
(L୶ < L୷)

Remarque :

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le

ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adoptera la même section d’armatures, en

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

 Identification du panneau le plus sollicité :

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximaleߪ௠
௠ ௔௫, la contrainte due au

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

ELU : q୳ = σ୫ (ELU) −
ୋ౨౗ౚ

ୗ౨౗ౚ
= 191,39 −

଼଴ଵଵ,଺ଽ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
= 163,59 [KN/m²]

ELS : qୱ = σ୫ (ELS) −
ୋ౨౗ౚ

ୗ౨౗ౚ
= 143,58 −

଼଴ଵଵ,଺ଽ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
= 115,78 [KN/m²]
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Panneau de dimension : L୶ = 4,44 [m]

L୷ = 5,68 [m]

ρ =
ସ,ସସ

ହ,଺଼
= 0,78

0,4 ≤ ρ ≤ 1 La dalle travaille dans les deux sens.

VII.5.1 Calcul des armatures à l’ELU :

ρ = 0,78 μ୶ =0,0587

μ୷ = 0,559

q୳ = 163,59 [KN/m²]

M଴୶ = μ୶. q୳. L୶
ଶ = 0,0587 × 163,59 × 4,44ଶ = 189,30 [KN. m]

M଴୷ = μ୷. M଴୶ = 0,559 × 189,30 = 105,82 [KN. m]

 sens XX :

 prise en compte de la continuité :

 Moment en travées :

M୳୲୶ = 0,75 × 189,30 = 141,98 [KN. m]

 Moment aux appuis :

M୳ୟ୶ = M୳ୟ୷ = −0,5 × M଴୶ = −0,5 × 189,30 = −94,65 [KN. m]

 Ferraillage :

 en travée :

μ୳ =
୑ ౫౪౮

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

ଵସଵ,ଽ଼

ଵ×଴,ଶ ²଼×ଵସ,ଶ×ଵ଴య
= 0,128 < μ୪= 0,392 SSA.

μ୳ = 0,128 ߚ = 0,931

A୲୶ =
୑ ౪౮

ஒ×ୢ×஢౩
=

ଵସଵ,ଽ଼ ×ଵ଴మ

଴,ଽଷଵ×ଶ଼×ଷସ,଼
= 15,65 [cmଶ/ml]

On adopte : ૡ۶ۯ૚૟ = ૚૟,૙ૡ�[ܕ܋ ૛] avec un espacement =ܜܛ ૚૛�[ܕ܋ ]

 aux appuis :

μ୳ =
୑ ౫౗౮

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

ଽସ,଺ହ

ଵ×଴,ଶ ²଼×ଵସ,ଶ×ଵ଴య
= 0,085 < μ୪= 0,392 SSA.

μ୳ = 0,085 ߚ = 0,956

L୷

L୶
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Aୟ୶ =
୑ ౗౮

ஒ×ୢ×஢౩
=

ଽସ,଺ହ×ଵ଴మ

଴,ଽହ଺×ଶ଼×ଷସ,଼
= 10,16 [cmଶ/ml]

On adopte : ૡ۶ۯ૚૝ = ૚૛,૜૛�[ܕ܋ ૛] avec un espacement =ܜܛ ૚૛�[ܕ܋ ]

 sens YY :

 prise en compte de la continuité :

 Moment en travées :

M୳୲୷ = 0,75 × 105,82 = 79,37 [KN. m]

 Ferraillage :

μ୳ =
୑ ౫౪౯

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

଻ଽ,ଷ଻

ଵ×଴,ଶ ²଼×ଵସ,ଶ×ଵ଴య
= 0,071 < μ୪= 0,392 SSA.

μ୳ = 0,071 ߚ = 0,963

A୲୷ =
୑ ౪౯

ஒ×ୢ×஢౩
=

଻ଽ,ଷ଻×ଵ଴మ

଴,ଽ଺ଷ×ଶ଼×ଷସ,଼
= 8,46 [cmଶ/ml]

On adopte : ૞۶ۯ૚૟ = ૚૙,૙૞�[ܕ܋ ૛] avec un espacement =ܜܛ ૛૙�[ܕ܋ ]

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

sens Zone M [KN.m] ߤ Obs ߚ ݉ܿ]௨ܣ ଶ] Ferraillage ௨ܣ adoptée s୲[cm]

௫݈

Travée 141,98 0,128 SSA 0,931 15,65 8HA16 16,08 12

Appuis 94,65 0,085 SSA 0,956 10,16 8HA14 12,32 12

௬݈ Travée 79,37 0,071 SSA 0,963 8,46 5HA16 10,05 20

 Vérification de la condition de non fragilité :

 Sens ࢞࢒ :

ܕۯ ܖܑ = ૉ૙ × ×܊ ×ܐ
૜ିૉ

૛

Avec : :଴ߩ Pourcentage d’acier minimal règlementaire ଴ߩ) = 0,0008 pour les HA FeE400).

A୶୫ ୧୬ = 0,0008 × 100 × 30 ×
ଷି଴,଻଼

ଶ
= 2,66 [cmଶ/ml]

A୳ୟ୶ = 15,65[cm²/ml] > A୫ ୧୬ = 2,66 [cmଶ/ml]

A୳୲୶ = 10,16[cm²/ml] > A୫ ୧୬ = 2,66 [cmଶ/ml]
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 Sens ࢟࢒ :

૑ ܡ =
ܡۯ

ܐ܊
≥ ૑ ૙ ܡۯ ≥ ૑ܐ܊ ૙

A୷୫ ୧୬ = 0,0008 × 100 × 30 = 2,4 [cmଶ/ml]

A୳ୟ୷ = 8,46 [cm²/ml] > A୫ ୧୬ = 2,4 [cmଶ/ml]

 Espacement des armatures : (Art A8.2.42 BAEL91)

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

- Armatures parallèles à Lx :

S୲≤ min{3h; 33 [cm]} S୲≤ min{90; 33 [cm]}

14 [cm] ≤ 33 [cm]

12 [cm] ≤ 33 [cm]

- Armatures parallèles à Ly :

S୲≤ min{4h; 45 [cm]} S୲≤ min{120; 45 [cm]}

25 [cm] ≤ 45 [cm]

VII.5.2 Vérification à l’ELS :

ρ = 0,78 μ୶ =0,0652

μ୷ = 0,683

qୱ = 115,78[KN/m²]

M଴୶ = μ୶. qୱ. L୶
ଶ = 0,0652 × 115,78 × 4,44ଶ = 148,82 [KN. m]

M଴୷ = μ୷. M଴୶ = 0,683 × 148,82 = 101,64 [KN. m]

 Moment en travées :

 sens X-X :

Mୱ୲୶ = 0,75 × 148,82 = 111,62[KN. m]

 sens Y-Y :

Mୱ୲୷ = 0,75 × 111,62 = 76,27[KN. m]

 Moment aux appuis :

Mୱୟ୶ = Mୱୟ୷ = −0,5 × M଴୶ = −0,5 × 148,82 = −74,41[KN. m]
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 vérification des contraintes dans le béton :

σୠୡ =
஢౩౪

୏భ
≤ σୠୡതതതത= 0,6 × fୡଶ଼ = 15 [MPa]

Avec : σୱ୲=
୑ ౩

ஒభൈୢൈ୅౩

ρଵ =
ଵ଴଴ൈ୅౩

ୠൈୢ

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

VII.6 Ferraillage du débord

Le débord est assimilé à une console rectangulaire soumise à une charge uniformément

repartie comme illustré dans la figure ci-dessous. Le calcul se fera pour une barde de 1

mètre de longueur.

Figure VII.4 Schéma statique du débord.

VII.6.1 Sollicitation de calcul :

- A L’ELU : q୳ = 163,59 [KN/m²]

M୳ =
୯౫ൈ୪

మ

ଶ
=

ଵ଺ଷǡହଽൈ଴ǡ଺;

ଶ
= 29,45 [KN. m]

- A L’ELS : qୱ = 115,78 [KN/m²]

Mୱ =
୯౩ൈ୪

మ

ଶ
=

ଵଵହǡ଻଼ൈ଴ǡ଺;

ଶ
= 20,84 [KN. m]

sens zone Mୱ Aୱ ρଵ ଵߚ Kଵ σୱ୲ σୠୡ σୠୡതതതത Obs

௫݈
Appuis 74,41 12,32 0,44 0,899 34,50 239,94 6,95

15

Cv
Travée 111,62 16,08 0,574 0,888 29,64 279,18 9,42 Cv

௬݈ travée 76,27 10,05 0,359 0,907 38,76 298,83 7,71 Cv
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VII.6.2 Calcul des armatures :

b = 1 [m] ; d = 28 [cm] ;fୠୡ = 14,2 [MPa] ; σୱ = 348 [MPa]

μ୳ =
୑ ౫

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

ଶଽ,ସହ

ଵ×଴,ଶ ²଼×ଵସ,ଶ×ଵ଴య
= 0,026 < μ୪= 0,392 SSA.

μ୳ = 0,026 ߚ = 0,987

A୳ =
୑ ౫

ஒ×ୢ×஢౩
=

ଶଽ,ସହ×ଵ଴మ

଴,ଽ଼ ଻×ଶ଼×ଷସ,଼
= 3,06 [cmଶ/ml]

On adopte : ૞۶ۯ૚૙/ܕ =ܔ ૜,ૢ૜�[ܕ܋ ૛/ܕ [ܔ avec un espacement =ܜܛ ૛૙�[ܕ܋ ]

VII.6.3 Vérification à l’ELU :

௠ܣ ௜௡ =
଴,ଶଷ×௕×ௗ×௙೟మఴ

௙೐
=

଴,ଶଷ×ଵ଴଴×ଶ଼×ଶ,ଵ

ସ଴଴
= 3,38 [ܿ݉ ଶ]

A୳ = 3,93 [cmଶ] > ௠ܣ ௜௡ = 3,38 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

VII.6.4 Armature de répartition :

A୰ =
୅౫

ସ
=

ଷ,ଽଷ

ସ
= 0,98 ૛۶ۯ૚૙/ܕ =ܔ ૚,૞ૠ�[ܕ܋ ૛/ܕ [ܔ

VII.6.5 Vérification à l’ELS :

=ߛ
ெೠ

ெೞ
=

ଶଽ,ସହ

ଶ଴,଼ସ
= 1,41

=ߤ 0,026 ߙ = 0,0330

ߙ = 0,0330 <
ఊିଵ

ଶ
+

௙೎మఴ

ଵ଴଴
= 0,455 Condition vérifiée.

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS.

Conclusion :

Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord.

Le ferraillage du débord sera la continuité de celui du radier (le prolongement des barres des

poutres et de la dalle au niveau des appuis).
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VII.7 Calcul des nervures :

- La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis.

- Le rapportߩ� est compris entre ͲǡͶ�݁ݐ�ͳ pour touts les panneaux constituants le radier, donc les

charges transmises par chaque panneau sont soit trapézoïdales ou triangulaires..

- Pour le calcul des efforts internes maximums, on ramènera ces types de chargement à des

répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties.

- Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui

donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) que le diagramme trapézoïdal,

dans ce cas le calcul devient classique.

Figure VII.5 Présentation des charges simplifiées.

Deux types de chargement peuvent se présenter :

1er Cas : Chargement triangulaires :

Moment fléchissant : Lm = 0,333×Lx.

Effort tranchant : Lt = 0,25×Lx.

2ème Cas : Chargement trapézoïdale :

Moment fléchissant : L୫ = L୶ൈ ቀͲǡͷെ
஡౮²

଺
ቁ

Effort tranchant : L୲= L୶ൈ ቀͲǡͷെ
஡౮²

ସ
ቁ

 Pour les moments fléchissants :

QMu= qu. Lm

QMs= qs. Lm

 Pour les efforts tranchants :

Qu = qu. Lt

Qs = qs. Lt
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VII.7.1 Détermination des charges :

A L’ELU :

q୳ = ቀσ୫ −
ୋ౨౗ౚ౟౛౨

ୗ౨౗ౚ౟౛౨
−

ୋ౤౛౨౬౫౨౛

ୗ౤౛౨౬౫౨౛
ቁ= ቀ191,39 −

଼଴ଵଵ,଺ଽ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
−

ଵ଻ଽଽ,ହ଻

଻ଽ,ଽ଼
ቁ= 141,09 [KN/m²].

A L’ELS :

qୱ = ቀσ୫ −
ୋ౨౗ౚ౟౛౨

ୗ౨౗ౚ౟౛౨
−

ୋ౤౛౨౬౫౨౛

ୗ౤౛౨౬౫౨౛
ቁ= ቀ143,58 −

଼଴ଵଵ,଺ଽ

ଶ଼ ,଼ଶଵ
−

ଵ଻ଽଽ,ହ଻

଻ଽ,ଽ଼
ቁ= 93,28 [KN/m²].

Schéma statique de calcul :

Sen longitudinal (file 2).

A

3,57[m] 3,77[m] 3,26[m] 4,44[m] 2,51[m] 3,45[m]

5,
68

[m
]

5,
38

[m
]

EB C D GF
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5,
68

[m
]

5,
38

[m
]

3,26[m] 4,44[m]

Sens transversal (file 4).
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 Sens longitudinal (on a 3 files) :

 Calcul des charges (avec la file la plus sollicité file 2) :

Moment fléchissant Effort tranchant

travée panneau
ܠۺ

[m]
ܡۺ

[m]
ૉܠ chargement

ܕۺ
[m]

ܜۺ
[m]

ܝܙ
[KN/m²]

ܛܙ
[KN/m²]

ܝۿ
[KN/m]

෍ ܝۿ

[KN/m]

ܛۿ
[KN/m]

෍ ܛۿ

[KN/m]

ܝۿ
[KN/m]

෍ ܝۿ

[KN/m]

ܛۿ
[KN/m]

෍ ܛۿ

[KN/m]

AB
1 3,57 5,38 0,66 Triangulaire 1,19 0,89 141,09 93,28 167,90

335,8

111,00

222,00

125,57

251,14

83,02

166,042 3,57 5,68 0,63 Triangulaire 1,19 0,89 141,09 93,28 167,90 111,00 125,57 83,02

BC
1 3,77 5,38 0,70 Triangulaire 1,26 0,94 141,09 93,28 177,77

355,54

117,53

235,06

132,62

265,24

87,68

175,362 3,77 5,68 0,66 Triangulaire 1,26 0,94 141,09 93,28 177,77 117,53 132,62 87,68

CD
1 3,26 5,38 0,61 Triangulaire 1,09 0,82 141,09 93,28 153,79

307,58

101,68

203,36

115,69

231,38

76,49

152,982 3,26 5,68 0,57 Triangulaire 1,09 0,82 141,09 93,28 153,79 101,68 115,69 76,49

DE
1 4,44 5,38 0,83 Triangulaire 1,48 1,11 141,09 93,28 208,81

417,62

138,05
276,1

156,61

313,22

103,54

207,082 4,44 5,68 0,78 Triangulaire 1,48 1,11 141,09 93,28 208,81 138,05 156,61 103,54

EF
1 2,51 5,38 0,47 Triangulaire 0,84 0,63 141,09 93,28 118,52

237,04

78,36

156,72

88,89

177,78

58,77

117,542 2,51 5,68 0,44 Triangulaire 0,84 0,63 141,09 93,28 118,52 78,36 88,89 58,77

FG
1 3,45 5,38 0,64 Triangulaire 1,15 0,86 141,09 93,28 162,25

324,5

107,27

214,54

121,34

242,68

80,22

160,442 3,45 5,68 0,61 Triangulaire 1,15 0,86 141,09 93,28 162,25 107,27 121,34 80,22
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 Sens transversal (on a 7 files) :

 Calcul des charges (avec la file la plus sollicitée file 4) :

Moment fléchissant Effort tranchant

travée panneau
ܠۺ

[m]
ܡۺ

[m]
ૉܠ chargement

ܕۺ
[m]

ܜۺ
[m]

ܝܙ
[KN/m²]

ܛܙ
[KN/m²]

ܝۿ
[KN/m]

෍ ܝۿ

[KN/m]

ܛۿ
[KN/m]

෍ ܛۿ

[KN/m]

ܝۿ
[KN/m]

෍ ܝۿ

[KN/m]

ܛۿ
[KN/m]

෍ ܛۿ

[KN/m]

AB

1 3,26 5,38 0,61 trapézoïdal 1,43 1,33 141,09 93,28 201,76

443,02

133,39

292,9

187,65

393,64

124,06

260,252 4,44 5,38 0,83 trapézoïdal 1,71 1,46 141,09 93,28 241,26 159,51 205,99 136,19

BC

1 3,26 5,68 0,57 trapézoïdal 1,45 1,37 141,09 93,28 204,58

454,31

135,26

300,37

193,29

410,57

127,79

271,442 4,44 5,68 0,78 trapézoïdal 1,77 1,54 141,09 93,28 249,73 165,11 217,28 143,65
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VII.7.2 Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant :(obtenu par le logiciel

ETABS)

 Sens longitudinal :

A) Diagramme des moments fléchissant (ELU) :

Figure VII.6 Schéma statique et diagramme des moments fléchissant de la nervure à l’ELU.
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B) Diagramme des moments fléchissant (ELS) :

Figure VII.7 Schéma statique et diagramme des moments fléchissant de la nervure à l’ELS.
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C) Diagramme des efforts tranchants (ELU) :

Figure VII.8 Diagramme des efforts tranchant à L’ELU.
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 Sens transversal :

e)Diagramme des moments fléchissant (ELU) :

Figure VII.9 Schéma statique et moments fléchissant de la nervure à l’ELU.
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f) Diagramme des moments fléchissant (ELS) :

Figure VII.10 Schéma statique et moments fléchissant de la nervure à l’ELS.
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G) Diagramme des efforts tranchants (ELU) :

VII.7.3 Sollicitation maximale :

 Sens longitudinal :

M୲୳୫ ୟ୶ = 495,43 [KN. m]

Mୟ୳୫ ୟ୶ = 546,12 [KN. m]

M୲ୱ୫ ୟ୶ = 327,54 [KN. m]

Figure VII.11 Diagramme des efforts tranchant à L’ELU.
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Mୟୱ୫ ୟ୶ = 361,06 [KN. m]

T୳୫ ୟ୶ = 703,13 [KN]

 Sens transversal :

M୲୳୫ ୟ୶ = 631,14 [KN. m]

Mୟ୳୫ ୟ୶ = 1255,29 [KN. m]

M୲ୱ୫ ୟ୶ = 417,28 [KN. m]

Mୟୱ୫ ୟ୶ = 829,95 [KN. m]

T୳୫ ୟ୶ = 1185,32 [KN]

VII.8 Le ferraillage :

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous :

b = 55 [cm], h = 120 [cm], d = 115 [cm], fbc = 14,2 [MPa], stߪ = 348 [MPa]

 Exemple de calcul :

M୲୳୫ ୟ୶ = 495,43 [KN. m] ; Mୟ୳୫ ୟ୶ = −546,12 [KN. m]

 Aux appuis :

μ୳ =
୑ ౗
ౣ ౗౮

ୠ×ୢ²×୤ౘ౫
=

ହସ଺,ଵଶ×ଵ଴ల

ହହ଴×ଵଵହ଴²×ଵସ,ଶ
= 0,052 < 0,392 SSA.

μ୳ = 0,052 ߚ = 0,973

Aୟ =
୑ ౗
ౣ ౗౮

ஒ×ୢ×஢౩౪
=

ହସ଺,ଵଶ×ଵ଴ల

଴,ଽ଻ଷ×ଵଵହ଴×ଷସ଼×ଵ଴଴
= 14,02 [cmଶ]

Soit : 5HA16+5HA14 = 17,75 [cm²]
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Tableau VII.4 Ferraillage des nervures à L’ELU.

1) Vérification à l’ELU :

a) Condition de non fragilité :

௠ܣ ௜௡ =
଴,ଶଷ×௕×ௗ×௙೟మఴ

௙೐
=

଴,ଶଷ×ହହ଴×ଵଵହ଴×ଶ,ଵ

ସ଴଴×ଵ଴଴
= 7,63 [ܿ݉ ଶ]

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.

Aୟୢ ୭୮୲±= 17,75 [cmଶ] > ௠ܣ ௜௡ = 7,63 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

Aୟୢ ୭୮୲±= 15,71 [cmଶ] > ௠ܣ ௜௡ = 7,63 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

Aୟୢ ୭୮୲±= 37,33 [cmଶ] > ௠ܣ ௜௡ = 7,63 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

Aୟୢ ୭୮୲±= 18,85 [cmଶ] > ௠ܣ ௜௡ = 7,63 [ܿ݉ ଶ] Condition vérifiée.

b) Contrainte de cisaillement :

T୳୫ ୟ୶ = 703,13 [KN]

τ୳ =
୘౫

ୠ.ୢ
≤ τത= minቀ

଴,ଵହ୤ౙమఴ

ଵ,ହ
; 4 [MPa]ቁ= min(2,5 [MPa]; 4 [MPa]) = 2,5 [MPa]

τ୳ =
୘౫

ୠ.ୢ
=

଻଴ଷ,ଵଷ×ଵ଴య

ହହ଴×ଵଵହ଴
= 1,11 [MPa] ≤ τത= 2,5 [MPa] Condition vérifiée.

c) Armatures transversales :

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier :

≤ܜ∅
ܔ∅

૜
=

૛૙

૜
= ૟,૟ૠ�[ܕ ܕ ]

M

[KN.m]
ࣆ ઺ [cm²]ܔ܉܋ۯ choix [cm²]ܘܗ܌܉ۯ

Sens

longitudinal

Appui 546,12 0,052 0,973 14,02 5HA16+5HA14 17,75

Travée 495,43 0,048 0,975 12,69 5HA20 15,71

Sens

transversal

Appui 1255,29 0,121 0,936 33,51 6HA20+2×6HA14 37,33

travée 631,14 0,061 0,969 16,28 6HA20 18,85
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Soit le diamètre des armatures transversales ∅ = 8 [mm]

On prend un cadre et un étrier de ∅ = 8 [mm]

 En zone nodale :

≥ܜ܁ ܕ ቄܖܑ
ܐ

૝
;૚૛∅ܔቅ= ቄ

ଵଶ଴

ସ
; 12 × 2ቅ= 24 [cm] Soit =ܜ܁ ૛૙�[ܕ܋ ]

 En zone courante :

≥ܜ܁
ܐ

૛
=

ଵଶ଴

ଶ
= 20 [cm] Soit =ܜ܁ ૛૙�[ܕ܋ ]

d) Armatures transversales minimales :

A୲
୫ ୧୬ = 0,003 × S୲× b = 0,003 × 20 × 55 = 3,3 [cmଶ]

A୲
୫ ୧୬ = 3,3 [cmଶ]

Soit : A୲= 8HA8 = 4,02 [cmଶ]

2) Vérification à l’ELS :

On peut se dispenser de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

α ≤
ஓିଵ

ଶ
+

୤ౙమఴ

ଵ଴଴
Avec : =ߛ

ெೠ

ெೞ

 Sens X-X :

 Aux appuis :

=ߛ
ହସ଺,ଵଶ

ଷ଺ଵ,଴଺
= 1,51 Avec ௨ߤ = 0,052 ߙ = 0,0667

α = 0,0667 ≤
ଵ,ହଵିଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0,505 Condition vérifiée.

 En travée :

=ߛ
ସଽହ,ସଷ

ଷଶ଻,ହସ
= 1,51 Avec ௨ߤ = 0,048 ߙ = 0,0615

α = 0,0615 ≤
ଵ,ହଵିଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0,505 Condition vérifiée.

 Sens Y-Y :

 Aux appuis :

=ߛ
ଵଶହହ,ଶଽ

଼ଶଽ,ଽହ
= 1,51 Avec ௨ߤ = 0,121 ߙ = 0,1603
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α = 0,1603 ≤
ଵ,ହଵିଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0,505 Condition vérifiée.

 En travée :

=ߛ
଺ଷଵ,ଵସ

ସଵ଻,ଶ଼
= 1,51 Avec ௨ߤ = 0,061 ߙ = 0,0774

α = 0,0774 ≤
ଵ,ହଵିଵ

ଶ
+

ଶହ

ଵ଴଴
= 0,505 Condition vérifiée.

Conclusion :

La condition est vérifiée, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton et de

l’acier à l’ELS.

3) Les armatures de peau (BAEL/Art B.6.6 ,2) :

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées parallèlement à la

fibre moyenne des poutres de grande hauteur. Leurs section est au moins égale à 3[cm²] par

mètre de longueur de paroi mesuré perpendiculairement à leur direction. Dans notre cas, la

hauteur de la poutre est de 120[cm], la quantité d’armatures de peau nécessaire est :

A୮ = 3[cmଶ/ml] = 3[cmଶ] par paroi.

Soit : 2HA14 = 3,08 [cm²]



UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI

            DE TIZI OUZOU

Faculté du génie de la construction

Département de génie civil

plan :

2017

Plan de ferraillage du radier général

Meur: Messad Ahmed

Madamme: Chirifi

Melle: Morsli Nesrine

Promotion :

0,55

5HA20

1
,
2

0

étrier HA8

5HA16+ 5HA14

armature

de peau 2HA14

6HA20

6HA20+2X6HA14

cadre HA8

armature

de peau 2HA14

1
,
2

0

0,55

Ferraillage du radier général Sens X-X

8HA14/ml

8HA16/ml

0,55

1
,
2

0

béton de propreté

5HA16/ml

5HA16+ 5HA14

5HA20

armature de peau 2HA14

etrie HA8

5HA16+ 5HA14

5HA20

armature de peau 2HA14

 HA8

0,55

Ferraillage du radier général Sens y-y

8HA14/ml

5HA16/ml

0,55

1
,
2

0

0
.
3

0

0
,
1

2

béton de propreté

6HA20+2X6HA14

6HA20

armature de peau 2HA14

cadre HA8

6HA20+2X6HA14

6HA20

armature de peau 2HA14

cadre HA8

0
,
3

0
0

,
1

2

0,55



Conclusion générale



Conclusion Générale

Conclusion Générale

Ce projet de fin d'étude qui consiste en l’étude d’une structure d'un bâtiment à usage

d’habitation est la première expérience qui nous a permis de mettre en application les

connaissances acquises lors de notre formation , il nous a permis de toucher aux véritables

difficultés que peut rencontrer un ingénieur en génie civil pour le choix du modèle de calcul à

considérer.

Cette étude nous a permis d’enrichir nos connaissances sur les différentes étapes de calcul et

de consacrer plus de temps à la réflexion.

Nous nous sommes attardées, après une étude d'un système en portiques seul, à rechercher la

meilleure position des voiles qui accompagne ces derniers notamment en évitant la torsion

dans les deux premiers modes.

Avec ce choix de système de contreventement toutes les vérifications ont été satisfaites

notamment les déplacements.

Concernant le ferraillage des éléments, on doit à chaque fois tenir compte des moments

donnés par les combinaisons courantes et accidentelles pour ensuite ferrailler selon le cas le

plus défavorable, et effectuer en suite les vérifications à l’ELS.

On a constaté que pour l’élaboration d’un projet de bâtiment, l’ingénieur en génie civil ne

doit pas se baser uniquement sur le calcul théorique mais il doit aussi tenir compte du côté de

la pratique.

Le résultat de cette étude reste l'élaboration de plans de coffrage et ferraillage que nous

avons réalisés qui feront l'objet d'approbation par le CTC avant leur exécution sur chantier.
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