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INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION :

La gestion du risque sismique est un paramètre très essentiel pris en

considération dans les zones ou l’en observe une activité sismique importante,

pour cause les effets ressentis par ce phénomène peuvent s’avérer extrêmement

dévastateurs vu les endommagements qu’il peut générer sur les différentes

structures de génie civil (habitations, ponts, routes…..).

Ce constat fait appel à l’importance de l’étude de génie civil ainsi que les

différents règlements parasismiques qui l’accompagnent.

De ce fait le RPA 99/2003 est élaboré pour mieux gérer le secteur de

constructions civiles en fixant les conditions d’exécution, les sections minimales

(aciers, bétons), ainsi que le choix de la méthode de calcul.

Toute étude de génie civil doit se référer aux exigences citées dans ce DTR ainsi

que celles du CBA 93 pour qu’elle soit conforme aux normes, ainsi qu’à la

nature de l’ouvrage, la zone de son implantation, et recommandations liées à

l’aspect fonctionnel.

Le contrôle technique des constructions (CTC) est l’organisme qui garanti la

conformité aux textes réglementaires des ouvrages à réaliser, en effectuant des

visites d’inspection au niveau des chantiers d’exécution.

Notant que le génie civil a pour but de garantir deux aspects essentiels, d’une

part le facteur rigidité, ce dernier est obtenu en optant pour des calculs justifiés

et précis ; d’autre part ne pas se dispenser de l’aspect économique. Pour cela ;

l’étude est faite tout en s’assurant de la présence de ces deux caractères.
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I.1. Introduction :

La structure qui fait l’objet d’étude est en (R+8) à usage triple (usage d’habitation, usage bureau
ou usage commercial), elle sera implantée à TIZI OUZOU, classée selon le (RPA99/2003) comme
étant une zone de moyenne sismicité (zone II-a), qui est soumise à une activité sismique
relativement modérée.

I.2. Caractéristiques fonctionnelles de l’ouvrage : l’ouvrage étudié répond aux aspects
fonctionnels suivants :

 Le RDC à usage commercial
 Le 1ere etage a usage habitation et bureau .
 Les étages courants du 2 eme jusqu’au 8eme étage à usage d’habitation.
 01cage d’escalier pour accéder au bureau de 1ere étage.
 01cage d’escaliers pour les étages a usage d’habitation
 01cage d’ascenseur.
 Le plancher terrasse de l’ouvrage est inaccessible

I.3. Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : Elles sont essentiellement :

 Hauteur totale : 31.20m
 Hauteur du RDC : 3.91m.
 Hauteur d’étage courant : 3.06m.
 Longueur totale : 24,78m
 Largeur totale :17,85m

I.4. Les éléments constituant l’ouvrage : L’ouvrage en question est constitué à partir des
éléments suivants :

 L’ossature :

La structure est à ossature mixte, composée de poteaux et de poutres formant un système de
portique transversaux et longitudinaux destinés à reprendre les charges verticales et une partie des
charges sismiques suivant leurs rigidité , et de voiles en béton armé disposés dans les deux
sens(disposition symétrique),qui ont pour rôle d’absorber une grande partie de l’effort sismique
ainsi que la fonction de portance(reprendre une partie de la charge verticale pour assurer leurs
stabilité).

 Planchers :

Les planchers sont réalisés en corps creux, ou bien en dalles pleines (dans le cas ou les charges
transmises sont trop importantes).Ils doivent assurer la fonction de diaphragme (élément
infiniment rigide suivant son plan et conçu pour transmettre les efforts aux éléments de
contreventement).

Les planchers assurent deux fonctions principales, une fonction de portance et une autre qui
consiste à isoler l’étage thermiquement et acoustiquement :

 Fonction de résistance mécanique et de portance:

Les planchers doivent supporter leurs poids propres ainsi que les surcharges, et de les transmettre
ensuite aux éléments porteurs de la structure.
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 Fonction d’isolation :

Les planchers doivent isoler thermiquement et acoustiquement, ceci en limitant la transmission de
la chaleur et du bruit d’un étage à l’autre. Dans certains cas ; l’utilisation d’un matériau isolant est
recommandé.

 Les Voiles : Les voiles sont disposés d’une façon symétrique pour avoir une
bonne répartition des rigidités, et limiter les effets de la torsion, Ils sont définis par
leur longueur qui est supérieure à quatre fois l’épaisseur. Dans le cas contraire
l’élément est considéré comme étant un poteau.

 Remplissage : Les remplissages ont pour rôle de définir l’espace intérieur de la
structure, On distingue trois types :

 Les murs de façade qui sont réalisés en double cloisons de briques creuses de 10 cm,

séparées par une lame d’air de 10 cm.

 Les murs de séparation intérieurs en simple cloisons de briques de 10 cm.

 Les murs de séparation entre deux logements : sont en double cloisons de (30cm)

d’épaisseur (en brique creuse de 10cm pour les cloisons extérieurs et intérieurs +une lame

d’aire de 10cm).

 Revêtement : Ils sont réalésés dans le but de garantir l’aspect fonctionnel de la
structure, on distingue les revêtements suivants :

 Carrelage pour les planchers et les escaliers.
 Céramique pour les salles d’eau.
 Mortier de ciment pour les murs de façades et les salles d’eau et cuisines.
 Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

 Les escaliers : La structure présente un seul type d’escalier (deux volées) .Ils
permettent d’accéder aux différents étages, ils sont constitués de paliers et de
paillasses en béton armé coulé sur place.

 Cage d’ascenseur : vu que la structure comporte huit étages à partir du RDC ,
l’incorporation d’une cage d’ascendeur est nécessaire elle sera réalisée en mur en
béton arme. Les équipements de la salle machine sont posés sur une dalle pleine.

 Infrastructures :
Les fondations sont réalisées en tenant compte de la nature du sol sur lequel repose
la structure en question, ainsi que l’intensité des charges transmises par celle-ci.

 Système de coffrage : Le système de coffrage utilisé est fonction de la nature et de
la complexité géométrique de l’élément, ainsi on peut utiliser le système de coffrage
traditionnel, ou bien le système de coffrage métallique.

1.5. Caractéristiques géotechniques du sol :

Dans notre étude on a considéré que le sol d'assise de la construction est un sol meuble et par
conséquent on a adopté : бsol = 1,75 bars sur 1.5m de profondeur.

I.6.Caractéristiques mécaniques des matériaux :

I.6.1. Le béton : Le béton est le matériau de base dans la construction civil, il doit remplir
les conditions requises indiquées dans les règlements en vigueur à savoir : (RPA 99/2003,
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CBA93).Du point de vu résistance, le béton présente une grande résistance à la compression
comparée à celle de la traction qui est relativement faible. De ce fait ; l’introduction des armatures
est indispensable pour atteindre la notion de béton armé.

Le choix d’une bonne formulation des bétons est un facteur déterminant dans l’optimisation de la
valeur caractéristique requise. Pour cela il faut choisir une consistance en fonction du ferraillage
disposé pour éviter tout risque de ségrégation ou d’apparition d’armatures.

A titre indicatif le dosage courant par 1m3 est indiqué comme suit :

 Granulat (sable Ф ≤ 5mm, gravier 5≤ Ф ≤25mm). 
 Gravions : 800L
 Sable : 400L
 Ciment : 350Kg /1m3 de classe CPJ CEM II/ A 42,5
 Eau : 175L (E/C=0,5).

Remarque : Dans les cas courants ; le béton est dosé à 350 KG/m3.Le rapport E/C doit être égal à
0.5 dans le cas de l’absence d’adjuvants. Les granulats doivent être pris à sec.

Pour un rapport E/C> 0.5 ; le pourcentage d’eau est très élevé, il ya risque de ségrégation.

Pour un rapport E/C< 0.5 ,cela entrainera des difficultés dans la maniabilité du béton, et un
mauvais remplissage dans les moules de coffrage

1- Principaux caractéristiques et avantages de béton:
La réalisation d’un élément d’ouvrage en béton armé, comporte les 4 opérations :

a) Exécution d’un coffrage (moule) en bois ou en métal.
b) La mise en place des armatures dans le coffrage.
c) Mise en place et « serrage » du béton dans le coffrage.
d) Décoffrage « ou démoulage » après durcissement suffisant du béton.

Les principaux avantages du béton armé sont :
 Economie : le béton est plus économique que l’acier pour la transmission des efforts

de compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister à
des efforts de traction.

 Souplesse des formes, elle résulte de la mise en œuvre du béton dans des coffrages
aux quels on peut donner toutes les sortes de formes.

 Résistance aux agents atmosphériques, elle est assurée par un enrobage correct des
armatures et une compacité convenable du béton.

 Résistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des
incendies.

 Fini des parements : sous réserve de prendre certaines précautions dans la
réalisation des coffrages et dans les choix des granulats.
En contre partie, les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton
armé, et que le retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier
tous les effets.

2-Valeur caractéristique requise du béton à la compression : (art : A.2.1, 11 BAEL91) Le
béton est défini par sa résistance caractéristique à la compression à 28 jours d’âge noté (fc28). Pour
les sollicitations s’exerçant sur un béton d’âge inférieur à 28 jours, la résistance à la compression
est calculée comme suit :

fcj=
୎

(ସ.଻଺ା଴.଼ଷ୎)
fc28 pour fc28 ≤ 40Mpa. 
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fcj=
୎

ଵ.ସା଴.ଽହ୎
fc28 pour fc28 ≥ 40Mpa. 

Le béton confectionné pour les différents éléments de la structure doit avoir une valeur
caractéristique requise minimale égale à 25MPA.Rapelant que les formules citées précédemment
sont valables pour un béton non traité thermiquement.

3- Résistance caractéristique du béton à la traction : (art A.2.1, 12 BAEL 91) :

La résistance caractéristique du béton à j jour est conventionnellement calculée par la relation
suivante :

ftj=0.6+0.06 fcj (fcj exprimé en MPA).

            à j=28j → ft28=0.6+0.06x25=2.1Mpa.

Remarque : Pour les bétons d’âge supérieur à 28 jours, on peut admettre une valeur de
résistance à la compression au plus égale à 1 ,10 fc28.

4- Module de déformation longitudinale :(art : 2.1, 2 BAEL 91) :

 Module de déformation instantanée : (art : 2.1, 21 BAEL91) :

Pour une durée d’application inférieure à 24H et sous une contrainte normale, on admet un
module de déformation longitudinal instantané du béton égal à la valeur suivante :

Eij=11000 (fcj)
1/3 Mpa      → pour fcj=25 Mpa → Eij=32164.2 Mpa.

 Module de déformation différée :(art : 2.1, 22 BAEL91) :

Le module de déformation différé comprend les déformations résultant du fluage ainsi que celles
du retrait du béton.

Evj=3700 (fcj)
1/3 Mpa           → pour fcj=25 Mpa → Evj=10818.87 Mpa.

5- Module de déformation transversale :

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

ଶ(ଵାν)

Avec :    E : module de Young         et       ν : coefficient de poisson.  

6-Coefficient de poisson : Il est défini par le rapport entre la déformation relative

transversale ∆d/d et la déformation relative longitudinale ∆l/l ;   ν=
∆ௗ/ௗ

∆௟/௟
.

Ce coefficient est pris égal à l’une des valeurs suivantes :

ν=0   à l’ELU, pour le calcul des sollicitations. 

ν=0.2   à l’ELS, pour le calcul des déformations.

7- Etats limites: Ils correspondent aux conditions de sécurité et de comportement en service de la
structure, on distinguera deux types :



Chapitre I Présentation et description de l’ouvrage

5

 état limite ultime de résistance: (art : A.4.3 BAEL).

C’est la limite au-delà de laquelle la structure perd sa stabilité :

-stabilité de forme (flambement)

-résistance mécanique (rupture) et donc la ruine de l’ouvrage.

La contrainte limite ultime de résistance à la compression est donnée par :

Fbc=
b

cf

 .

85,0 28     avec : θ .γb est un coefficient de sécurité pris égale à :

1.15en situation accidentelle

1.00en situation courante

0.85devient 0.8quand les conditions de bétonnage deviennent sévères :

θ: coefficient d’application des actions considérées, telle que : 

θ=1 si la durée d’application des action est supérieur a 24h 

θ=0.9si la durée d’application des actions est entre 1h et 24h 

θ=0.85 si la durée d’application des actions est inférieure à 1h 

A 28j on à Fbc=14.2MPa en situation courante.

Diagramme contrainte-déformation du béton à L’ELU :(BAEL/A.4.3.4)

 
oo

oε bc

Figure I.2 : Diagramme contrainte- déformation (ELU)

2
bc

ε0  ‰ compression pure

Avec :(
bc

ε raccourcissement du béton).

2‰ 3.5
bc

ε  ‰ compression avec flexion.

En compression pure, les déformations relatives du béton sont limitées à 2%.
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 état limite de service (BAEL/A .4.5.2) :

C’est la limite au-delà de laquelle les conditions normales de durabilité et d’exploitation ne seront
plus satisfaites, il comprend l’état limites de fissuration et de déformation.

La contrainte limite ultime de service a la compression est donnée par :

 bc = 0.6 28cf .  bc = 0.6x25=15Mpa (à 28j d’âge

8-contrainte limite de cisaillement à l’ELS :(BAEL 91 modifier en 99 ; ART5-1)

elle est donnée par :τ=vu ⁄ b.d

vu : effort tranchant

b : largeur

d : hauteur utile d=h-c

τu≤min {0.2fcj ⁄γb ; 5Mpa} si la fissuration est non préjudiciable

τu≤min {0.15fcj ⁄γb ; 4Mpa} si la fissuration préjudiciable est très préjudiciable

I.6.2. Acier :

a-généralité :

Les aciers sont introduits dans les bétons dans le but de faire face aux action de tractions se
développant dans l’élément en béton armé ,du fait qu’ils présentent une résistance élevée aussi
bien à la traction qu’en compression. On distingue trois types différents :

 Les ronds lisses FeE215 et FeE235 correspondant à des limites d’élasticité
garanties de 215Mpa 235Mpa respectivement.

 Les aciers à haute adhérence FeE400 etFeE500 correspondant à des limites
d’élasticité garanties respectivement de 400Mpa et 500Mpa.

 Treillis soudés formés par assemblage des barres tréfilées soudées.

Figure I.3 : Diagramme contrainte déformation (ELS)

σbc

εbc2‰

28.6.0 cbc f
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b-module d’élasticité longitudinale Es : Il est pris égal à 2.105Mpa

     c-contraintes limites σst :

 A L’ELU
σst =fe ⁄ γs                 →telle que γs est un coefficient de sécurité pris égale à :

1.15→situation courante 

1.00→  situation accidentelle  

 A L’ELS
Pour éviter le risque de corrosion des armatures, les ouvertures des fissurations dans le béton
doivent être limitées ; en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action des
sollicitations de service.

 Fissuration peu nuisible :(A.4.5.32)
Cas des éléments intérieurs ou aucune vérification n’est nécessaire σst=fe ⁄ γs

 Fissuration préjudiciable:(A.4.5.33)
Cas des éléments exposés aux intempéries

 s = min (2/3 fe ; 110 ftj. ) MPa

 Fissuration très préjudiciable : (BAEL91 / Art 4-5.34)

Cas des éléments exposés à un milieu agressif

 st = min (0,5 fe, tjf. ) en MPa

η : coefficient de fissuration 

η=1 pour les ronds lisses  

η=1 .3 pour les fils dont le diamètre < à 6mm  

η=1.6 pour les hauts adhérences(HA) 

d- diagramme contrainte déformation (Art A.2.2.2/BAEL91)

Figure I-4-diagramme contrainte déformation

S

s

ef



s

e
S

E

f


s

e
S

E

f
 

s

ef




10‰

-10‰
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e) Enrobage (protection des armatures) :
Dans le but de prémunir les armatures des effets d’intempéries et d’agents agressifs, nous devons
respecter les conditions d’enrobage suivantes :

 C≥5cm …pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou au brouillard salin. 
 C≥3cm …pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, 

canalisations)
 C≥1cm …pour les parois situées dans les locales. 





Chapitre II Pré dimensionnement et descente de charge

9

II.1. Pré dimensionnement et descente de charge :
Les éléments de la structure (poteaux, poutres, voiles, planchers) seront pré dimensionnés en
employant les différentes formules existantes dans les règlements en vigueur. Le pré
dimensionnement en question peut ² revu si la section transversale de l’élément n’est pas vérifiée.

II.1.1.Les planchers :
Le plancher est la partie horizontale de la construction séparant deux niveaux successifs, il a pour
rôle la transmission des charges et surcharges verticales aux éléments porteurs, ainsi que la fonction
de diaphragme qui consiste en l’acheminement des charges horizontales aux éléments de
contreventement.
Il est constitué de corps creux qui servent de coffrage perdu et d’une dalle de compression de quatre
centimètres d’épaisseur .L’ensemble est placé sur des poutrelles préfabriquées qui sont disposées
suivant la petite travée des planchers.
La formule donnant l’épaisseur minimale du plancher est la suivante :

htp ≥ 
22,5

Lmax

Avec : htp : hauteur totale du plancher
Lmax : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. La
valeur de Lmax est prise entre nu d’appuit, donc : Lmax = 4,70 - 0,25 = 4,45m
Ce qui nous donne :

htp ≥
5,22

445
= 19,77 (cm)→on opte pour un plancher de (16+4)

Figure II-1 : Coupe transversale d’un plancher à corps creux.

II.1.2.pré dimensionnement des poutres : Les poutres servent d’élément reliant l’ensemble des
parties porteuses de la structure, leur dimensions transversales minimales sont données par les
formules suivantes :

 ht : hauteur comprise entre
15

Lmax ≤ ht ≤ 
10

Lmax
.

 b : largeur comprise entre 0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht.

 Lmax : portée libre entre nus d’appuis.

65 cm

20
cm
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On distingue les poutres principales qui ont pour rôle de transmettre les charges du plancher aux
éléments porteurs, ainsi que les poutres secondaires conçues pour liaisonner les portiques de la
structure (appelées aussi poutres de chainage).

a)Les poutres principales : Elles ont pré dimensionnées comme suit :

Lmax=567-25=542cm

cm2,54hcm36
10

542
h

15

542
 Soit h = 45 cm

cm5.13b18cm450,7b450,4  Soit b = 30 cm

La section des poutres principales est de :(45×30) cm

Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1du RPA99)

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

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

-
b

h t ≤4…...……….....
30

45
=1,5≤4                    condition Vérifiée.

b) Les poutres secondaires :

Lmax = 470-25= 445cm

cm5.,44hcm66,29
10

445
h

15

445
 Soit h = 35 cm

24,5cmb14cm350,7b350,4  Soit b = 30 cm

La section des poutres secondaires est de :(35×30) cm

Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1du RPA99)

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

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

- 4
b

h t  …………. ....
30

35
=1,16≤4              condition Vérifiée.

II .1.3.pré dimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux est établi à l’ELS en prenant le plus sollicité (poteau central)
en considérant un effort de compression axial N, qui sera repris uniquement par la section du béton.

La section du poteau est donnée par la relation suivante S 
bcσ

N
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Avec :
N : effort de compression revenantau poteau le plus sollicité.
bc : contrainte admissible du béton à la compression simple
bc = 0,6 fc28 =15 MPa

Remarque :
L’effort normal « N » sera déterminé à partir de la descente de charge, elle consiste à sommer toutes
les charges et surcharges de tous les niveaux revenant au poteau le plus sollicité. On aura donc à
déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux du bâtiment
Localisation du poteau le plus sollicité : Le poteau le
plus sollicité est celui se trouvant dans la file : B5.

.

Calcul de La surface du plancher revenant au
poteau B 5 :

Sbrute =(2,175+0,25+2,045)×(4,45+0,25)=21m2.

Splancher = S1+S2+S3+S4=(2,22 x2,04)+(2,175 x
2,22)+(2.22 x 2.04)+(2,175 x 2,22)= 18,71m2.

II.1.3.1.Détermination des charges et surcharges :
Les charges et surcharges serons sommées pour chaque
étage de la structure (plancher terrasse, étage courant,
RDC, et sous sol).

 Charges permanentes : Elles sont prises à
partir du (DTR B.C.2.2).

a-Plancher terrasse : Il s’agit d’une terrasse inaccessible réalisée en corps creux.

Figure (I) : coupe transversale du plancher terrasse.

 1-Gravillon de protection roulé(ep = 5cm)……….1,00 KN/m2

 2- Etanchéité multiple (ep = 2cm)……………...…0,19 KN/m2

 3- Forme de pente (ep = 7cm)………………….....1,55 KN/m2

 4- Isolation thermique en liège (ep = 5cm)…...…..0,20 KN/m2

 5- Plancher corps creux (16+4cm)…………...…...2,85 KN/m2

 6- Enduit de plâtre (ep= 2cm)…………...………..0,20 KN/m2
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G=6,00 KN/m2

b-Plancher courant : Les planchers courants sont réalisés en corps creux.

Figure (II) : coupe transversale du plancher courant.

1-Maçonnerie en brique creuse ........................0,90 KN/m2

2- Revêtement en carrelage (ep = 2cm)………...0,40 KN/m2

3- Mortier de pose ( ep = 3cm)………………….0,54 KN/m2

4- Couche de sable (ep = 3cm)………………….0, 66 KN/m2

5- Plancher corps creux (16+4cm)……………...2,85 KN/m2

6- Enduit de plâtre (ep= 2cm)…………………..0,20 KN/m2

G=5,55 KN/m2

c-Mur intérieure : Il représente le poids des cloisons intérieurs ainsi que de leurs enduits.

Figure (III) : coupe transversale du mur intérieur.

1-Enduit en plâtre : (ep=2 cm)………………….0, 20KN/m2 .
2-Brique creuse : (ep=10 cm)…………………..0,90KN/m2 .
3-Enduit en plâtre : (ep=2 cm )………………… 0,20KN/m2 .

Gt=1,30 KN/m2

d-Murs extérieurs : Il est réalisé en double cloisons avec une lame d’air pour des considérations
d’isolation.
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Figure (VI) : coupe transversale du mur extérieur.

1-Mortier de ciment : (ep=2cm)………………………..............…0,36 KN/m2.
2-Cloison en brique creuse : (ep=10 cm)…………………………0,9 KN/m2.

3-Lame d’air : (ep=10 cm)………………………………… .......... /
4-Cloison en brique creuse : (ep=10 cm)…………………………0,9 KN/m2.

5-Enduit en plâtre : (ep=2 cm)…………………………............…0,20KN/m2.

Gt=2,36 KN/m2

 Surcharges d’exploitations : Les surcharges d’exploitation sont relevées à partir du DTR
en vigueur à savoir le DTR B.C.2.2 comme suit :

 Plancher terrasse inaccessible  Q = 1 KN/m2.
 Plancher étage courant à usage d’habitation  Q = 1.50 KN/m2.
 Plancher à usage bureau →Q = 2,50 KN/m2.
 Balcons  Q = 3.50 KN/m2.
 Acrotère  Q = 1.00 KN/m.
 Escalier  Q = 2.50 KN/m2.

II.1.3.2.Poids propre des éléments : C’est le poids des éléments s’appuyant sur la surface
d’influence délimitée précédemment.

a- Plancher terrasse :

Gt=18,71×6,00=112,26KN

b- Plancher courant :

GC=18,71×5,55=103,84KN

c- Poutres :

c-1-Poutres principales :

GPP= (0,45×0,30) × (2,175+2,04)×25=14,22KN

c-2-Poutres secondaires :

GPS= (0,35×0,30) × (2,225+2,225) ×25=11.68KN
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Gtotal=14,22+11,68 =25,90KN

d-Poteaux :

GRDC=0,25×0,25×( hRDC)×25=(0,25×0,25)×( 3,91)×25 = 6,09KN

GEtage=0,25×0,25×( he)×25=(0,25×0,25)×( 3,06)×25= 4,78KN

II.1.3.3- Surcharge d’exploitation : Elles seront multipliées par la surface d’influence du plancher.

a-Plancher RDCa usage double habitation et bureau

Q x =2,5×21=52,5KN

b-Etages courants

Q x S=1,5×21=31,50KN

e-Plancher terrasse inaccessible

Q x S = 1×21=21KN

II.1.3.3.Dégression vertical des surcharges d’exploitation : Pour une structure comprenant un
grand nombre d’étages, le BAEL exige l’application de la loi de la dégression des surcharges
d’exploitation du fait que l’occupation des derniers niveaux peut être indépendante.

La loi de dégression s’écrit comme suit : 





n

i
in Q

n

n
QQ

1
0

2

3
     pour n ≥ 5. 

Avec :

Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse.
Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i.

n: numéro de l’étage du haut vers le bas
Qn : surcharge d’exploitation à l’étage « n » en tenant compte de la dégression des surcharges.

Q0 Q0

Q1 Q0+Q1

Q2 Q0+Q1+Q2

Q3 Q0+Q1+Q2+Q3

Qn 





n

i
i

n

n

1
0n Q

2

3
QQ

Figure II.2 : Dégression vertical des surcharges d’exploitation
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Niveau8…………………………Q0.

Niveau7………………………… Q0+Q1.

Niveau6 …………………………Q0+0,95 (Q1+Q2).
Niveau5………………………… Q0+0,90 (Q1+Q2+Q3).
Niveau4………………………… Q0+0,85 (Q1+Q2+Q3+Q4).
Niveau3………………………… Q0+0,80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5).
Niveau2………………………… Q0+0,75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6).
Niveau1………………………… Q0+0,71(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7).
RDC …………………………Q0+0,69(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8).

Remarque : L’application de la dégression des surcharges donne des sections de poteaux très faibles
par rapport aux valeurs minimales exigées par l’RPA.

II.1.3.4.Tableau récapitulatif de la descente de charge : La section des poteaux à adopter est
fonction de la descente des charges, elle peut être réduite pour les étages des niveaux supérieurs.

N
IV

E
A

U Charges permanentes [KN]
Surcharges

d’exploitation [kN]
Efforts

normaux
N=Gc+Qc

[kN]

Section du poteau
[cm²]

Poids des
planchers

Poids
des

poutres

Poids des
poteaux

Gtotale Gcumulée Qi QC
Section
trouvée

Section
adoptée

8 112,60 25,90 4,78 143,28 143,19 21 21 164,19 109.5 35× 35
7 103 ,84 25,90 4,78 134,43 277,62 31,50 52,5 330,12 220,08 35× 35
6 103 ,84 25,90 4,78 134,43 412,05 31,50 84 496,05 330,7 35×35
5 103 ,84 25,90 4,78 134,43 546,48 31,50 115,5 661,98 441,32 40×40
4 103 ,84 25,90 4,78 134,43 680,91 31,50 147 827,91 551,94 40×40
3 103 ,84 25,90 4,78 134,43 815,34 31,50 178,5 993,84 662,56 40×40
2 103 ,84 25,90 4,78 134,43 949,77 31,50 210 1159,77 772,6 45×45
1 103 ,84 25,90 4,78 134,43 1084,2 31,50 241,5 1325,7 883,8 45×45

RDC 103 ,84 25,90 4,78 135,83 1220,03 52,5 294 1514 1009.3 45×45

Remarque 1:

Le tableau ci-dessous résume les sections adoptées pour les poteaux sur les différents
niveaux.
Le choix des sections des poteaux s’effectue en tenant compte :
- des valeurs trouvées dans le tableau II-1.
- pour des raisons pratiques et une bonne répartition des armatures.
- afin d’avoir des sections qui résistent à d’éventuelles efforts dynamiques.
-éviter la rotule plastique dans les poteaux.

 sections adoptées suivant les étages :

le RDC,le 1eret 2eme étage : S= (45× 45)

Pour le3eme ,4emeet 5eme étages : S= (40× 40)

Pour le 6eme ,7emeet 8eme étages :S=(35 ×35)

Remarque 2 :
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Pour donner aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismique, il est recommandé de
donner aux poteaux d’angle et de rive des sections de même dimensions à celles des poteaux
centraux. Rappelant que les poteaux doivent êtres coulés une seule fois suivant toute leur longueur,
les dés de calages sont interdits.(Art.7.4.1.RPA)

II.1.4.Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1) :

a). Min (b1, h1) ≥ 25 cm en zone IIa. 

b). Min (b1, h1) ≥ 
20

h e

c). 4
h

b

4

1

1

1 

Avec : he hauteur libre du poteau.

Pour le RDC, le 1er ,2eme étage:

 Min (bଵ, hଵ) = min(45 × 45) = 45cm > 25cmCondition vérifiée.

 Min (bଵ, hଵ) = 45cm >
20

300

20

h
RDC = 15,00 cmCondition vérifiée.

 Min (bଵ, hଵ) = 45cm >
20

255

20

h
e = 12,75 cm Condition vérifiée.


4

1
<

1

1

h

b
= 

45

45
1< 4 Condition vérifiée.

Pour le3eme,4emeet 5eme étages :

 Min (bଵ, hଵ) = min(40 × 40) = 40cm > 25cm Condition vérifiée.

 Min (bଵ, hଵ) = 40cm >
20

255

20

h
e = 12,75cm Condition vérifiée.


4

1
<

1

1

h

b
= 

40

40
1 < 4 Condition vérifiée.

Pour les 6eme, 7emeet 8eme étages:

 Min (bଵ, hଵ) = min(35 × 35) = 35cm > 25cmCondition vérifiée.

 Min (bଵ, hଵ) = 35cm >
20

255

20

he  = 12,75cmCondition vérifiée.


4

1
< 1

35

35

h

b

1

1  <4 Condition vérifiée.

Conclusion:

Les sections transversales des poteaux sont conformes aux exigences minimales données par le
RPA99/2003. Ces valeurs peuvent faire l’objet de modifications dans le cas ou la section des poteaux
n’est pas vérifiée.
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Remarque : Dans tous les cas de pré dimensionnement des poteaux, il faut s’assurer que la rotule
plastique induite par l’effort sismique ne se forme pas au niveau des poteaux, et qu’elle soit dirigée
de préférence vers les poutres ou l’en peut tolérer l’apparition de fissures. Pour cela il faut prévoir
des sections de poteaux plus grandes que celles des poutres.

II.1.5.Vérification des poteaux au flambement :

Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments
comprimés des structures .La vérification consiste à calculer l’élancement  qui doit satisfaire la
condition suivante : 50λ 
Avec :

i

l
λ f : L’élancement du poteau

fl : Longueur de flambement )0,7ll( of 

0l : Hauteur libre du poteau.

i : Rayon de giration
12

ab
I..

B

I
i

3



: Section transversale du poteau. AvecI :(moment d’inertie)

ab

12

ab

0,7l

B

I

0,7l

i

l
λ

3

00f 

 Poteaux du RDC

0559,18λm,45,3l45),(45 0  Condition vérifiée

 , le 1er ,2eme et étages :

0574,13λm,55,2l45),(45 0  Condition vérifiée

 Poteaux du 3eme, 4emeet 5eme étages :

5045,51λ2,55ml40),(40 0  Condition vérifiée

 Poteaux des6eme, 7eme et 8eme étages :

5066,17λ2,55l35),(35 0  Condition vérifiée.

Conclusion :
Les sections des poteaux adoptées pour les différents niveaux sont vérifiées vis-à-vis du flambement.

II.1.6- Pré dimensionnement des voiles(Art 7. 7 .1 du RPA99) :
Du point de vue fonctionnel ; les voiles sont conçus pour reprendre une partie des charges verticales
pour assurer leur stabilité et pour reprendre une partie ou la majorité et même la totalité des charges
sismiques dans certains cas de contreventement. Ils sont dotés d’une rigidité élevée suivant leur plan.

baB 



Chapitre II Pré dimensionnement et descente de charge

18

D’après le : RPA 99/ 2003 le pré dimensionnement des voiles doit satisfaire les conditions suivantes :
L’épaisseur du voile :

L’épaisseur des voiles est déterminée en fonction de la hauteur libre de l’étage « eh » et des

conditions de rigidité aux extrémités, l’épaisseur minimale exigée par le règlement en vigueur est
égale à 15 cm.

Les différents types de voiles.



Chapitre II Pré dimensionnement et descente de charge

19

Remarque : La structure faisant l’objet d’étude comporte des voiles linéaires, ils seront pré
dimensionnés tel qu’il est illustré dans le troisième cas de figure.
a)Pour le RDC :

ℎ௘= 3,90-0,45=3,45m

20

345
a  =17,25cm

b) L étages courants : (du 1er au 8eme étage)

eh =3,06-0,45=2,61m

20

261
a  =12,75cm

Prendre une épaisseur des voiles égale à : (a=20cm).

Pour qu’un élément de contreventement puisse être considéré comme étant un voile, sa longueur (L)
doit être au moins égale a 4fois sont épaisseur :Lmin=4×a =4×20=80cm. Pour des valeurs inferieures
à 80 cm l’élément est considéré comme étant un poteau.
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3

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

7

H
=

6
0

Chapitre III Calcul des éléments
Introduction :
Ce chapitre, portera sur l’étude complète et spécifique pour chaque élément structural
secondaire (ne fait pas partie du système de contreventement) ; ces éléments ont une influence
plus ou moins directe sur la structure globale ; l’étude sera basée sur le dimensionnement, le
ferraillage et les différentes vérifications. Le calcul se fera conformément aux règles(BAEL
91 modifié 99)et le RPA.

III-1-Calcul de l’acrotère :

I-Introduction

L’acrotère est un élément en béton armé qui assure la sécurité, il est assimilé à une console
encastrée au niveau du plancher. Il est soumis à un effort « G » dû à son poids propre et à un
effort latéral « Q » dû à la main courante engendrant un moment de renversement « M »
dans la section d’encastrement.

Le ferraillage sera déterminé en flexion composée.

10 10

Moment fléchissant Efforts tranchants Effort normal

G

Q

H

Mmax =Q x H T = Q N = G

Figure III-1-2 : Schéma statique de l’acrotère
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II. Calcul des sollicitations : L’acrotère est soumis à trois types de sollicitations, elles sont :

II.1.Effort normal de compression dû au poids propre : Il est appliqué verticalement
suivant le plan de la section de l’acrotère. L’effort normal est calculé comme suit :

N=  x S x 1m

 : Masse volumique du béton.

S : section transversale de l’acrotère.

N=25[(0.03 x 0.1/2)+(0.07 x 0.1) + (0.1 x 0.6)] =1.71KN/ml.

II.2.Moment de renversement M dû à l’effort horizontal Q=1.00kN/ml : Il est du à main
courante.

M= Q x H x 1m = 1 x 0.6 X 1= 0.6KN.m.

II.3.Effort tranchant : il est appliqué suivant la section transversale de l’acrotère.

T=Q x 1m=1.00 kN

III. Combinaison des charges :

a. A L’ELU :

La combinaison de charge est : 1.35G + 1.5Q

Effort normal dû à G :

Nu=1.35G =1.35 x 1.71 =2.30 KN /ml Nu=2.30 KN /ml.

Moment de flexion dû a Q :

Mu=1.5 x M=1.5x0.6=0.90KN.m Mu=0.90 KN.m

b. A L’ELS:
La combinaison de charge est : G + Q

Effort normal dû à G : Ns=1.71KN/ml

Moment de flexion dû a Q :Ms=0.6KN.m

IV. Ferraillage de l’acrotère (à L’ELU):

Le calcul consiste à étudier une section rectangulaire (b x h), en flexion composée à l’ELU
sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu.

Figure III-1-3 :Schéma de calcul

A’s

As

d

c

h
G

G
Nu

Mu

u
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h: (épaisseur de la section)= 10 cm.

b :(largeur de la section)= 100 cm.

c et c’ (enrobage)= 3cm.

d :(hauteur utile)=h–c=7cm.

IV.1.Position de centre de pression :

Ce paramètre permet de déterminer la nature de la section.

eu=
ெ ௨

ே௨
=
଴.ଽ଴

ଶ.ଷ଴
= 0.39m=39cm.

(h/2) – c= (10/2) – 3 =2 cm.

eu> [(h/2) – c]

d’où le centre de pression (point d’application de l’effort normal) est à l’extérieur de la
section délimitée par les armatures. L’effort normal « Nu » est un effort de
compression, donc la section est partiellement comprimée.

Remarque : L’acrotère est calculé en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif « Mfu ».

IV.2.Calcul en flexion simple:

 Moment fictif :

Mf= Mu+Nu(h/2 – c) = 0.90 + 2.30(0.1/2 – 0.03) = 0.946kN .m

 Moment réduit :

μu= M f / (bd2. Fbu). Avec : f bu=
଴.଼ହ୤ୡଶ଼

ஓ
=

଴.଼ହ(ଶହ)

ଵ.ହ
=14.2 MPa

On aura μu=0.946/ (1 x( 0.07)² x 14.2 x 103)= 0.0135

µu< µl=0.392 La section est simplement armée.

μu= 0.0135 0.993=ߚ

N

As
G

e

100

1
0As

Figure III-1-4 :section transversale de l’acrotère.
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 .Armatures fictives :

2cm3910.
2x10

1.15

400
70.993

50.946x10

γ

fe
β.d.

Mf

st
β.d.σ

f
M

f
A

s





 .

IV.3.Calcul en flexion composée

 Armatures réelles :

2

2

3

S

U
fs 0.325cm

348.10

2.30.10
0.391

σ

N
AA 

IV.4.Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité [B.A.E.L91/Art A-4-2-1] :

2

c28t28

s

s
s

s

s

e

t28

mins

cm0.78
70.18526

0.455x726

400

2.1
7x1000.23

min
A

MPa.2.10.6250.060.60.06ff

cm260.260m
2.30

0.6

N

M
e

.
0.185de

0.455de

f
f0.23bd

min
A

AA

































 S
2

min A0.78cmA La section n’est pas vérifiée

Donc on adopte une section plus importante.

Soit : 4HA8 ;As = 2.01cm2/ml avec un espacement cm25
4

100
S t 

 Armatures de répartition

/mlcm0.50
4

2.01

4

A
A 2

r  Soit : 4 HA8 Ar = 2.01 cm2 /ml, avec un espacement

cm15
4

60
S t 

 Vérification de l’écartement dans les barres :
 Armatures verticales :

A = 2.01cm2

     St ≤ min {3h, 33cm}=30cm. 

Soit St = 25cm

 Armatures de répartition :
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St ≤ min {4h, 45cm} =40cm. 

Soit St =20cm.

 vérification au cisaillement :(BAEL 91 art 5.1.1)

;4MPa)
γ

fc
min(0.15

b

28
u =2.5MP ; u =

୚୳

௕௫ௗ
tel que :

Vu : effort tranchant max à l’ELU.

Vu=1.5 x Q=1.5 KN

u =
701000

105.1 3




=0.021MPa<2.5 Mpa   → la condition est vérifiée.

 Vérification de l’adhérence des barres

Il est nécessaire de connaitre le comportement de l’interface aciers bétons, Pour cela, il faut
vérifier que :

i

U
setjSsese

u0.9d

V
τavecfΨττ


 ).adhérenceshautes1.5(ΨS 

Avec: Vu=1.5KN.

∑ܷ =݅nxx=4x0.8x3.14=10.05cm

MPa.0.236
100.5700.9

1500
τ se 




 MPa.0.253τMPa3.152.11.5τ sese Condition vérifiée.

Conclusion : il n’y a pas de risque d’entraînement des barres d’acier à l’intérieur du béton.

 Ancrage des barres verticales :

Pour assurer un bon ancrage droit des armatures de l’acrotère, il faut définir un ancrage qui
est caractérisé par sa longueur de scellement droit(Ls).Elle est calculée comme suit :

Ls
su4τ

φ.fe
 et S

2

6.0τsu  ft28=0.6x1.52x2.1=2.835MPa

Ls=
଴.଼௫ସ଴଴

ସ௫ଶ.଼ଷହ
=28.22cm

Soit : Ls=30cm

IV.5. Vérification des contraintes à L’ELS :Le mode de fissuration est pris en compte
comme étant préjudiciable vu que l’acrotère est exposé aux intempéries.

 Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

s








 t28s

__

η.f110,fe
3

2
minσ
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On a des aciers 6.1
400

8:








 




FeE

mmHA


















 99.204,66.266min1.26.1110,400
3

2
min

__

s

MPas 99.204
__



s

s
s

Ad

M




1


Valeur de β1:

.29.0
7100

01.2100100







bd

AS  914.01 

Alors : 46.65MPa
102.01700.914

100.6
σ

2

6

s 



  s s

__

σ

Conclusion : La section est justifiée vis-à-vis de l’ouverture des fissures.

 Vérification des contraintes dans le béton :

Il faut vérifier l’état limite de compression dans le béton (Art A452 du BAEL91) : Pour une
section rectangulaire (b×h), acier FeE 400 en flexion simple, si la relation suivante est
satisfaite alors il n’y a pas lieux de vérifier la contrainte σbc.

.
M

M
γavec

100

f

2

1γ

d

y
α

S

Uc28
u 


  1.5

0.60

0.90
γ 

0.0107μ u  493.0u .

.verifiéecondition0.4950.500.250.25
100

25

2

11.5

100

f

2

1γ c28 





Conclusion : la section est justifiée vis-à-vis de la compression

IV.6.Vérification de l’acrotère au séisme (RPA99 modifieé2003) : L’acrotère doit être
conçue de façon a résister à la force horizontale suivante : Fp= 4.A.Cp.Wp.

A : coefficient de force horizontal pour les éléments secondaires (zone IIa ).A=0.15
Cp : Facteur de force horizontal pour les éléments secondaires Cp = 0.3
Wp : poids de l’acrotère Wp=1 .46KN/ml
D’où Fp = 40.150.31.46=0.263 KN < Q=1KN  condition est vérifié.

Conclusion : La force induite du séisme est inférieure à celle de la main courante, l’acrotère
est vérifié vis-à-vis du séisme.

Résumé :
Le Ferraillage adopté :
Armatures principales : 4HA8/ml = 2.01cm2avec : st = 25 cm.
Armatures de répartition : 4 HA8/ml = 2.08 cm2avec : st = 15 cm.

Tableau

Tableau
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Figure III-1-5 : plan de ferraillage de l’acrotère.

2xHA8(e=15cm)

2x

2x
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III-2-CALCUL DES CONSOLES en dalle pleine

III-2-1-Le balcons

I. Introduction : Le balcon est un élément secondaire de la structure réalisé en dalle pleine,
considéré comme étant une console encastrée au niveau de la poutre de rive ; il est soumis à
des charges permanentes qui sont dues à son poids propre(G), au poids propre du garde cors et
à une charge d’exploitation(Q) verticale, et une autre horizontale, celle-ci est due à la main
courante qui provoque un moment (M) dans la section d’encastrement.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1m dont la section est soumise à la flexion
simple.

qugu

 Pré dimensionnement de l’épaisseur de la dalle : Il est donné par la formule

suivante : ݁≥
௅

ଵ଴
   → ݁≥

ଵଶ଴

ଵ଴
→ ݁≥ 12cm

Prendre: e=15cm.

II. Détermination des sollicitations agissant sur l’élément : Elles sont données comme
suit :

II.1. Charges permanentes : Elles sont provoquées par le poids propre et les revêtements.

 Poids propre de la dalle pleine : 25x0.15x1m= 3.75KN/ml.
 Couche de sable (e=2cm) :    →18x0.02=0.36 KN/ml.
 Mortier de pose(e=2cm) :      →          0.22x2=0.44 KN/ml.
 Revêtement en carrelage(e=2cm) : 0.22x2=0.44 KN/ml.
 Enduit de ciment (e=2cm) :     →        0.18x2=0.36 KN/ml.       

                                                                                 → G1=5.35 KN/ml

II.2. charge concentrée : elle est provoquée par le poids du garde-corps.

 Mur en brique creuse (e=10cm) : 0.9KN/ml
 Enduit en mortier (e=2x2cm) : 0,36×2=0.72KN/ml

G2=1,62KN/ml

II.3.charges d’exploitation:

 Q1=3.5 KN/ml
 Q2=1 KN/ml
 Surcharge due à la main courante=1KN/ml

Figure III-2-1-1 : Schéma statique du balcon

L=1.20
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Remarque : Le ferraillage sera calculé à l’ELU, et les vérifications à l’ELS. Le moment
provoqué par la main courante est relativement faible, donc il sera négligé.

III. Calcul du ferraillage à l’ELU :

Le balcon est calculé en flexion simple.

III.1. Combinaison des charges :

a. A L’ELU :

Dalle : qu= 1.35G+ 1.5Q = 1.35x5.35 + 1.5 x3.5= 12.47KN/ml

Garde de corps :gu= 1.35x 1.62 x 1 = 2.187KN

b. A L’ELS :

Dalle : qs = G+Q=5.35+3.5=8.85KN/ml

Garde de corps :gs = 1x1.62=1.62KN

III.2. Calcul du moment d’encastrement :

La section dangereuse étant au niveau de l’encastrement. Le calcul se fera avec le moment
obtenu dans cette section. Le ferraillage sera généralisé pour tout l’élément.

a. A L’ELU :

 Moment provoqué par la charge « qu1 » (charge uniformément répartie).

Mqu
2

1.2012.47

2

.lq 22
u 

 = 8,97KN.m

 Moment provoqué par la charge « qu2 » (charge concentré).

Mgu= guxL = 2.187x1.20= 2.62KN.m

 Le moment total
Mu = Mqu+ Mgu= 8,97+2.62=11,59KN.m

b.a. L’ELS :

 Moment provoqué par la charge « qS » (charge uniformément répartie).

2

1.208.85

2

lq
Mq

22
s

s





 = 6,372KN.m

 Moment provoqué par la charge « gs» (charge concentrée).

Mgs = gs x L = 1.62x1.20 = 1,944KN.m

 Le moment total à L’ELS :

MS = MqS + Mgs= 6,372+1,944=8.32KN.m

III.3. Calcul des armatures à L’ELU :(prendre une bonde de 1m linéaire).



Chapitre III Calcul des éléments secondaires

29

Mu = 11,59 KN.m ; b = 100cm ; d = 12cm

࢛࢈ࢌ = ૙.૛૞
૛ૡࢉࢌ

ࢽ
= ૙.૛૞×

૛૞

૚.૞
= ૚૝.૛ࡹ ࢇ࢖

=࢚࢙࣌
ࢋࢌ

࢙ࢽ
=
૝૙૙

૚.૚૞
= ૜૝ૡࡹ ࢇ࢖

a) Armatures principales :

22

5

bc
2

u

1014.212100

1059,11

fbd

M
μ




 = 0.056

= 0.056< l = 0.392  SSA Figure III-2-1-2 : Schéma

geometrique de balcon

 = 0.056  =0.971

2

5

St

u
S

10348120.971

1059,11

β.d.σ

M
A




 = 2,85cm2

AS = 2,85cm²

Soit : 5HA10/ml  3,9cm²/mlavec tS 20cm

b) Armatures de répartition

4

3,9

4

A
A S

r  = 0,975cm²

Soit : 5HA8/ml  2,5cm2/ml ; tS = 20cm

IV. Vérification à l’ELU :

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

400

2.1
12x1000.23.d.b

fe

f
0.23A 28t

min 







 = 1.45cm²

AS = 3,9cm² > Amin = 1.45cm² →   condition vérifiée 

IV.2. Vérification au cisaillement (BAEL 91) :

On doit vérifier que :
uu  

 calcul de l’effort tranchant :

Vu = quxl + gu= 12.47x1.20+ 2.187 = 17.15 KN

1201000

1015.71

b.d
τ

3
u

u






 = 0.142MPa

100cm

3cm

12cm
15cm
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






 
 4MPa;

γ

f0.15
minτ

b

c28
u

__

→fissuration préjudiciable (BAEL : artA.5.1.2.1.1).

  MPa2.54MPa;MPa2.5min4MPa;
1.5

250.15
minτ u

__








 


u = 0.142MPa <
u

 = 2.5MPa →Condition vérifiée→ Pas de risque de cisaillement. Les

armatures transversales ne sont pas nécessaires.

IV.3. Vérification de l’adhérence :

On doit vérifier que :
SeSe   avec :  nUi

Avec :

S : Coefficient de scellement relatif à une armature.

S =1.5 pour hauts adhérence.

se : Contrainte d’adhérence à l’ELU.

Se
 : Contrainte limite d’adhérence à l’ELU.

Ui : Somme des périmètres utiles des barres.

Ф : Diamètre d’une barre. 

28SSe
.ftΨτ u = 1.5x2.1 = 3.15MPa ( S = 1.5  HA)




Ui0.9d

V
τ u

Se
 nUi = 4x3.14x10 = 157mm

MPaSe 01.1
1571209.0

1015.17 3







se <
Se
  Condition vérifiée  pas de risque d’entrainement des barres.

IV.4. espacement des barres (BAEL91-Art-6.1.235) :

Armature principale :St min (3h, 33cm)=33cm>St=20cm→ condition vérifiée. 

Armature de répartition: St min (4h, 45cm)=45cm>St=20cm →condition vérifiée. 

IV.5. calcul de la langueur d’ancrage :

28
2

Se
.ft0.6Ψτ  =0.6x (1.5)2 x2.1=2.835Mpa

42.32cm
2.8354

40012

τ4

feφ
Ls

se












SoitLs= 45cm
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Lcr = 0.4LS = 0.4x45 = 18cm → prendre Lcr=20 cm

V. Vérification des contraintes à L’ELS :

Le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme étant préjudiciable.

V.1. Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

s








 t28s

__

η.f110,fe
3

2
minσ

Caractéristiques des aciers 6.1
400

6








 


FeE

mmHA
( :coefficient de fissuration).


















 63.201,66.266min1.26.1110,400
3

2
min

__

s

MPas 63.201
__



s

s
s

Ad

M




1


Valeur de β1:

325.0
12100

9.3100100







bd

AS

325.0  0.911β1 

Alors : 195.145MPa
109.31200.911

108.32
σ

2

6

s 



  s s

__

σ

Conclusion : La section est justifiée vis-à-vis de l’ouverture des fissures.

V.2. Vérification des contraintes dans le béton :

Il faut vérifier l’état limite de compression dans le béton (Art A.4.5,2 du BAEL91) , Pour
une section rectangulaire (b×h), acier FeE 400 en flexion simple, si la relation suivante est
satisfaite alors il n’y a pas lieux de vérifier la contrainte dans le béton .

.
M

M
γavec

100

f

2

1γ

d

y
α

S

Uc28 




1.39
8.32

11..59

M

M
γ

S

u 

.verifiéecondition0.1158
d

y
0.446

100

25

2

11.39

100

f

2

1γ c28 





Conclusion : la section est justifiée vis-à-vis de la compression dans le béton.
V.3. Vérification de la flèche :

D’après le BAEL91, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée :

Tableau
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1/
୦

୪
≥   

ଵ

ଵ଺


135

15
= 0.111>

16

1
= 0.0625Condition vérifiée

2/
0

S

10.M

M

L

h
 

135

15
= 0.111 >

)59.11(10

32.8
= 0.071Condition vérifiée

3/
fe

4.2

b.d

A
 

10012

9,3


= 0.0032<

400

2.4
= 0.0105 Condition vérifiée

Conclusion :

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

Résumé :

Le Ferraillage adopté :

 Armatures principales :

5HA10/ml = 3.90cm2 avec un espacement de 20cm.

 Armatures de répartition :

5HA8/ml = 2.51cm2 avec un espacement de 20cm

 Ferraillage de balcon

III-2-1-3-Plan de ferraillage de balcon
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III-2-2- Le porte à faux

 suivante : ݁≥
௅

ଵ଴
   → ݁≥

ଵଶ଻

ଵ଴
→ ݁≥ 12,7

-Prendre: e=15cm.

II. Détermination des sollicitations agissant sur l’élément : Elles sont données comme
suit :

II.1. Charges permanentes : Elles sont provoquées par le poids propre et les revêtements.

 Poids propre de la dalle pleine : 25x0.15x1m= 3.75KN/m2

 Couche de sable (e=2cm) :    →18x0.02=0.36KN/m2

 Mortier de pose(e=2cm) :      →          0.22x2=0.44KN/m2

 Revêtement en carrelage(e=2cm) : 0.22x2=0.44 KN/m2

 Enduit de ciment (e=2cm) :     →        0.18x2=0.36 KN/m2

                                                                                 → G1=5.35KN/m2

II.2. charge concentrée : elle est provoquée par le poids du garde corps.

 Mur en brique creuse (e=2x10cm) : 0.9x2=1,80 KN/m2

 Enduit en mortier (e=2x2cm) : 0,36×2=0.72KN/m2

G2=2,52KN/m2

Poids propre du cloison par (2.91m×1m): Gm=2.76×2.52= 6.95 KN
II.3.charges d’exploitation:

 Q1=3.5KN/m2

 Q2=1KN/m2

Remarque : Le ferraillage sera calculé à l’ELU, et les vérifications à l’ELS.

Le moment provoqué par la main courante est relativement faible, donc il sera négligé.

III. Calcul du ferraillage à l’ELU :

Le balcon est calculé en flexion simple.

III.1. Combinaison des charges :

L=1.27m

Figure III.2-2-1 : Schéma statique duporte à faux

15 cm

gu
qu
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a. A L’ELU :

Dalle : qu= (1.35G+ 1.5Q) x1= [(1.35x5.35) + 1.5 (3.5)] x1= 12.47KN/ml

Garde de corps :gu= 1.35x 6.95 = 9.38 KN

b. A L’ELS :

Dalle : qs = G+Q=[5.35+3.5]x1=8.85KN/ml

Garde de corps :gs =1 x 6.95=6.95KN

III.2. Calcul du moment d’encastrement :

La section dangereuse étant au niveau de l’encastrement. Le calcul se fera avec le moment
obtenu dans cette section. Le ferraillage sera généralisé pour tout l’élément.

a. A L’ELU :

 Moment provoqué par la charge « qu » (charge uniformément répartie).

Mqu
2

1.2712.47

2

.lq 22
u1 

 = 10,05KN.m

 Moment provoqué par la charge «gu » (charge concentré).

M=guxL = 9.38x1.27 = 11,91KN.m

 Le moment total
Mu = Mqu+ Mgu= 10.05+11.91=21.96kN.m

b.a. L’ELS :

 Moment provoqué par la charge « qS » (charge uniformément répartie).

2

1.458.85

2

lq
Mqs

22
s1 




 = 7.137KN.m

 Moment provoqué par la charge « gs» (charge concentrée).
Mgs = gs x L = 6.95x1.27 =8.83 KN.m
 Le moment total à L’ELS :

MS = MqS+ Mgs= 7.14+8.83=15.96kn.m

III.3. Calcul des armatures à L’ELU :(prendre une bonde de 1m linéaire).

Mu = 21.96KN.m ; b = 100cm ; d = 12cm

a) Armatures principales :

22

5

bc
2

u

1014.212100

1096.21

fbd

M
μ




 = 0.107

= 0.107< l = 0.392  SSA

100cm

3cm

12cm
15cm

Figure III-2-1-2 : Schéma

geometrique de balcon
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 = 0.107  =0.944

2

5

St

u
S

10348120.944

1096.21

β.d.σ

M
A




 = 5,57cm2

AS = 5,57cm²

Soit : 5HA12/ml  5.65cm²/ml ;
5

100
St  = 20cm

b) Armatures de répartition

4

5.65

4

A
A S

r  = 1.41cm²

Soit : 5HA10/ml  3.90cm2/ml ;
4

100
St  = 20cm

IV. Vérification à l’ELU :

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

400

2.1
12x1000.23.d.b

fe

f
0.23A 28t

min 







 = 1,45cm²

AS = 5.10cm² > Amin = 1.45cm² →   condition vérifiée 

IV.2. Vérification au cisaillement (BAEL 91) :

On doit vérifier que :
uu  

 calcul de l’effort tranchant :

Vu = quxl + gu= 12.47x1.27+ 9.38 = 25.22KN

1201000

1022.25

b.d
τ

3
u

u






 = 0.210MPa








 
 4MPa;

γ

f0.15
minτ

b

c28
u

__

→fissuration préjudiciable (BAEL : artA.5.1.2.1.1).

  MPa2.54MPa;MPa2.5min4MPa;
1.5

250.15
minτ u

__








 


u = 0.210MPa <
u

 = 2.5MPa →Condition vérifiée→ Pas de risque de cisaillement. Les

armatures transversales ne sont pas nécessaires.

IV.3. Vérification de l’adhérence :

On doit vérifier que :
SeSe   avec :  nUi
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Avec :

S
: Coefficient de scellement relatif à une armature.

S =1.5 pour hauts adhérence.

se : Contrainte d’adhérence à l’ELU.

Se
 : Contrainte limite d’adhérence à l’ELU.

Ui : Somme des périmètres utiles des barres.

Ф : Diamètre d’une barre. 

28SSe
.ftΨτ u = 1.5x2.1 = 3.15MPa ( S = 1.5  HA)




Ui0.9d

V
τ u

Se
 nUi = 5x3.14x12 = 188.4mm

MPaSe 619.0
8.3761209.0

1022.25 3







se <
Se
  Condition vérifiée pas de risque d’entrainement des barres.

IV.4. espacement des barres (BAEL91-Art-6.1.235) :

Armature principale :St min (3h, 33cm)=33cm>St=20cm→Vérifiée. 

Armature de répartition: St min (4h, 45cm)=45cm>St=20cm →Vérifiée. 

IV.5. calcul de la langueur d’ancrage :

28
2

Se
.ft0.6Ψτ  =0.6x (1.5)2 x2.1=2.835Mpa

42.32cm
2.8354

40012

τ4

feφ
Ls

se












SoitLs= 45cm

La longueur des crochets

Lcr = 0.4LS = 0.4x45 = 18cm → prendre Lcr=18 cm

V. Vérification des contraintes à L’ELS :

Le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme étant préjudiciable.

V.1. Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures :

s








 t28s

__

η.f110,fe
3

2
minσ

Caractéristiques des aciers 6.1
400

6








 


FeE

mmHA
( :coefficient de fissuration).
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
















 99.204,66.266min1.26.1110,400
3

2
min

__

s

MPas 99.204
__



s

s
s

Ad

M




1


Valeur de β1:

43.0
12100

10.5100100







bd

AS

43.0  0.900β1 

Alors : MPa76.982
1010.51200.900

1096.15
σ

2

6

s 



 s s

__

σ

Donc on doit calculer les armatures à l’ELS :

2
3

s

__

1

32.7
63.201120900.0

1096.15

σ

cm

d

M
A s

s 











Soit Ast = 5HA14=7.70cm2 avec St=20cm

V.2. Vérification des contraintes dans le béton :

Il faut vérifier l’état limite de compression dans le béton (Art A.4.5,2 du BAEL91) , Pour
une section rectangulaire (b×h), acier FeE 400 en flexion simple, si la relation suivante est
satisfaite alors il n’y a pas lieux de vérifier la contrainte dans le béton .

.
M

M
γavec

100

f

2

1γ

d

y
α

S

Uc28 




375.1
15.96

21.96

M

M
γ

S

u  .verifiéecondition0.1140.437
100

25

2

11.375

100

f

2

1γ c28 





Conclusion : la section est justifiée vis-à-vis de la compression dans le béton.

V.3. Vérification de la flèche :

D’après le BAEL91, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée :

1/
୦

୪
≥   

ଵ

ଵ଺


127

15
= 0.118>

16

1
= 0.0625Condition vérifiée

2/
0

S

10.M

M

L

h
 

127

15
= 0.103>

)96.21(10

96.15
= 0.07  Condition vérifiée

Tableau

Condition non vérifié
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3/
fe

4.2

b.d

A
 

10012

7.7


= 0.0064<

400

2.4
= 0.0105 Condition vérifiée

Conclusion :

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

Résumé 1:

Le Ferraillage adopté :

 Armatures principales :

5HA14/ml = 7.7cm2 avec un espacement de 20cm.

 Armatures de répartition :

5HA10/ml = 3.90cm2 avec un espacement de 20cm
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 Ferraillage de porte à faux

Figure III-2-2-3: Ferraillage porte à faux

Coup A-A

5HA14ml (e=20cm) 5HA10ml (e=20cm)

5HA10/ml (e=20cm) 5HA10/ml(e=20cm)

5HA10/ml (Armatures

de répartition (e=20cm)

5HA14/ml (Armatures

Principales (e=20cm)

5HA10/ml (e=20cm)

5HA10/ml (e=20cm)
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III-3-calcul des escaliers :
L’escalier est l’élément de la structure permettant le passage d’un niveau à un autre en s’appuyant sur
un ensemble de marches .La structure faisant l’objet d’étude comporte un seul type d’escalier à deux
volées et un palier de paliers intermédiaires coulé sur place en béton armé.

· g : Largeur de la marche.
· h : Hauteur de la contre marche.
· e : épaisseur de la paillasse et de palier.
· H : hauteur de la volée.
· L0: portée de la paillasse avec les deux paliers.
· l 2 : largeur du palier de départ
· l3 : largeur du palier de repos
· l1 : longueur de la paillasse projetée.
· L : longueur linéaire de la paillasse et celle des deux paliers

III-3-1-Pré dimensionnement de l’escalier :

Les escaliers seront pré dimensionnés à l’aide de la formule de BLONDEL en tenant compte des
dimensions données sur le plan. Cette relation permet de dimensionner des marches et contremarches
tout en gardant l’aspect pratique des escaliers.
a)Marches et contremarches : Elles sont déterminées avec la formule suivante :
59  2h + g  66 [cm]
Avec :h : la hauteur de la contre marche 14  h 18 [cm].
g : le giron 22 g  33 [cm].
On adopte : h=16cm.



Chapitre III Calcul des éléments secondaires

42

b)Le nombre de contremarches (n) est donné par :
n = H/h.

Pour la hauteur de la volée H = 1.50m.
Alors : n = 1.50/0.0.17 = 9

 Le nombre de contremarches :n=9
 Le nombre de marches : m = n – 1=9-1=8

c)Calcul du giron :
Le giron « g » est donné par la formule suivante : g = L1/n-1.

Avec: L1=2.24m, L2=1.20m, L3=1.50
L1= 2.24m  g = 224/8 = 27cm  prendre : g = 27cm.

 Vérification de la relation de BLONDEL :
59  2h + g  66 [cm]
2h + g = (2 17) + 28 = 62cm
Donc la Condition de la relation de Blondel est vérifiée. .

d) Pré dimensionnement de la paillasse :

Figure III-3-2-shema statique d’escalier

Le palier et la paillasse auront la même épaisseur, ils prennent appuis sur la poutre palière :

20

L
e

30

L
p  .

L : longueur projetée du palier et de la paillasse ; L=L’+L2

Calcul de  : tg =
g

h

tg = 61.0
28

17
 =31.38°

Cosα= 853.0
L'

L1
 L’=262cm

Calcul de ep

L2=1.20 L1=2.24 L3=1.50

L’

L
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L=L’+L2=262+120=383

383/30  ep383/ 20 13 ep19.15

Soit ep = 15cm.

III-3-2-Détermination des charges et surcharges :
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de projection horizontale, considérant une
poutre simplement appuyée aux endroits des deux paliers.

 charge permanente : Elles sont récapitulées dans les tableaux suivants :
Paillasse :

Eléments Poids propre [KN/m2]

Paillasse

Marches

Revêtement :

Poids propre du garde corps

Carrelage [2cm]

Mortier de pose

Lit de sable

Enduit de ciment (2cm)

39.4
cos

15.0
25 



125.2
2

17.0
25 

0.9

 02.022 0.44

 02.020 0.40

 02.018 0.36

18x0.02= 0.36

Gps=8.975KN/m2

Palier :

Eléments Poids propre [KN/m2]

Palier

Revêtement :

Carrelage [2cm]

Mortier de pose

Lit de sable

Enduit de ciment (2cm)

 15.025 3.75

 02.022 0.44

 02.020 0.40

 02.018 0.36

18x0.02= 0.36

Gpl=5.31KN/m2

Mur :

Double Cloison en brique creuse :2x (ep=10 cm)……………… 0,9x2=1.8 KN/m2.
-Enduit en plâtre : 2x(ep=2 cm)…………………………............2x0,20=0.40KN/m2.
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Gm=2,20KN/m2

P = (3.06 – 0,15) x 2.20 x 1m = 6.27 KN
 Charges d’exploitation : Selon le (DTR.C 2-2) pour une construction à usage d’habitation.

 Palier : Qpl = 2.5KN/ml
 Paillasse : Qps = 2.5KN/ml

III-3-3- Calcul des sollicitations :

a) Combinaisons des charges :
ELU :

 paillasse qps = [1.35 8.97]x1+ [1.5  2.5]= 15.85 KN/ml
 palier qpl =[ 1.35  5.31] x1 + 1.5  2.5= 10.91KN/ml
 Murqmr=1.35x6.27=8.46KN

b) Calcul des réactions d’appuis

 Fx = 0
 Fy = 0
 RA + RB = (10.911.20 + 15.85x2.24+10.91x1.50+8.46)

RA + RB = 73.42KN
 M/A = 0

3.44RB=10.911.20(
ଵǤଶ଴

ଶ
)+ 15.852.24(1.20+

2.24

2
)+10.91×1,50×(3.44+

ଵǤହ଴

ଶ
)+8.46x4.94

RB = 58.30 KNce qui donne RA = 15.12KN

c) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants l’ELU :

1ere tronçon0  x  1.20m

Ty = ͳͷǤͳʹ െ ͳͲǤͻͳݔ
X = 0  Ty = RA = 15.12 KN

X = 1.20m  Ty = 15.12– 10.91x1.20 = 2.028KN

Figure III.3-3 : Schéma de chargement à l’ELU.
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MZ(x)= -10.91
௫మ

ଶ
ݔ15.12+

X = 0  Mz = 0
X = 1.20m  Mz= 10.28 KN.m

2emetronçon 1.20 < ݔ� < 3.44

Ty = 15.12-10.91x1.20-15.85xሺݔെ ͳǤʹͲሻ

Ty=-15.85x+20.03

X = 1.20 Ty = 1.01 KN

X = 3.44 Ty = –34.49KN

MZ(ݔ) = ͳͷǤͳʹ െݔ (10.91 × 1.2) ൈ ሺݔെ
ଵǤଶ

ଶ
) − 15.85 ×

ሺ௫ିଵǤଶ଴ሻమ

ଶ
)

X = 1.20 MZ = 10.28
X = 3.44MZ = -24.93 KN.m

3emetronçon૙ ൏ >Ԣݔ 1.50

Ty = ǯݔ�8.46+10.91
X = 0  Ty = 8.46

X = 1.50m  Ty = 8.46+10.91×1.50 = 24.82KN

Mz(x)=−ͺ ǤͶ͸ݔ′ − 10.91
Ԣݔ

2

2

X = 0 MZ = 0
X = 1.50 MZ = -24.96 KN.m

 Calcul de Mmax:

ௗெ ௨ሺ௫ሻ

ௗ௫
=0→ Ty=0   → ͳͷǤͳʹ െ ͳͲǤͻͳݔൌ Ͳ   →x= 1.38m

Le moment MZ(x)est maximal pour la valeur de x=1.38m d’où

Mzmax(1.38)=15.12(1.38) െ ͳͲǤͻͳቀ
ଵǤଷ଼మ

ଶ
ቁൌ ͳͲǤͶ͹�KNm

Mzmax(1.38)=10.47 KNm
Dans notre cas MBzmax =24.96KN.m
 Les diagrammes des efforts internes :

à l'ELU:

Remarque : pour tenir compte du semi encastrement aux extrémités, on affectera le moment max par
des coefficients de valeur égales à :

 A l’appui A : MAa= –0.3xMzmax= –3.141KNm
 En travée :Mt=0.85xMzmax= 8.89KNm
 A l’appui B : MBa= –0.3xMBzmax=0.3x24.96=-7.48KNm
 Au console : MC=0.85xMczmax=0.85x24.96=21.21KNm

Ty

Mz

ܺ’

Ty

10.91KN/ml
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Figure III.3-4 : Diagrammes des efforts tranchant et des moment fléchissant a l’ELU

III-3-4-:Calcul des armatures:

1. Armatures principales :

࢛࢈ࢌ ൌ ૙Ǥ૛૞
૛ૡࢉࢌ

ࢽ
ൌ ૙Ǥ૛૞ൈ

૛૞

૚Ǥ૞
ൌ ૚૝Ǥ૛ࡹ ࢇ࢖

=࢚࢙࣌
ࢋࢌ

࢙ࢽ
=
૝૙૙

૚Ǥ૚૞
ൌ ૜૝ૡࡹ ࢇ࢖

b = 100 cm; h = 18 cm; c = 2 cm; d = 16 cm.

Ty(KN)

Mz(KN.m)

8.46KN

T(KN)

M(KN.m)

M(KN.m)

8.46Kn/ml
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a) En travée

Mt=8.89KN.m

fbubd

Mt
μ

2


= 14.21301000

1089.8
2

6





= 0.037l = 0.392SSA
 = 0.032 = 0.982

At =
std

Mt

σβ
=

3481300.982

1089.9 6




= 2.22cm2

Soit5HA12 = 5.65 cm2/mlAvec (St = 20cm).

a) Aux appuis

 Appui A

Ma = -3.14KN.m

 =
fbcbd

M
2

a =
14.213100

1014.3
2

3




= 0.013l = 0.392SSA

 = 0.013 = 0.994

Aa =
348319940.

1014.3 3




= 0.70cm2

soit 5HA10 = 3.90cm2/ml. Avec (St = 20cm).

 Appui B

Mb= -7.48KN.m

 =
fbcbd

M
2

b =
14.21301000

1048.7
2

6




= 0.031l = 0.392SSA

 = 0.088 = 0.984

Ab =
3483019540.

1048.7 6




= 1.73cm2

soit 5HA10 = 3.90cm2/ml.Avec(St = 20cm).

2. Armatures de répartition:

a)En travée : Ar=
4

At
=

4

5.65
= 1.41 cm2 soit5HA8 = 2.51 cm2/ml.
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b) Aux appuis: Appui A : ArA=
4

Aa
=

4

2.51
= 0.627 cm2 soit 5HA8 = 2.51 cm2/ml.

Appui B : AtB =
4

Ab
=

4

2.51
= 0.627 cm2 soit 5HA8 = 2.51 cm2/ml.

Avec un espacement de 20cm

III-3-5- Vérifications à l’ELU :

a) condition de non fragilité : Art.4.2,1 BAEL91.

Amin = 0.23 bd
fe

f 28t = 0.23 x 100 x 13 x
400

1.2
= 1.57cm2.

 En travée : At =5.65cm2> Amin = 1.57cm2 condition vérifiée.
 Aux appuis A et B : Aa=Ab = 2.51cm2 > Amin = 1.57cm2  condition vérifiée.

b) Ecartement des barres: (Art A.8.2.42 /BAEL91)
L'écartement des barres d'une même nappe d'armatures ne doit pas dépasser les valeurs limites
suivantes :

 Armatures principales :   e ≤ min (3h, 33cm) = 33cm. 

Travée : e = 20 cm

Appui A et B :e = 20 cm

 Armatures de répartition:e ≤ min (4h, 45cm) = 45cm. 

Travée : e = 20 cm

< 45cm  condition vérifiée.
AppuisA et B : e = 20 cm

c) Vérification de l'effort tranchant :

On doit vérifier que : u =
bd

V max
a

 ≤ 
u








 
 5MPa;

γ

f0.2
minτ

b

c28
u

__

= 3.33 MPa.

Il faut vérifier la section la plus sollicitée par l’effort tranchant maximal.
Dans notre cas V max

U (x) = 31.15 KN.

u

3
u

u τ0.265MPa
1301000

1034.48

bd

V
τ

max





  Condition vérifiée.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d) Vérification de la condition d’adhérence : (Art .A.6.13 / BAEL 91).
On doit vérifier que :

< 33cm  condition vérifiée.
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MPa3.152.11.5fψτ

6MPa51.
123.1451300.9

1034.48
τ

12π5Uτ
U0.9d

V
τ

t28sse

3

se

ise

i

u

se

max









 


Avec :

S
: Coefficient de scellement relatif à une armature.

S =1.5 pour hauts adhérence.

se : Contrainte d’adhérence à l’ELU.

Se
 : Contrainte limite d’adhérence à l’ELU.

Ui : Somme des périmètres utiles des barres.

Ф : Diamètre d’une barre 

se < se  Condition vérifiée.

Donc il n'y a pas de risque d'entraînement des barres.

e) Influence de l'effort tranchant au voisinage des appuis :

 Influence sur le béton : On doit vérifier que :

vérifié.conditionKN780KN34.48=V

780KN.
1.5

100130.925000.4

γ

0.9bdf0.4
V

max

u

b

c28max
u











 Influence sur les armatures longitudinales inférieures : On doit vérifier que :

2
2

u

cm84.0
130.9

1048.7
34.48

400

101.15
A

3.14KN.m-=Maavec
0.9d

Ma
V

fe

1.15
Ab max












































b

Ab = 2.51cm2  condition vérifiée

f) Ancrage des barres :
Longueur de scellement droit (BAEL 91 / Art A.6.1.2.2).

s4τ

φfe
Ls avec : Ss ψ0.6τ

2

 ft28=0.6x1.52x2.1=2.835Mpa

cm38.94
2.8354

4001.4
Ls 




 .       → soit Ls= 50cm. 
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III-3-6-Calcul à l'ELS :

1. Combinaison de charges :

q’ps=Gps+Qps=8.97+2.5=11.47KN/ml

q’pl=Gpl+Qpl =5.31+2.5=7.81KN/ml

qmr=6.27KN

Figure III-3-5- : Schéma statique de calcul a l’ELS.

2. Réaction d’appuis :
 Fx = 0
 Fy = 0
 RA + RB = 7.811.20+ 11.47x2.24+7.81x1.50+6.27=53.05
RA + RB = 53.05KN
 M/A = 0
3.44 RB = 7.81 1.200.6 + 11.472.242.32+7.82x1.5x4.19+6.27x4.94

RB = 42.25KNce qui donne RA = 10.80KN

3.Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants :
1ere tronçon 0  x  1.20m

Ty = ͳͲǤͅͲെ ͹Ǥͅͳݔ
X = 0  Ty = RA = 10.80 KN

X = 1.20m  Ty = 10.80– 7.81x1.20 = 1.428KN

MZ(x)= -7.81
௫మ

ଶ
ݔ10.80+

X = 0  Mz = 0
X = 1.20m  Mz= 7.33 KN.m

2emetronçon 1.20 < ݔ� < 3.44

Ty = 10.80-7.81x1.20-11.47xሺݔെ ͳǤʹͲሻ

Ty=-11.47x+15.19

X = 1.20 Ty = 1.43 KN

Ty

Mz
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X = 3.44  Ty = –24.26KN

MZ(ݔ) =ͳͲǤͅͲݔെ (7.81 × 1.2) ൈ ሺݔെ
ଵǤଶ

ଶ
) − 11.47 ×

ሺ௫ିଵǤଶ଴ሻమ

ଶ
)

X = 1.20 MZ = 7.33
X = 3.44MZ = -18.24 KN.m

3emetronçon૙ ൏ >Ԣݔ 1.50

Ty = ǯݔ�6.27+7.81
X = 0  Ty = 6.27

X = 1.50m  Ty =6.27+7.81×1.50 = 17.98KN

Mz(x)=−͸Ǥʹ͹ݔ′ − 7.81
Ԣݔ

2

2

X = 0 MZ = 0
X = 1.50 MZ = -18.20 KN.m

 Calcul de Mmax:

ௗெ ௨ሺ௫ሻ

ௗ௫
=0 → Ty=0   → ͳͲǤͅͲെ ͹Ǥͅͳݔൌ Ͳ   →x= 1.38m

Le moment MZ(x)est maximal pour la valeur de x=1.38m d’où

Mzmax(1.38)=10.80(1.38) െ ͹Ǥͅͳቀ
ଵǤଷ଼మ

ଶ
ቁൌ ͹ǤͶ͸�KNm

Mzmax(1.38)=7.46 KNm
Dans notre cas MBzmax =-18.24KN.m

Remarque : pour tenir compte du semi encastrement aux extrémités, on affectera le moment max par
des coefficients de valeur égales à :

 Aux appuis : Ma= –0.3xMzmax= –2.24KNm
 En travée : Mt=0.85xMzmax= 3.36KNm
 A l’appui B : MBa= –0.3xMBzmax=-0.3x18.24=-5.47KNm

ܺ’

Ty

7.81KN/ml 6.27KN
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4. Diagramme des efforts :

Figure III.3-6 : Diagrammes des efforts tranchants et des moment fléchissants a l’ELS

5. Vérification à l'ELS:
5-1-Etat limite d’ouvertures des fissures :

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire ;
alors la section est justifiée vis avis des ouvertures des fissures.

5-2-Etat limite de compression dans le béton :

on doit vérifier que : bb σσ  .

T(KN)

M(KN.m)

M(KN.m)
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 Aux appuis :
1) Appui A :

 
 

MPa57.37
2511300.933

1024.2

Aadβ

M
σ

0.0167
α115

α
K0.201β13α30.93β

0.193
13100

2.51100

bd

100Aa
ρ

6

1

sa

s

1

1
111

1





















b = 0.6 fc28 =0.6x 25 = 15 MPa.

b = K s = 0.0167 x 73.57 = 1.23< 15 MPa.  Condition vérifiée.

2) Appui B :

 
 

MPa44.801
5121300.929

1047.5

Aadβ

M
σ

0.0180
α115

α
K2130.β13α9290.β

0.193
13100

51.2100

bd

100Ab
ρ

6

1

sb

s

1

1
111

1





















b = 0.6 fc28 =0.6x 25 = 15 MPa.

b = K s = 0.0180 x 180.44= 3.24< 15 MPa.  Condition vérifiée.

 En travée :

 
 

MPa72.94
5651300.920

1036.3

Atdβ

M
σ

0.021
α115

α
K0.240β13α0.920β

0.258
13100

36.3100

bd

100At
ρ

6

1

st

s

1

1
111

1





















b = 0.6 fc28 =0.6x 25 = 15 MPa.

b = K
s = 0.021x 49.72 = 1.04< 15 MPa. Condition vérifiée.

5-3-Etat limite de déformation : [BAEL 91 Art B.6.5.3]
 paillasse

1/
௛

௟
≥   

ଵ

ଵ଺


344

15
= 0.0427<

16

1
= 0.0625 Condition non vérifiée

2/
0

St

10.M

M

L

h
 

344

15
= 0.0427>

10(8.89)

3.36
= 0.037 Condition non vérifiée

3/
fe

4.2

b.d

At
 

13100

65.5


= 0.0043<

400

2.4
= 0.0105 Condition vérifiée
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100 cm

2 cm

13
cm

V2

V1

La 1ereet la 2emeconditions ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la flèche est nécessaire.

Remarque : La flèche développée doit être inferieure à la flèche admissible, ceci pour ne pas nuire à
l’aspect fonctionnel des escaliers.

Calcul de la flèche :

500

L
f

IE

Lq

384

5
f

__

υ

4
S 





Avec :     KN/mL70.107.8111.47;maxq';q'maxq plpsS 

Eυ : Module de déformation différé

MPafMPafE cc 25;86,108183700 28
3

28 

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

   222t
3
2

3
1 CVA15VV

3

b
I 

0

xx
1

B

S
V

'



Sxx’ : Moment statique de la section homogène

dA15
2

hb
S t

2

xx' 



figure III-3-7-la section de la paillasse

  3
2

xx' cm12351.7513)5.65(15
2

15100
S 




B0 : Surface de la section homogène

    2
t0 cm1584.755.651515100A15hbB 

cm21.779.715VhV;cm79.7
1584.75

12351.75
V 121 

Donc le moment d’inertie de la section homogène :

   2

22t
3
2

3
1 CV15AVV

3

b
I 

    233 27.215.65157.217.79)
3

100
I 

4cm41551.61I 

 
0.103cm

1041551.611010818.86

3.441047.11

384

5
f

86

43









cm0.988
500

494

500

L
f
__




__

ff Condition vérifiée.
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Remarque :On remarque que toutes les conditions précédentes sont vérifiées, alors le calcul de la
flèche n’est pas nécessaire.

Résumé .

Le Ferraillage adopté :

 Armatures principales :

En travée : 5HA12/ml = 5.65cm2avec : st = 20cm.

Aux appuis : 5 HA10/ml = 3.90 cm2avec : st = 20 cm.

 Armatures de répartition :

En travée : 5HA8/ml = 2.51cm2 avec : st = 20cm.

Aux appuis :5 HA8/ml = 2.51 cm2avec : st = 20 cm.
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III-4- Etude de la poutre palière

Les paliers intermédiaires de l’escalier reposent sur une poutre palière destinée à reprendre son poids
propre, et la réaction de la paillasse, elle est considérée semi encastré à ces extrémités dans les
poteaux sa portée maximale est de 3.03m.

III-4-1-pré dimensionnement :

 Hauteur de la poutre :

L=3.03-0.35=2.68m

.cm8.62hcm87.71
10

268
h

15

268

10

L
h

15

L
ttt 

On opte pour ht = 30cm  →art :7.5.1 (RPA) :h≥ 30 cm

 La largeur :
.21cmb12cm0.7hb0.4h tt 

Selon le RPA 2003, 25cmb  et 42.1
25

30

b

h


Donc la poutre aura pour dimension 230cm25hb 

III-4-2-Charges revenant à la poutre :

Poids propre de la poutre : GP= 1.875KN/ml250.300.25 

Gp=1.875KN/ml.

L’effort tranchant a l’appui B :
ELU :Tu=34.49KNELS :Ts=24.26KN

III-4-3-Calcul à L’ELU :
1) Calcul du moment et de l’effort tranchant :

le calcul se fera pour 1ml de langueur.

Qu = 1.35G + 
L

2Tu
1.35x1.875+ 

ml2.68

2x34.49
28.27KN/ml.

28.27KN/ml

2.68m
Figure III-4-1-: Schéma statique de la poutre palière

Moment isostatique : KN.m38.52
8

2.6827.82

8

Lq
M

22
u

0 




L’effort tranchant : KN.88.37
2

2.6827.28

2

Lq
T u

u
max 




Pour tenir compte de semi encastrement, on affecte M0 par des coefficients numérateurs, on aura
donc les valeurs suivantes :
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30cm

3cm
m

Ma = (-0.3) M0= -7.61KN.m
Mt = (0.85) M0=21.57KN.m

2) Diagramme de M et T : 28.27KN/ml

2.68m
7.61 7.61
- - X[m]

+
M [KN.m]

21.57
T[KN]37.88

+X[m]
-
37.88

Figure III-4-2-Diagramme des efforts internes

3) Ferraillage :
 En travée :

Mt=21.57KN.m

2
3

st

t
t

b

rb

2

6

bu
2

t
b

cm39.2
348270.957

1057.12

βdσ

M
A

0.957β0.083u

SSA.0.392uu

0.083
14.2(270)250

1057.12

fbd

M
u


















27cm

Soit At=3HA12=3.39cm2
.

Aux appuis : 25cm
FigureIII-4-3-coupe transversale

de la poutre

2
3

st

a
a

b

rb

2

6

bu
2

a
b

cm82.0
348270.985

107.61

βdσ

M
A

0.985β0.029u

SSA0.392u0.029u

0.029
14.2(270)250

107.61

fbd

M
u


















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Soit : Aa= 3HA10 = 2.35cm2

4) Vérifications :
a-Condition de non fragilité : (BAEL91/Art4.)

vérifiée.condition0.53cmcm39.3A

0.81cm
400

2.1
27250.23

f

f
0.23bdA

22
t

2

e

t28
min





Aa= 2.34> 2.35cm2 →condition vérifiée. 

b-Vérification de l’effort tranchant :

 

vérifiéecondition3.33MPaMPa56.0
270250

1088.37
τ

3.33MPaPa3.33MPa,5Mmin;5MPa
γ

f
 02minτ

bd

T

3

u

b

c28
u

u

u


















c-Vérification de l’adhérence aux appuis :
On doit vérifier :

.Vérifié3.15MPaτMPa37.1
04.1132700.9

1088.73
τ

3.04mm1112)3.14(3ΦnU

3.15MPa2.11.5.fψτ
U0.9d

T
τ

se

3

se

i

t28sse

i

max
u

se











 



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

d-Ancrage des barres aux appuis :

42.328cm.423.28mm
2.8354

40012
L

2.835MPaf0.6ψτavec,
τ4

Φf
L

s

t28
2

s

s

e
s









Soit Ls=50cm.
Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normale, d’après le
BAEL91 (art : a.6.1, 253) ;la longueur nécessaire pour les aciers HA est :
→0.4Ls= 0.4 x 50 = 20cm
Soit un crochet de 20cm.

5) les armatures transversales :

mm4
3

12

3

φ
φt  On prend 8mmφ t 

On prend un cadre et un étrier en HA8.

a- Vérification du diamètre des armatures transversales :

vérifiéecondition 8.57mm8mmφ

0.857)cm;2.5;min(1.4)
35

h
,

10

b
,min(φiφ

t

t





b- Espacement des armatures transversales :
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D’après le RPA2003 Art (7,5.2.2) on obtient ce qui suit :

 Zone nodale :

7cmS:Soit

7.5cm12,30),12
4

30
min(        φ,30) ,12

4

h
min(S

t

t





 En dehors de la zone nodale :

.10cmS:Soit15cm,
2

h
S tt 

III-4-4-Etat limite de service L’ELS :

1- Calcul des moments et de l’effort tranchant

QS = G + 62.7
L

Ts  + KN/ml67.61
ml2.68

24.26


Moment isostatique : KN.m96.41
8

(2.68)67.16

8

Lq
M

22
s

0S 




L’effort tranchant : KN25.22
2

2.6767.16

2

Lq
T Smax

S 




Tenant compte du semi encastrement on aura :
Msa = (-0.3)xMos=-4.48KN.mMSt = (0.85)xMos = 14.17KN.

2-Diagramme de M et T : 16.67 KN/ml

2.68m

4.48 4.48
- - X[m]

+
M [KN.m]
14.17

T[KN] 22.25

+ X[m]

22.25

FigureIII-4-4- Diagramme des efforts internes

3-Vérification des contraintes:

3-1-Etat limite de compression dans le béton :
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15MPa0.6fσσ c28bcbc 

 Aux appuis :















0.909β

39.65k
0.346

2725

2.34100

bd

100A
ρ

1

1a
1

 La contrainte dans l’acier :

vérifiée.condition348MPa
γ

f
σMPa87

102.342700.909

1048.4

Adβ

M
σ

S

e
S2

6

a1

sa
S 







 

 La contrainte dans le béton :
 15MPa0.6fσ95.1870.025σkσ c28bcsb Condition vérifiée.

 En travée :















893.0β

73.13k
0.502

2725

39.3100

bd

100A
ρ

1

1t
1

 La contrainte dans l’acier :

vérifiée.condition348MPa
γ

f
σMPa92.175

39.3270.880

1017.41

Adβ

M
σ

S

e
S

3

t1

st
S 







 

 La contrainte dans le béton :
 15MPa0.6fσ50.692.1750.037σkσ c28bcsb Condition vérifiée.

4-Vérification de la flèche :

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

1/
16

1

L

h
 

268

30
= 0.111>

16

1
= 0.0625 Condition vérifiée.

2/
0

St

10.M

M

L

h
 

265

30
= 0.113>

10(21.57)

14.17
= 0.065 Condition vérifiée.

3/
fe

4.2

b.d

At
 

2725

39.3


= 0.0050<

400

2.4
= 0.0105 Condition vérifiée.

Les trois conditions sont vérifiées, donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche.

Résumé

Après toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

· Armatures longitudinales

En travées : 3 HA12 = 3.39cm2

En appuis : 3 HA10= 2.34cm2

· Armatures transversales :

En travée : HA8(cadre + étrier) pour chaque espacement de 15 cm.

En appuis : HA 8(cadre+étrier) pour chaque espacement de 7 cm.
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 Plan de ferraillage de la poutre palière

.

FigureIII-4-5 - Plan de ferraillage de la poutre palière
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III-5-Planchers :
La structure comporte des planchers en corps creux, d’une dalle de compression et des
poutrelles préfabriquées, disposées suivant le sens longitudinal(le sens de la petite portée) et sur
lesquelles repose le corps creux.

Figure III-5-1: planche corps creux

-Les poutrelles sont de sections en Té, distantes de65cmentre axes, elles possèdent des
armatures en attentes qui sont liées à celles de la dalle decompression.

-Le remplissage en corps creux est utilisé comme coffrage perdu, sa dimension est de 16cm

III.5.1 : Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est calculée sur place, elle aura une épaisseur de4 cmet sera armée
d’un treillis soudé (TLE 520, Φ< 6mm) ; dont les mailles ne doivent pasdépasser les normes
qui sont mentionnées auBAEL 91 (Art B.6.8.423).

 33 cm pour les barres//aux poutrelles.

 20 cm pour les barres⊥aux poutrelles.
A) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A┴ = 

ef

L4
=

520

654 
= 0.50cm2/ml

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

Soit : /mLcm0.635TS4A 2 ; e = 20 cm

B) Armatures parallèles aux poutrelles :

A⁄⁄ =
2
A

=
2

63.0
= 0.315 cm2

Soit : A// = 5TS4 = 0.63 cm2/ml ; e = 20 cm

On optera pour un treillis soudé TLE 520
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III-5-2) Poutrelles:
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et le calcule se fait
en deux étapes à savoir avant coulage de la dalle de compression et après coulage de la
dalle de compression.

Figure III-5-3: disposition des poutrelles

A) Avant le coulage de la dalle de compression (section rectangulaire) : avant le coulageles
poutrelles sont considérées simplement appuyées aux deux extrémités, et soumises aux charges
suivantes :

- poids propre de la poutrelle : 25 x 0 .12 x 0.04 = 0.12KN/ml

- poids propre du corps creux : 0.65 x 0.95 =0. 62 KN/ml

- surcharge Q due au poids propre de l’ouvrier : Q = 1KN/ml

Figure III-5-2: Treillis soudé TLE 520

20cm
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A.1. combinaison d’actions :

A l’ELU : Qu= 1,35 G + 1.5 Q = 1.35 (0.12+0.62) + 1.5x1 = 2.5 KN/ml

A.2. calcul du moment isostatique et de l’effort tranchant :

09.6
8

70.45.2

8

lq
M

22
u

u 


 KN.m

2

70,45.2

2

lq
V u

u


 = 5.87KN

A.3. ferraillage de la poutrelle :

d = h – c = 4-2 =2 cm

0.39212,01
14.220120

1090,6

fbbd

M
µ

2

6

u
2

u
b 






Figure III.8

 392.0µµ lb S.D.A

Donc les armatures comprimées sont nécessaires, et comme la section de la poutrelle est
très réduite il est impossible de les placer, donc il faut prévoir des étais intermédiaires
avec un espacement entre étais est de 80 à 120 cm.

B) Après coulage de la dalle de compression (Section en Té) :
Après coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en Té reposant sur des appuis

intermédiaire, partiellement encastrée à ses deux extrémités .Elle supporte son poids propre
ainsi que les charges et surcharges revenant au plancher

B.1)Détermination des dimensions de la section en T :
h = 16+4 = 20 cm (hauteur de la dalle)
h0 = 4 cm (épaisseur de la dalle de compression)
C = 2 cm (enrobage)
d = 18 cm (hauteur utile)
b1 : largeur de l’hourdis
Avec :L : distance entre faces voisines de deux nervures.

 Charges permanentes et les charges d’exploitations
Poids propre du plancher de :

 Surcharge d’exploitation
 Étages à usage bureau :…….......................……Q =2,5x0, 65=1,625KN/ml

B-2) Combinaison de charges :

 Plancher du bureau :

A L’ELU : qu=1,35G+1,5Q =1,35x 3,60+1,5x 1,625=7.30KN/ml

A L’ELS: qs=G+Q =3,60+1.625 =5.225KN/ml

 Plancher d’habitation :

A L’ELU : qu=1,35G+1,5Q =1,35x 3,60+1,5x 0.975=6.32KN/ml

4,70

2.5KN/ml

12cm

4cm

G=5.55x0.65=3.60KN/ml

b

b1b1

b0

L

h

G=6.00x0.65=3.90KN/ml
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A L’ELS:qs=G+Q =3,6+0.975 =4.57KN/ml

 Plancher terrasse :

A L’ELU : qs =1,35G+1,5Q =1,35x 3,90+1,5x 0.650=6.24KN/ml

A L’ELS: qs=G+Q =3,6+0.975 =4.57KN/ml

Vu la différence des surcharges entre RDC et les autre étages on effectuera le calcul pour le cas
plus défavorable

III-5-3- Étude du Plancher première étage

A) Calcul des moments fléchissant et des efforts tranchants :

La détermination des moments et des efforts tranchants se fera à l’aide de l’une des trois
méthodes suivantes :

-Méthode forfaitaire.

-Méthode de trois moments.

-Méthode de Caquot.

 Choix de la méthode :

Il faut vérifier les conditions d’application de la méthode forfaitaire qui est admise pour les
planchers soumis à des charges relativement modérées.

Q=2.5KN/ml < 2G=7.20KN/ml

1. condition vérifiée

Q ≤ 5 KN              

2. les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différentes travées
en continuité condition vérifiée.

3. les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 :

(0.80 
1l

i

l

l
1.25) on a :

13.1
95.2

34.3
 ; 62.0

70.4

95.2
 <0.8Condition n’est pas vérifiée

4. la fissuration est considérée comme non préjudiciable. Condition vérifiée

Conclusion :Les conditions ne sont pas toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire n’est pas

applicable, ce qui nous conduit à utiliser la méthode des trois moments.

 Exposé de la méthode des 3 moments :
1-Rappel

Les équations des trois moments donnés par

les expressions suivantes :

 Aux appuis :

Mi-1.li+2.Mi (li+li+1) +Mi+1.li+1 = -













 

4

.lq

4

.lq 3
1i1i

3
ii

Figure III-5-3: Méthode des 3 moments
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 En travée :

M(x) = (x) +Mi 









il

x
1 +Mi+1

il

x
....................... (1)

 (x) = 2x
2

q
x

2

ql
 ……………………………….(2)

Avec :Mi-1,Mi et Mi+1 : Sont respectivement les moments en valeurs 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’.

Pi : Charge répartie à gauche de l’appui ‘i’.

Pi+1 : Charge répartie à droite de l’appui ‘i’.

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

a/ Calcul des moments aux appuis :

L’appui 1 : 6.68M1+3.34M2= -67.99 ------------------------------------------------------ (1)

L’appui 2: 3.34M1+12.58M2+2.95M3 = -114.85 ------------------------------------------(2)

L’appui 3 : 2.95M2+15.3M3+4.70M4 = - 236.3 ------------------------------------------- (3)

L’appui 4 : 4.70M3+18.8M4+4.70M5 = -378.95------------------------------------------ (4)

L’appui 5 : 4.70M4+15.3M5+2.95M6 = -236.3 ----------------------------------------- (6)

L’appui 6 : 2.95M5+12.58M6+3.34M7 = -114.85 -------------------------------------- (7)

L’appui 7 : 3.34M6+6.68M7= -67.99 ----------------------------------------------------- (8)

Remarque: Comme le système est symétrique, alors : M1=M7, M2=M6, M3=M5

La résolution de ce système nous donne les résultats suivants :

M1 = -7.80KN.m M2 = - 4.75KN.m M3=-9.85KN.m

M4 =-15.83KN.mM5 = -9.85KN.m M6 =-4.75KN.m

qu=7.30KN

Figure III.5.4 : Schéma statique de la poutre continue reposant sur 7 appuis a l’ELU.
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M7 =-7.80KN.m

b/ Calcul des moments en travée :

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

M(x) = 2x
2

q
x

2

ql
 + Mi 










il

x
1 +Mi+1

il

x

Xi : La position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la relation

suivante :

0
dx

dM(x)
          → x = 

i

i1i

q.l

MM

2

l 
 

Appliquant les formules précédentes pour toutes les travées :

Travée (1-2) → x =1,79m  →M1 max (1.79) =3.97KN.m

Travée (2-3) → x =1,23m    →M2 max (1.23) = 0.88KN.m

Travée (3-4) → x =2,17m  →M3 max (2.17) = 7.43.m

Ensuite par symétrie on déduit que

Mt 1-2=Mt6-7=3.97KN.m

Mt 2-3=Mt 5-6=0,88KN.m ;

Mt3-4=Mt 4-5=7.43KN.m

N.B/

-Les moments calculés par la méthode des trois moments sont pour un matériau homogène,
à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu,
nous allons effectuer les corrections suivantes :
-Augmentation de 1/3 pour les moments en travée
-Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

On aura les résultats suivants :

M1 = -5,20 KN.m M2 = - 3.16KN.m M3=-6,56KN.m
M4 = -10,55KN.mM5 = -6.56KN.m M6 = -3.16KN.m
M7 = -5.20KN.m

Mt 1-2=Mt6-7=5.29KN.m
Mt 2-3=Mt 5-6=1.17KN.m ;
Mt3-4=Mt 4-5=9,90KN.m

c/ Calcul des efforts tranchant :

Au niveau d’un appui « i », V(x) =
1i

i1i1i

L

MM

2

q.L



 
 les moments seront

pris

Au niveau d’un appui « i+1 », V(x) =
1i

i1i1i

L

MM

2

q.L



 
 en valeur absolue
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 Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-après :

Travée longueur
Ti(x=0)en

KN
Ti+1(x=li) X(m) MmaxenKN.m]

Travée (1-2) 3.34 12.80 -11.58 1.71 5.29

Travée(2-3) 2.95 9.61 -11.92 1.23 1.17

Travée (3-4) 4.70 15,58 -18.00 2,17 9.90

Travée (4-5) 4.70 -15,58 -18.00 2,17 9.90

Travée (5-6) 2.95 -9.61 -11.92 1.23 1.17

Travée (6-7) 3.34 -12.80 -11.58 1.71 5.29

Tableau III-5-1: Calcul des efforts tranchants et des moment max

9.58

16.45
11.57

17.85

11.94
11.57

9.58

5.20

5.29

3.16

6.56

10.55

6.56

3.16 5.20

5.29

1.17

9.909.90

1.17

+ + + + + +

_ _ _ _ _ _
_

M(KN.m)

x(m)

FigureIII-5-5- Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (après correction)
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FigureIII-5-6 : Diagramme des efforts tranchants

1-3-2) calcul des armatures à L’ELU :
Les moments maximum en travée et aux appuis :
On adoptera le même ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment maximum qui

correspond à la plus grande travée

Mt max =9.90KN.m

Ma max = -10.55KN.m

-moment résistant

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

suivante :

M0 = b.h0.fbu(d- )
2

h0

M0 = 0.65×0.04×14.2 ×103(0.18- )
2

04.0
= 59.70KN.m

Mf= 9.90< M0 = 59.70→ Donc l’axe neutre se situe dans la table de compression, le  béton 

tendu est négligé,

la section en T se calcule exactement comme une poutre rectangulaire de largeur “b” et

de hauteur “h”.

_

T(KN)

12.20

18

11.58

9.61

11.92

15.58

18

15.58

9.61

12.80

11.92 11.58

x+ + + +++

_ ___ __
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Calcul des armatures longitudinales :
 En travée :

bu
2

t

.fbd

M
μ  =

32 1014.2(0.18)0.65

9.90


= 0.033<0.392………………SSA→ (Asc = 0). 

  = 0.033→ = 0.984

Ast =
su

t

β.d.f

M
=

348180984.0

1090.9 6




= 1.60cm2

On adopteAst = 3HA12 = 3.39 cm2

 Aux appuis :

La table est entièrement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire de

dimension b0 x h

b0 = 12cm, c = 2cm, h = 20cm, d= 18cm

-Moment réduit :

bu
'2

0

max
a

.fdb

M
μ  =

2.14)180(120

1055.10
2

6




= 0,19

180.0 < 0.392→SSA→Asc = 0cm2

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction

0.19μ  → 894.0.0

Ast =
su

'

max
a

.fβ.d

M
=

348180894.0

1055.10 6




= 1.88cm2

Soit Ast = 2HA12 = 2.26 cm2

3.4.4Vérifications à L’E.L.U:

 Vérification à la condition de non fragilité :

0.26
400

2.1
18120.23

fe

ft
db0.23A 28

0min  cm²

Aux appuis : Aa = 2.26 cm² > 0.26cm² = Amin  Condition vérifiée

En travée : At= 3.39cm² > 0.26cm² = Amin Condition vérifiée

La section d’armature choisie est supérieure à Amin, donc la condition est vérifiée.

 Vérification à l’effort tranchant :

L’étude de l’effort tranchant permet de vérifier l’épaisseur de l’âme, de déterminer les

armatures transversales, et l’arrêt des armatures longitudinales.

AS

T
12

2018
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 Vérification de la contrainte tangentielle : (BAEL91.Art.5.1.1)

Pour justifier les armatures transversales droites, le règlement impose la vérification

suivante :

u
u

u
db

T
 

.0

Avec : Tu = 18.00KN

Pour les fissurations peu préjudiciables :

33.35;2,0min 28 








 MPa
fc

B

u


 MPa

83,0
180120

1000.18

.

3

0







db

Tu
u MPa

u = 0,83MPa< 3.33 MPa = u  La condition est vérifiée

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

- Au niveau de la jonction table nervure :

2.26
201806501.8

120)(6501018.00

hdb1.8

)b(bT
τ

3

0

0u
u 









 MPa

u = 1.74 MPa< 3.33 MPa = u  La condition est vérifiée

- Aux appuis :

On doit vérifier : 13.33
γ

0.8fc

d0.9b

2T
τ

b

28

0

u
u 


 MPa

82.0
162120

10182 3





u MPa< 13.33MPa  La condition est vérifiée

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

(B.A.E.L 91. Art A.6.1.2.1) :

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est :

15.328  ftu MPa ; Avec : = 1.5

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

1.47
12)2(3.141800.9

1081

Ud0.9

T
τ

3

i

u
u 










MPa

u = 1.47MPa< 3.15 MPa = u  La condition est vérifiée

 Ancrage des barres: (BAEL91.Art. A-6-1-2)

Ancrage des barres aux appuis :
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S
S

τ4

φ.fe
L  Avec : 28

2 ftψ 0,6τ
SS

 =  1.25.16.0 2
su 2.835MPa

42.32cm
2.8354

4001.2
LS 






Forfaitairement : 40ΦLS  = 40×1.2 = 48cm

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

La = 0 .4×48= 19.2cm  La = 20cm.

Calcul les armatures transversales :

 Le diamètre minimal des armatures transversales :

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (BAEL 91, Art.

A.7.2.12)

  6;1212;0.6minΦ;
35

h
;

10

b
minΦ 1

0
t 









 mm

On prend : t =6mm

At = 2 6= 0.56cm2

 La section des armatures transversales :

St1 min {0,9d ; 40cm} = 16.2cm

Soit :St= 15cm

3.4.5) Vérification à l’ELS :

Moment de flexion et effort tranchant à l’ELS :
Lorsque la charge est la même sur les différentes travées le BAEL (A-6-5-1) précise que

la multiplication des résultats du calcul à l’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne les

valeurs des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs des efforts internes sont représentées

sur les figures ci-dessous.

u

s

q

q
=

30.7

22.5
= 0.715 ; qu = 7.30KN/ml , qs = 5.22 KN/ml
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Figure III-5-8 Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (après correction)

qs=5.22KN/ml

3.27

3.78

2.26

4.69

7.54

4.69

2.26 3.72

3.78

3.84

7.077.07

0.84

+ + + + + +

_ _ _ _ _ _

M(KN.m)

x(m)

Figure III.5.7 : Schéma statique de la poutre continue reposant sur 7 appuis a l’EL5.

qs = 5.22 KN/ml
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Figure III-5-9 : Diagramme des efforts tranchants

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

de la construction.

Les vérifications qui leurs sont relatives sont :

a/-Etat limite de résistance de béton en compression :

La contrainte de compression dans le béton : bc = s . k

 En travée :
La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est As = 3 12= 3.39cm2

1 =
.db

100.A

0

S =
1812

39.3100




=1.57 → 1 = 0.837→ 1 = 0.489

K=
)1(15 1

1






=

)489.01(15

489.0


= 0.063

La contrainte dans les aciers est :

s =
s1.

ser
t

d.Aβ

M
=

3391800.837

1007,7 6




= 138.6MPa <348MPa…………OK

bc =k x s = 0.063×138.62= 8.73< bc = 15MPa……………….condition vérifiée

 Aux appuis :

9.15
6.87

11.14

12.87

8.52 8.28

8.28 8.52

12.87
11.14

6.87
9.15

T(KN)

x+ + + +++

____ _ _
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La section d’armatures adoptée aux appuis :

As=2  12= 2.26 cm2

1 =
.db

100.A

0

S =
1812

26.2100




= 1.046 → 1 = 0.859→ 1 = 0.423

K=
)α15(1

α

1

1


=

)423.01(15

423.0


= 0.048

S =
s1.

ser
a

d.Aβ

M
=

226180859.0

1054.7 6




=215.77MPa <348MPa…….OK

bc =0.0440×215.77 = 9.50MPa < bc =15MPa……………….condition vérifiée.

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

b/ Etat limite d’ouverture des fissures :

S ≤ St

Les poutrelles ne sont pas soumises à des agressions →  Fissuration peu préjudiciable    

 →   st = fe= 400MPa

 En travée :

st = 138.62MPa<fe = 400MPa…………………. condition vérifiée.

IV.5.3. Etat limite de déformation : (BAEL91. AB68.4.24)
La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment faible par rapport à la
flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect fonctionnel de la structure.
On peut se dispenser de justifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :

1-
5.22

1


L

h

2-
0

t

M15

M

L

h


3-
e0

s

F

3.6

db

A


Avec :
h : hauteur totale de la section.
L : portée libre maximale.
Mt : moment maximum de flexion.
b0 : largeur de nervure

1- 0.044
22.5

1
0.045

435

20

L

h
 ………………….condition vérifiée

2- 0.044
55.0115

7.07
0.05

L

h



 …………………. condition vérifiée

3- 0.009
400

3.6
0.0108

1218

2.35

db

A

0

s 


 …………..condition non vérifiée

La troisième condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la flèche.
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Calcul de la flèche : (Art. B6.5.2/ BAEL91)

vv

2ser
t

v
IfE10

LM
f 

Aire de la section homogénéisée :
B0 = B + nA = b0  h + (b - b0 ) h0 + 15At

B0 = 1220 + (65 – 12)x4 + 15 2.35 = 487.25cm2

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx :

.d15A
2

²h
)b(b

2

h²b
S/ t

0

0

0

xx 

3739.3cm²1839.315
2

4²
12)(65

2

20²12
S/ xx 




cm67.7
487.25

3739.3

B

S/
V

0

xx
1 

cm33.2167.720VhV 12 

c)²15A(V)
2

h
(V

12

h
)hb(b)V(V

3

b
I 2

20
1

2
0

00
3
2

3
1

0
0 










²2)(12.3339.315)
2

4
(7.67

12

4
412)(65)12.33(7.67

3

12
I 2

2

33
0 














4
0 31.21837 cmI 

0.0156
1812

3.39

db

A
ρ

0

t





054.1

65

123
20.0156

2.10.02

)
b

3b
ρ(2

0.02f
λ

0

t28
V 








 









0.658)0;
2.1138.620.01564

2.11.75
1max()0;

fσρ4

f1.75
1max(μ

t28s

t28 








4

V

0
v 14206.06cm

0.6581.051

31.218271.1

μλ1

I1.1
If 









vv

2ser
t

v
IfE10

LM
f 

b=65cm

V1

V2

b0=12cm
mmmm

h0=4cm

h-h0=16cm

x
G
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f =
 

06.420611010818.8810

43501007.7
4

26





f =8.7 mm = f = 8.7mm →……………conditionvérifiée

 Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées, les armatures calculées à l’État Limite ultime sont
suffisantes.

Résumé

Après toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

-Armatures longitudinales

En travées : 3 HA12pour le lit inferieure

Aux appuis : 2 HA12pour le lit supérieure une barre filante et une barre en chapeau au niveau
de l’appui

-Armatures transversales :

2 étriers en HA 6 tous le 20 cm.
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Plan de ferraillage de la poutrelle :

6

Figure

1HA121HA12

3HA12

B

B

A

A

Figure III-5-10: Ferraillage de la poutrelle

Ferraillage en coupe A-A

3HA12

1HA12

Ferraillage en coupe B-B

3HA12

2HA12

Etrier Ø6Etrier Ø6

3HA12

5TS4 (20x20)/ml2HA12

4Cm

16Cm

FigureIII-5-11 :Plan de ferraillage du plancher
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III-6) dalle pleine de la salle Machine :
La structure comporte une cage d’ascenseur avec une vitesse d’entraînement V=1m/s, de
surface égale à (2.05 x2.10 = 4.31m2) pouvant charger huit personnes. La charge totale que
transmet le système de levage avec la cabine chargée est de 9 Tonnes (90KN).

La dalle repose sur 04 appuis, elle est soumise à une charge localisée centrée au milieu du
panneau, son calcul se fait à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les
moments dans les deux sens :

Figure III-6-2 : Diffusion de la charge dans le feuillet

Les côtés u0 et v0 du rectangle d’application de la charge sont supposés respectivement // à lx

et à ly.
La charge P est considérée comme appliquée au niveau du feuillet moyen sur le rectangle UV.

y

x

l

l
=

20.4

51,2
= 0,60.  0,4< 60,0 <1→ la dalle travaille dans les deux sens. 
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On a :u = u0+ e.k +h0

Avec :

e : Epaisseur de revêtement (e = 0cm)

h0 : Hauteur de la dalle pleine (h0 = 15cm)

k : Revêtement aussi solide que le béton (k = 2)

u0 = v0 = 0,80m (côtés du rectangle qui limitent la charge concentrée « P »).

u = 0,80+0,15 = 0,95m

v = 0,80 + 0,15 = 0,95m

III-6-1-Calcul des moments Mx et My :

a/ Moments dus à la charge excentrée P :

Fig. III-23 : Charges concentriques sur dalle plaine.

 Cas de rectangle (1-1-1-1) :
UI = 0,95m
VI = 3.05m

PI=P
VU

VU II

.

.
=90x

95,095,0

05.395,0




=288.95KN

37,0
51,2

95,0


x

I

l

U

72,0
20.4

05.3


y

I

l

V

Du tableau et après interpolation :

mKNM x .101,01 

mKNM y .035,01 

)(35,1 1MxPM I
I
X 

mKNxM I
X .40.39)101,0(94.28835,1 

mKNxM I
y .65.13)035,0(94.28835,1 
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 Cas de rectangle (2-2-2-2) :
UII = 0,95m
VII = 1.15m

PII=P
VU

VU IIII

.

.
=90x

95,095,0

15.195,0

x

x
=108.94KN.

38,0
51.2

95,0


x

II

l

U

27,0
20.4

15.1


y

II

l

V

Du tableau et après interpolation :

mKNM x .150,02 

mKNM y .081,02 

mKNxM II
X .06.22)150,0(94.10835,1 

mKNxM II
y .91.11)081,0(94.10835,1 

 Charge localisée non concentrique :

Apres combinaison des efforts on aura :

mKN
MM

M
II
x

I
xu

x .87.12
2

65.1340.39

2
1 







mKN
MM

M
II
y

I
yu

x .07.5
2

91.1106.22

2
1 







b/-Moments dus au poids propre :
 Poids propre de la dalle pleine :

G = 3,75KN/ml
Q = 1KN/ml
qu =1,35.G+1,5Q
qu =1,35x3,75+1,5x1 = 6,563KN/ml

4,060,0
420

251
 → La dalle travaille dans les deux sens. 

60,0  x = 0,081

y = 0,303

mKNxlqM xx
u
x .81.251,2563,60681,0. 22

2 

mKNMM xy
u
x .851,081.2303,0. 22 

c/-Superposition des moments au centre du panneau :

mKNMMM u
x

u
x

u
x .68.1581.287.1221 

mKNMMM u
y

u
y

u
y .921.5851.007.521 

III-6-2) Ferraillage :
-Sens de la petite portée x-x :

 En travée :

mKNM x
t .32.1368.1585,0 
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32 102,1412,01

32.13

xx
b


 =0,065< 0,392………………………..S.S.A

0571,0b → 967,0  2

1

2

30.3
1034812.967,0

10.32.13
cm

xx
Ax

t 


Soit : 5HA10 = 3,93cm2 avec St = 20cm.
 Aux appuis :

mKNxM x
a .704,468.153,0 

32 102,1412,01

704.4

xxx
b  =0,023<0,392………………………..S.S.A

02,0b → 989,0  2

1

2

13.1
1034812.989,0

10.704.4
cm

xx
Ax

a 


Soit : 5HA8 = 2,51cm2 avec St = 20cm.
-Sens de la grande portée y-y :

 En travée :
2032.592.585,0 cmM y

t 

b ..................392,0024,0
10.2,1412,01

032.5
32


xx

S.S.A

0,024→  0,988

A y
t = 2

1

2

22,1
1034812988,0

10.032.5
cm

 

Soit 5HA8 = 2,51cm2 avec St = 20cm
 Aux appuis :

mKNM y
a .77.192.53,0 

dy = dx-( yx   )/2 = 0,12-0,008 = 0,112m

b ......................392,0009,0
10.2,14112,01

77.1
32


xx

S.S.A.

b 0,009 996,0 

A 2

1
45.0

10348112,0996,0

77.1
cm

xxx

y
a 



Soit ; 5HA8 = 2,51cm2 avec St = 20cm.

III-6-3) Vérification à l’ELU :

a/-Condition de non fragilité (BAEL91 modifié 99Art 4-2-) :

A ≥ b.h 
























20.4

51.2
3

2

0008,0
151003

2
0 xx

l

l

y

x

A ≥ 0.144cm2………………………….condition vérifiée dans les deux sens.

b/-Ecartement des barres (BAEL91 modifié 99Art 8-2-42.) :

 Sens principal (// lx) :

-Armatures supérieurs :
St = 20cm<min cmh 25;.2 = 25cm………………………………condition vérifiée.

b
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-Armatures inférieurs :
St = 20cm < 25cm………………………………………………. condition vérifiée

 Sens secondaire (//ly) :

St = 20cm <. min cmh 25;.2 =25cm……………………………. condition vérifiée

c/-Condition de non poinçonnement :

P ≤ 0,045.Uc.h.
b

cf


28

Uc = 2(u+v) = 2(0,95+0,95) = 3,8m
P = 9t = 90KN

P = 90KN< 0,045x3, 8x0.2x KN570
5,1

10.25 3

 …………..condition vérifiée → Aucune 

armature transversale n’est nécessaire.

d/-Contrainte tangentielle :

Les efforts max au voisinage de la charge :
-Sens x-x :

Tmax = Vu = tonnes
xl

P

y

42,1
1.23

9

.3


-Sens y-y :

Tmax = Vu = .69.7
05.21.22

9

.2
tonnes

ll

P

xy







On doit vérifier que :

 
db

Vu
u

.
= min









MPa
f

b

t 5;
.2,0 28



MPaMPa
x

u 33,30064,0
12,01

10.69.7 4




 ………………………… condition vérifiée.

III-6-4) Vérification à l’ELS :

1-Calcul des moments :

-Moments engendrés par le système de levage :

mKNM x .101,01  mKNM x .150,02 

mKNM y .035.01  mKNM y .081,02 

mKNxMMPM yxI
I
x .20,31)035,02,0101,0(95.288)( 11  

mKNxMMPM xyI
I
y .95.15)101,02,0035,0(95.288)( 11  

mKNxMMPM yxII
II
x .01.6)081,02,0150,0(94.108)( 22  

mKNxMMPM xyII
II
y .09.12)150,02,0081,0(94,108)( 22  

Après combinaison des efforts :

mKN
MM

M
II
x

I
xser

x .59.12
2

01.620.31

2
1 









Chapitre III Calcul des éléments secondaires

84

mKN
MM

M
II
y

I
yser

y .97,4
2

01.695.15

2
1 







-Moments engendrés par le poids propre de la dalle pleine :

qs = G + Q =3,75 +1= 4,75KN/ml

4,060,0
420

251
 → La dalle travaille dans les deux sens. 

60,0  x = 0,081

y = 0,303

mKNxlqM xsx
ser
x .42.251,275,4081,0. 22

2 

M mKNM xser
y

ser
y .73,042.2303,0. 22 

-Superposition des moments au centre de panneau :

mKNMMM ser
x

ser
x

ser
x .92.1442.259.1221 

mKNMMM ser
y

ser
y

ser
y .70,573,097,421 

2- Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

2-1-Sens x-x :(sens le plus défavorable).

 Aux appuis : Ma =0.3x14.92=4.47 KN.m .

On doit vérifier :

bcbc σσ  = 0.6 fc28 = 15 MPa.

1 = 0.167
12100

01.2100

bd

Aa100








 k = 0.016et  = 0.936.

sσ = MPa14.541
102.011300.936

10476.4

Aadβ

Ma
2

6

1







bσ = k
sσ = 0.016x 154.14 = 1.986 MPa < 15 MPA  condition vérifiée.

 En travée : Mt = 0.85x14.92=12.68KN.m.

On doit vérifier :

bcbc σσ  = 0.6 fc28 = 15 MPa.

1 = 0.241
13100

3.14100

bd

At100








k = 0.02 et  = 0.921.

sσ = MPa07.284
103.141300.921

10.6821

Atdβ

Mt
2

6

1





 .

bσ = k
sσ = 0.02 x 284.07 =5.68 MPa < 15 MPA  condition vérifiée.

Remarque :les conditions sont toutes vérifiée selon le sens le plus défavorable, donc elles
sont aussi vérifiée dans l’autre sens .

3-Etat limite de fissuration :
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La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.

Résumé :

Le Ferraillage adopté :

Sens x-x : en travée : 5HA10/ml = 5.65cm2 avec : st = 25cm( lit inferieure ).

:sur appuis : 5HA8/ml = 5.65cm2 avec : st = 25cm( lit supérieure ).

Sens y-y : en travée : 5HA10/ml = 5.65cm2 avec : st = 25cm( lit inferieure ).

: sur appuis : 5HA8/ml = 2.51 cm2avec : st = 25cm( lit supérieure ).

Fig. III-25 : Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine.

SENS X-X
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IV- Etude de contreventement

IV.1- Introduction :

Le contreventement dans le domaine du génie civil fait référence à l’action de résistance aux
efforts horizontaux (séismes, chocs, …..). Il peut être assuré par de différents éléments, de
différentes façons. Le choix de l’un d’entre eux sera fixé par la présente étude.

En distingue deux types de contreventements essentiels ; le premier étant le contreventement
mixte, celui-ci est assuré conjointement par des portiques et des voiles suivent leur rigidités
relatives ; le deuxième est dit contreventement par voiles, ce dernier est assuré par des voiles
uniquement qui reprennent l’ensemble des sollicitations horizontales et 20℅ au plus des 
sollicitations verticales. Dans ce cas les portiques ne reprennent que les charges verticales.

Pour déterminer le type du contreventement, il faut calculer le pourcentage de l’effort sismique
reprit par chaque élément de contreventement à savoir les portiques et les voiles.

IV.2 Caractéristiques géométriques des portiques :

IV.2.1 Calcul des rigidités linéaires relatives des poteaux et des poutres :

La vue en plan des axes des portiques
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K1 K2

K3 K4

Kp

Hypothèses de calcul :

 Les charges ou les masses sont considérés concentrées au niveau du plancher.
 Les diagrammes de répartition des charges en élévation.
 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.

 Poteau :
hc

Ip
Kp 

 Poutre :
lc
Ipr

Kpr

Avec :

Ipr : Moment d’inertie de la poutre.

Ip : Moment d’inertie du poteau.

Lc : Longueur calculée de la poutre.

hc : Hauteur calculée du poteau.

hc = ℎത+
ଵ

ଶ
epoteau≤ h0

Lc= +തܮ
ଵ

ଶ
hpoutre≤ L

Figure. V.1 : Coupe verticale d’un niveau

V.2.2 Calcul des coefficients ഥࡷ relatifs aux portiques :

 Cas d’étage courant :

Kഥ =
∑K୧�൫poutresୱ୳୮ + poutres୧୬୤�൯

2K୮୭୲ୣ ୟ୳

Kp

KKKK
K

2
4321 


Kp

KKK
K

2
321 


Kp

KK
K

2
21 

K1

Kp

K2

K1 K2

Kp

K3
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 Cas du RDC ou sous sol :

Kഥ =
∑୏౟�୮୭୳୲୰ୣ ୱ౩౫౦

୏౦౥౪౛౗౫

Kp

K
K 1

Lestableaux suivants donnent les longueurs de calcul pour chaque niveau:

 Sens longitudinal :

Niv Pot ഥࢎ cm
epot

cm
Hc cm Ipot cm4 Kpot

cm3 Travée തcmࡸ
hptr

cm
Lc cm Iptr cm4 Kptr

cm3

RDC

1 356 45 378 .5 341718.8 902.82 1-2 289 35 306.5 107187.5 349.7

2
356 45 378 .5 341718.8 902.82

2-3 250
35

267.5
107187.5

400.7

3
356 45 378 .5 341718.8 902.82

3-4 123
35

140.5
107187.5

762.9

4
356 45 378 .5 341718.8 902.82

4-5 285
35

302.5
107187.5

354.33

5
356 45 378 .5 341718.8 902.82

5-6 425
35

442.5
107187.5

242.23

6
356 45 378 .5 341718.8 902.82

6-7 250
35

267.5
107187.5

400.7

7
356 45 378 .5 341718.8 902.82

7-8 289
35

306.5
107187.5

349.7

8
356 45 378 .5 341718.8 902.82

1er.2eme

1 271
45 293.5 341718.8

1164.30 1-2 289
35

306.5
107187.5

349.7

2
271 45 293.5 341718.8 1164.30

2-3 250
35

267.5
107187.5

400.7

3
271 45 293.5 341718.8 1164.30

3-4 123
35

140.5
107187.5

762.9

K1

Kp

K1 K2

Kp

Kp

KK
K 21 
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4
271 45 293.5 341718.8 1164.30

4-5 285
35

302.5
107187.5

354.33

5
271 45 293.5 341718.8 1164.30

5-6 425
35

442.5
107187.5

242.23

6
271 45 293.5 341718.8 1164.30

6-7 250
35

267.5
107187.5

400.7

7
271 45 293.5 341718.8 1164.30

7-8 289
35

306.5
107187.5

349.7

8
271 45 293.5 341718.8 1164.30

3, 4
Et 5eme

1
271

40
291

213333.33 733.10 1-2 289
35

306.5
107187.5

349.7

2
271 40 291 213333.33 733.10

2-3 250
35

267.5
107187.5

400.7

3
271 40 291 213333.33 733.10

3-4 123
35

140.5
107187.5

762.9

4
271 40 291 213333.33 733.10

4-5 285
35

302.5
107187.5

354.33

5
271 40 291 213333.33 733.10

5-6 425
35

442.5
107187.5

242.23

6
271 40 291 213333.33 733.10

6-7 250
35

267.5
107187.5

400.7

7
271 40 291 213333.33 733.10

7-8 289
35

306.5
107187.5

349.7

8
271 40 291 213333.33 733.10

6,7 et
8ème

1
271

35 288.50 125052.10 433.46 1-2 289
35

306.5
107187.5

349.7

2
271 35

288.50
125052.10 433.46

2-3 250
35

267.5
107187.5

400.7

3
271 35

288.50
125052.10 433.46

3-4 123
35

140.5
107187.5

762.9

4
271 35

288.50
125052.10 433.46

4-5 285
35

302.5
107187.5

354.33

5
271 35

288.50
125052.10 433.46

5-6 425
35

442.5
107187.5

242.23

6
271 35

288.50
125052.10 433.46

6-7 250
35

267.5
107187.5

400.7

7
271 35

288.50
125052.10 433.46

7-8 289
35

306.5
107187.5

349.7

8
271 35

288.50
125052.10 433.46

Tableau IV.1 : Rigidités linéaires des poteauxet des poutre dans le sens X-X.
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 Sens transversal :

Niv Pot
ഥࢎ

cm
epot

cm
Hc cm Ipot cm4 Kpot

cm3 Travée
തࡸ

cm
hptr

cm
Lc cm Iptr cm4 Kptr cm3

RDC

A 346 45 368.5 341718.75 927.32 A-B 361 45 383.5
227812.5

594.03

B
346 45 368.5 341718.75 927.32

B-C 415 45 437.5
227812.5

520.71

C
346 45 368.5 341718.75 927.32

C-D 256 45 278.5
227812.5

817.99

D
346 45 368.5 341718.75 927.32

D-E 522 45 544.5
227812.5

418.39

E
346 45 368.5 341718.75 927.32

1er.2eme

A 261 45 283.5
341718.75

1205.36 A-B 361 45 383.5
227812.5

594.03

B
261 45 283.5 341718.75 1205.36

B-C 415 45 437.5
227812.5

520.71

C
261 45 283.5 341718.75 1205.36

C-D 256 45 278.5
227812.5

817.99

D
261 45 283.5 341718.75 1205.36

D-E 522 45 544.5
227812.5

418.39

E
261 45 283.5 341718.75 1205.36

3, 4
Et 5eme

A
261

40 281 213333.33 759.20 A-B 361 45 383.5
227812.5

594.03

B
261 40 281 213333.33 759.20

B-C 415 45 437.5
227812.5

520.71

C
261 40 281 213333.33 759.20

C-D 256 45 278.5
227812.5

817.99

D
261 40 281 213333.33 759.20

D-E 522 45 544.5
227812.5

418.39

E
261 40 281 213333.33 759.20

6 ,7 et
8ème

A
261

35 278.50 125052.1 449.02 A-B 361 45 383.5
227812.5

594.03

B
261 35 278.50 125052.1 449.02

B-C 415 45 437.5
227812.5

520.71

C
261 35 278.50 125052.1 449.02

C-D 256 45 278.5
227812.5

817.99

D
261 35 278.50 125052.1 449.02

D-E 522 45 544.5
227812.5

418.39

E
261 35 278.50 125052.1 449.02

Tableau IV.2 : Rigidités linéaires des poteaux dans le sens Y-Y.
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IV.3 Calcul des flèches dans les refends ʺMéthode du moment des aires ʺ. 

La flèche que prendrait à un niveau (i) suite à une série de forces égales à l’unité (une tonne) est
donnée par la formule suivante :

IE

dS
f

i

ii

t






; I=1m4

Avec :
Fi : Flèche au niveau (i).
Si : Elément de surface du niveau (i)
di : Distance entre le centre de gravité du trapèze et son petit cote (bi +1)
E : Module d’élasticité du matériau constituant les refends

D’où : la surface du trapèze : i
ii h

bb
Si 


 

2

)( 1

Le centre de gravite d’un trapèze a sa petite base est : i

ii

ii
i h

bb

bb
d 










)(3

)2(

1

1

 Diagramme des moments des aires :
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Figure .IV.2. Diagramme des moments des aires :
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IV.3.1Calcul de Si × dipour les différents niveaux :

 Calcul de Si ×dipour les différents niveaux :

Niveau

m m² m3

Fi *EI
h bi bi+1 di si si*di

9
3,06 3,06 0 2,04 4,6818 9,550872 30081,1772

8
3,06 9,18 3,06 1,785 18,7272 33,428052 25675,528

7
3,06 18,36 9,18 1,7 42,1362 71,63154 21303,3068

6
3,06 30,6 18,36 1,6575 74,9088 124,161336 17021,8189

5
3,06 45,9 30,6 1,632 117,045 191,01744 12917,0221

4
3,06 64,26 45,9 1,615 168,5448 272,199852 9103,52697

3
3,06 85,68 64,26 1,60285714 229,4082 367,708572 5724,59648

2
3,06 110,16 85,68 1,59375 299,6352 477,5436 2952,14637

1
3,91 138,55 110,16 2,0293871 486,22805 986,744934 986,744934

Tableau IV.3 : Flèche dans les refends (Moments des aires)

V.3.2 Calcul des flèches par niveau :

EI

ds
f

].[ 11
1  

EI
f

74.986
1 

EI

hdsds
f

)](.[ 21122
2


 

EI
f

15.2952
2 

EI

hhdshdsds
f

)]()(.[ 321132233
3


 

EI
f

59.5724
3 

EI
f

EI

hhhdshhdshdsds
f

9103,5)]()()(.[
4

43211432243344
4 



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EI

hhhhdshhhdshhdshdsds
f

)]()()()(.[ 54321154322543354455
5




EI
f

02.12917
5 

EI

17021,81
6 f ;

EI

21303,30
7 f ;

EI

25675,52
8 f ;

Figure V. 3 : Schématisation de la flèche

IV.3.3 Calcul des déplacements des portiques :

nn EhD 

M1=25.33t.m

12.24t.m

EI

30081,17
9 f
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212

)1( 






nn

n

n
n

EE

Kp

M
EAvec




Avec :
h : hauteur d’étage

E : module de young du béton
1; nn  : Rotation d’étage

n : étage.

 Pour le 1er niveau on a un encastrement :
 


 

nn

nn
i

KpKt

MM
E

224
1

 Pour les niveaux courants articulés :





n

nn
i

Kt

MM
E

24
1

Avec :
Kt n : raideurs des poutres par niveau.
Kp n : raideurs des poteaux par niveau.

IV.3.4 Inertie fictive des portiques :

i

i
ie

D

f
I .

Avec :

I e,i: inertie équivalente du niveau (i)

fi: flèche du refend au du niveau (i)

Di : déplacement du portique au niveau (i)

Les résultats sont résumes dans les tableaux suivants :
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 Sens longitudinal :

Niveau Port Mn+1 Mn
∑Kpou

t10-4
∑Kpot

10-4 Eθn Eψn Dn ∑Δi Fi Ieiy

8

(1-1) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354
497.87

16762,7574 30081,1772 1,794524398

(2-2) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

(3-3) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

(4-4) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

(5-5) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

(6-6) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1 1,794524398

(7-7) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

(8-8) 0 3.06 28.6026 34.67 44,5764 162,703354 497.87 16762,7574 30081,1772 1,794524398

7

(1-1) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(2-2) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(3-3) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(4-4) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(5-5) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(6-6) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(7-7) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

(8-8) 3.06 6.12 28.6026 34.67 133,729 325,406709 995,74453 16264,8852 25675,528 1,57858649

6

(1-1) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(2-2) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(3-3) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(4-4) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(5-5) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(6-6) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(7-7) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

(8-8) 6.12 9.18 28.6026 58.64 222,882 488,110063 1493,61679 15269,1406 21303,3068 1,395187018

5

(1-1) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(2-2) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(3-3) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(4-4) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(5-5) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(6-6) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(7-7) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

(8-8) 9.18 12.24 28.6026 58.64 312,035 530,529912 1623,42153 13775,5239 17021,8189 1,235656741

4

(1-1) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(2-2) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(3-3) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(4-4) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(5-5) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(6-6) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(7-7) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

(8-8) 12.24 15.3 28.6026 58.64 401,187 663,16239 2029,27691 12152,1023 12917,0221 1,062945469

3
(1-1) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(2-2) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923
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(3-3) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(4-4) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(5-5) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(6-6) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(7-7) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

(8-8) 15.3 18.36 28.6026 58.64 490,34 795,794868 2435,13229 10122,8254 9103,52697 0,899306923

2

(1-1) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(2-2) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(3-3) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(4-4) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(5-5) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(6-6) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(7-7) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

(8-8) 18.36 21.42 28.6026 93.14 579,493 815,716124 2496,09134 7687,69311 5724,59648 0,744644251

1

(1-1) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(2-2) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(3-3) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(4-4) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(5-5) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(6-6) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(7-7) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

(8-8) 21.42 24.48 28.6026 93.14 668,646 871,495953 2666,77762 5191,60178 2952,14637 0,568638832

RDC

(1-1) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(2-2) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(3-3) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(4-4) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(5-5) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(6-6) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(7-7) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

(8-8) 24.48 28.39 28.6026 72.22 636,296 645,735079 2524,82416 2524,82416 986,744934 0,39081729

Some=77.36

Tableau IV-4 les inerties des portique dans le sens longitudinale
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 Sens transversal :

Niveau Port Mn+1 Mn ∑Kpout10-4 ∑Kpot10-4 Eθn Eψn Dn ∑Δi Fi Ieiy

8

(A-A) 0 3.06 23.51 22.45 37.26

222,045 679,457 22603,2063
30081,177

1,330836731

(B-B) 0 3.06

23.51 22.45

37.26

222,045 679,457 22603,2063 30081,177 1,330836731

(C-C) 0 3.06

23.51 22.45

37.26

222,045 679,457 22603,2063 30081,177 1,330836731

(D-D) 0 3.06

23.51 22.45

37.26

222,045 679,457 22603,2063 30081,177 1,330836731

(E-E) 0 3.06

23.51 22.45

37.26

222,045 679,457 22603,2063 30081,177 1,330836731

7

(A-A) 3.06 6.12

23.51 22.45

111.80

444,089 1358,91 21923,7495
25675,528

1,171128503

(B-B) 3.06 6.12

23.51 22.45

111.80

444,089 1358,91 21923,7495 25675,528 1,171128503

(C-C) 3.06 6.12

23.51 22.45

111.80

444,089 1358,91 21923,7495 25675,528 1,171128503

(D-D) 3.06 6.12

23.51 22.45

111.80

444,089 1358,91 21923,7495 25675,528 1,171128503

(E-E) 3.06 6.12

23.51 22.45

111.80

444,089 1358,91 21923,7495 25675,528 1,171128503

6

(A-A) 6.12 9.18

23.51 22.45

186.34

666,134 2038,37 20564,836
21303,307

1,035909393

(B-B) 6.12 9.18

23.51 22.45

186.34

666,134 2038,37 20564,836
21303,307

1,035909393

(C-C) 6.12 9.18

23.51 22.45

186.34

666,134 2038,37 20564,836
21303,307

1,035909393

(D-D) 6.12 9.18

23.51 22.45

186.34

666,134 2038,37 20564,836
21303,307

1,035909393

(E-E) 6.12 9.18

23.51

22.45 186.34

666,134 2038,37 20564,836
21303,307

1,035909393

5
(A-A) 9.18 12.24

23.51

37.96 260.88

702,54 2149,77 18526,4657
17021,819

0,918783924

(B-B) 9.18 12.24

23.51 37.96

260.88

702,54 2149,77 18526,4657 17021,819 0,918783924



Chapitre IV Etude du contreventement

99

(C-C) 9.18 12.24

23.51 37.96

260.88

702,54 2149,77 18526,4657 17021,819 0,918783924

(D-D) 9.18 12.24

23.51 37.96

260.88

702,54 2149,77 18526,4657 17021,819 0,918783924

(E-E) 9.18 12.24

23.51 37.96

260.88

702,54 2149,77 18526,4657 17021,819 0,918783924

4

(A-A) 12.24 15.3

23.51 37.96

335.42

878,175 2687,21 16376,6943
12917,022

0,788744167

(B-B) 12.24 15.3

23.51 37.96

335.42

878,175 2687,21 16376,6943 12917,022 0,788744167

(C-C) 12.24 15.3

23.51 37.96

335.42

878,175 2687,21 16376,6943 12917,022 0,788744167

(D-D) 12.24 15.3

23.51 37.96

335.42

878,175 2687,21 16376,6943 12917,022 0,788744167

(E-E) 12.24 15.3

23.51 37.96

335.42

878,175 2687,21 16376,6943 12917,022 0,788744167

3

(A-A) 15.3

18.36

23.51 37.96

409.96

1053,81 3224,66 13689,48
9103,527

0,665001664

(B-B) 15.3

18.36

23.51 37.96

409.96

1053,81 3224,66 13689,48 9103,527 0,665001664

(C-C) 15.3

18.36

23.51 37.96

409.96

1053,81 3224,66 13689,48 9103,527 0,665001664

(D-D) 15.3

18.36

23.51 37.96

409.96

1053,81 3224,66 13689,48 9103,527 0,665001664

(E-E) 15.3

18.36

23.51 37.96

409.96

1053,81 3224,66 13689,48 9103,527 0,665001664

2

(A-A)

18.36 21.42

23.51

60.27 484.50

1055,39 3229,49 10464,8228
5724,5965

0,547032336

(B-B)

18.36 21.42

23.51 60.27

484.50

1055,39 3229,49 10464,8228
5724,5965

0,547032336

(C-C)

18.36 21.42

23.51 60.27

484.50

1055,39 3229,49 10464,8228
5724,5965

0,547032336

(D-D)

18.36 21.42

23.51 60.27

484.50

1055,39 3229,49 10464,8228
5724,5965

0,547032336

(E-E)

18.36 21.42

23.51 60.27

484.50

1055,39 3229,49 10464,8228
5724,5965

0,547032336

1

(A-A)

21.42 24.48

23.51 60.27

559.04

1147,58 3511,58 7235,33032
2952,1464

0,408018188
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(B-B)

21.42 24.48

23.51 60.27

559.04

1147,58 3511,58 7235,33032
2952,1464

0,408018188

(C-C)

21.42 24.48

23.51 60.27

559.04

1147,58 3511,58 7235,33032
2952,1464

0,408018188

(D-D)

21.42 24.48

23.51 60.27

559.04

1147,58 3511,58 7235,33032
2952,1464

0,408018188

(E-E)

21.42 24.48

34.21

60.27
54,2295

602.55 1843.80 5578.72

2952,1464
0,408018188

RDC

(A-A)

24.48
28,39

34.21 46.36

54,2295

638.14 2603.61 3734.92

986,74493
0,264986877

(B-B)

24.48
28,39

34.21

46.36
54,2295

638.14 2603.61 3734.92

986,74493
0,264986877

(C-C)

24.48
28,39

34.21

46.36
54,2295

638.14 2603.61 3734.92

986,74493
0,264986877

(D-D)

24.48
28,39

34.21

46.36
54,2295

638.14 2603.61 3734.92

986,74493
0,264986877

(E-E)

24.48
28,39

34.21

46.36
162,688

638.14 2603.61 3734.92

986,74493
0,264986877

Somme : 35.65m4

Moyenne : 3.96m4

Tableau IV-5 les inerties des portiques dans le sens longitudinale

IV.4.les inerties des refends
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 Les refends longitudinaux

12

3eL
Ix


 ;

12

3Le
Iy




e

L

On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe (x-x), donc on prendIy

 Les refends transversaux :


12

3eL
Iy


 ;

12

3Le
Ix




On néglige l’inertie des refends transversaux
par rapport à l’axe (y-y),
Donc on prendIx

1. Sens Transversal :

Niveau voile L(m) ep(m) Iy(m4) ITOT m4

RDC+ étages
courant

VY1 3,34 0,2 0,6209951

2,75064693

VY2 3,34 0,2 0,6209951

VY3 2 0,2 0,1333333

VY4 2 0,2 0,1333333

VY5 3,34 0,2 0,6209951

VY6 3,34 0,2 0,6209951

Somme= ITOT x n étage 24,75 m2

Tableau IV.6: les résultats des calculs des refends transversaux

x

e

y

y

x

L
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2. Sens longitudinal:

Niveau voile L(m) ep(m) Iy(m4) ITOT m4

RDC+ étages
courant

VX1 1.8 0,2
0,8649

8,4786334

VX2 1.8 0,2
2,5095

VX3 2 0,2
0,8649

VX4 2 0,2
2,5095

VX5 1.8 0,2
0,8649

VX6 1.8 0,2
0,8649

Somme= ITOT x n étage 76.30 m2

Tableau IV.7: les résultats des calculs des refends longitudinaux

V.5. Interprétation des résultats :

 sens transversal :

 La moyenne des inerties des portiques = 35.65m4

 L’inertie des voiles transversaux = 27.45m4

 Inertie totale (voiles + portique) = 63.10 m4

Portiques 56.5%

Voiles 43.50 %

 Sens longitudinal :

 La moyenne des inerties des portiques = 77.36 m4

 L’inertie des voiles = 76.30 m4

 Inertie totale (voiles + portique) = 83.25m4

Portiques 50.34 %

Voiles 49.65 %

Conclusion :
En tenant compte des résultats obtenus par cette étude au contreventement, nous avons constaté
que l’inertie des portiques dépasse les 25 %(tel que prévu par le RPA) de l’inertie totale de la
structure, cela nous ramène a dire que nous avons un contreventement mixteavec interaction
voile-portique dans les deux sens principaux.
D’où le coefficient de comportement R=5 (tableau 4.3 RPA 99 révisé 2003)



CHAPITRE V

Modélisation avec le logiciel ETABS
et vérification RPA
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CHAPITREV Modélisation avec le logiciel ETABS et vérification RPA

V.1.Introduction:

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse au

mouvement applique à sa base suite au mouvement transmis à son sol d’assise. Dans le but d’analyser

et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les principes de la dynamique

des structures doivent être appliquées pour déterminer les déformations et les contraintes développées

dans la structure. Quand on considère une analyse de structure sous un chargement dynamique, le

terme dynamique signifie une variation dans le temps, ceci rend l’étude plus compliquée voire

impossible quand il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de degrés de liberté. Pour cela

les ingénieurs essayent de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure réelle mais un

modèle simple qui doit être le plus proche possible de la réalité.

Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles :

1) Description du logiciel ETABS (Extented Three Dimensions Analyses Building Systèmes) :

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures particulièrement adapté aux

Bâtiments et aux ouvrages de génie civil, dans son calcul se base sur la méthode des éléments finis.

Grace au logiciel İETABS, nous pouvons déterminer les efforts internes dans la structure sous l’effet 

des charges verticales représentées par G et Q ; et sous l’effet des charges horizontales représentées par

le séisme (E). Ceci nous conduit à l’étude dynamique de la structure, avec des compléments de

conception et de vérification des structures ; il nous permet aussi la visualisation de la déformée du

système, les diagrammes des efforts internes, les champs de contraintes, les modes de vibration...etc.

2) Méthode de calcul :

On distingue deux cas:

1-Calcul statique:

C’est la détermination des efforts internes sous l’effet des charges verticales (G et Q).

2- Calcul dynamique :

C’est la détermination des efforts internes sous l’effet des charges horizontales (E), pour son calcule on

distingue les méthodes suivantes :

 La méthode statique équivalente.

 La méthode d’analyse modale spectrale.

 La méthode d’analyse dynamique temporelle par accélérographes.

Pour le choix de la méthode à utiliser, on doit vérifier un certain nombre de conditions suivantles

règles en vigueur en Algérie (RPA99/version 2003).

Ici les conditions d’application de la méthode statique équivalente ne sont pas toutes remplies.
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Il faut donc utiliser la méthode dynamique modale spectrale en utilisant le spectre de Réponse défini

dans le RPA 99 version 2003. Néanmoins, à cause de certaines vérifications

Nécessaires il est indispensable de passer par la méthode statique équivalente

Méthode Dynamique Modale Spectrale :

C’estl’analyse dynamique d’une structure sous l’effetd’un séisme représente par un spectre deréponse.

Principe de la méthode.

Par cette méthode, il est recherché sur chaque mode de vibration, le maximum des effetsengendrés

dans la structure par les forces sismiques représentée par un spectre de réponse decalcul. Ces effets

sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

Hypothèses de calcul.

Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher.

Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.

Les planchers doivent être rigides dans leurs plans (vis-à-vis des déplacements horizontaux).

3 ) Étapes de modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

1-Introduction de la géométrie du modèle.

2-Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.

3-Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).

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

5-Définition des charges statiques (G, Q).

6-Définition de la charge sismique E

7-Introduction des combinaisons d’actions

8-Affectation des masses sismiques et inerties massiques

9-Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme).

10-Déroulement de l’analyseet visualisation des résultats.

Après avoir réalisé toutes ces étapes, on obtient la vue en 3D ci-dessous
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Figure V.1 : Vue en trois dimensions de la structure.

4) Déterminations des paramètres de spectre de réponse de calcul :

A).Le spectre de réponse :

C’est une courbes permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment a un séisme passe ou futur. le

spectre réglementaire de calcul est donné par l’expression suivante: Article 4.3.3 et Formule 4.13

de RPA.
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A : coefficient d’accélération de zone (tableau 4.1)

 : facteur de correction d’amortissement (quant l’amortissement est

différent de 5%) = 7 2/    0.7 RPA art (4.3)

: pourcentage d’amortissement critique (tableau 4.2) de RPA

R : coefficient de comportement de la structure (tableau 4.3)de RPA

T1, T2: périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (tableau 4.7)de RPA

Q : facteur de qualité (tableau 4.4)de RPA

Site S1 S2 S3 S4

T1(sec) 0,15 0,15 0,15 0,15

T2(sec) 0,30 0,40 0,50 0,70

Tableau 4.7 (RPA) : Valeurs de T1 et T2

Formule 4.13 de RPA99 mod

2003.
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 La zone : zone (II a) TIZI OUZOU.

(ANNEXE 1 de RPA).

 Le groupe d’usage : groupe 2 selon

(Article 3.2 de RPA).

 Remplissage : dense d’après (Tableau 4.2

de RPA).

 Calcul du facteur de qualité Q : (Tableau

4.4 de RPA)

 Classification de l’ouvrage :

Selon RPA 99/modifié 2003 d’après l’article 3.2

Notre ouvrage est un bâtiment à usage d’habitation

dont

la hauteur H = 28.39 m < 48 m, qui sera classé au

groupe d’usage 2 (Ouvrages courants ou

d’importance moyenne). Il est situé à Tizi-Ouzou

(Zone IIa).

 Classification du site :

Selon l’article 3.3.1 (RPA99 /version 2003),

Les sites sont classés en quatre (04) catégories en

fonction des propriétés mécaniques des sols .

Dans notre cas en considère le site meuble S3.

 Coefficient de comportement R :

Selon le RPA 99/modifié 2003 D’après le Tableau 4.3 la structure fonction de système de

Contreventement (structure mixte avec interaction) → R = 5.(déterminé dans le chapitre précédent ) 

 Facteur de qualité : selon le RPA 99/modifié 2003 D'après le Tableau 4.4le facteur de qualité de la

structure est fonction de :

 La régularité en plan et en élévation.

 La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement.

 La qualité du contrôle de la construction.

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q= 1+ Σ ! Pq 

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "satisfait ou non" donné par le tableau 4.4/RPA99.

 Régularité en plan :

Figure V.2 : Spectre de réponse de calcul.
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Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis de deux directions

orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour celle des masses…condition vérifiée

La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une direction donnée ne

doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment dans cette direction…….condition vérifiée

Régularité en plan suivant :

Sens x-x : … ……………………condition vérifiée P1x=0

Sens yy : …………………………condition vérifiée P1y=0

 Régularité en élévation :

Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, dont

la charge ne peut pas se transmette directement à la fondation................... Condition vérifiée.

Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent constants ou diminuent

progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet du bâtiment.

La variation de la masse n’est pas importante .....................Condition vérifiée.

La régularité en élévation est vérifiée dans les 2 sens doc P2x = P2y = 0

 Conditions minimales sur les files de contreventement

Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois (03) travées dont le rapport des

portées n’excède pas 1,5.

Condition non vérifiée dans sens xx. P3x=0.05.

Condition non vérifiée dans le sens yy. P3y =0.05

 Redondance en plan :

Chaque étage devra avoir, en plan, au moins quatre (04) files de portiques ou de voiles dans la direction

des forces latérales appliquées.

Ces files de contreventement devront être disposées symétriquement autant que possible avec un rapport

entre valeurs maximale et minimale d’espacement ne dépassant pas 1,5.

Suivant x-x : Condition non vérifiée P4x =0.05

Suivant y-y : Condition non vérifiée. P4y = 0.05

Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier
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Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003.

Le tableau V-1 a résumés les critères précédents.

Sens longitudinal Sens transversal

Valeurs de Pq Valeurs de Pq

Observé Non observé Observé Non observé

Condition minimale sur les
0,05 0,05

files de contreventement

Redondance en plan 0,05 0,05

Régularité en plan 0 0

Régularité en élévation 0 0

Contrôle de la qualité
0 0

des matériaux

Contrôle de la qualité
0 0

d'exécution

Tableau V-1 : valeur de Pq sur les 2 sens

Résultats de calcul :

-Sens longitudinal : Qx = 1,10

-Sens transversal : Qy = 1,10

5) Vérification selon les exigences du RPA

On doit vérifier les conditions suivantes:

 Vérification de la participation modale

 Justification vis-à-vis des déplacements

 Vérification de l’effort tranchant à la base du bâtiment.

 Vérification de l’excentricité.

 L’effet du 2éme ordre (effet P-∆). 

 Efforts normales au niveau des poteaux

5- 1) Vérification de la participation de la masse modale

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le nombre de

modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que la somme

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

structure .(Article 4.3.4 RPA99 version 2003).

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée
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Mode Period UX UY SumUX SumUY RZ

1 0,69074 0,0004 70,7995 0,0004 70,7995 0,0688

2 0,652913 75,6819 0,0013 75,6823 70,8007 0,1715

3 0,465486 0,1673 0,0664 75,8497 70,8672 73,7643

4 0,198762 15,1428 0,0003 90,9925 70,8674 0,0419

5 0,175924 0,0002 17,7046 90,9927 88,5721 0,0255

6 0,133902 0,0626 0,0509 91,0553 88,623 16,0465

7 0,115841 0,0022 0,3249 91,0575 88,9479 0,0415

8 0,104925 2,2816 0,0001 93,3392 88,948 0,0688

9 0,099505 0,194 0,0002 93,5331 88,9482 0,0202

10 0,097448 2,3987 0,0003 95,9318 88,9485 0,0003

11 0,077687 0 6,2429 95,9318 95,1914 0,0068

12 0,071554 0,0005 0,0003 95,9323 95,1916 0,0002

Tableau V-2 : périodes et participations massiques

La valeur de la participation massique a atteint le 90% dans le mode 8.

5 -2) Vérification des déplacements :

A)-Calcul des déplacements relatifs (Art 4-4-3 RPA)

Le déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit

k = R ek (4.-19)

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

R : coefficient de comportement

A-1) Justification vis-à-vis des déformations D’après le RPA Art 5-10

Les déplacements latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas

dépasser 1% de la hauteur de l’étage.k = k - k-1

Les résultats sont donnés par les tableaux suivants :

A-1-a)-Suivant l’axe x-x :
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NIVEAU δx (m) Δk x (m) 1% h (m) condition

Etage 8 0,0099 0,0009 0,0306 Vérifiée

Etage 7 0,009 0,0011 0,0306 Vérifiée

Etage 6 0,0079 0,0011 0,0306 Vérifiée

Etage 5 0,0068 0,0013 0,0306 Vérifiée

Etage 4 0,0055 0,0012 0,0306 Vérifiée

Etage 3 0,0043 0,0013 0,0306 Vérifiée

Etage 2 0,003 0,0012 0,0306 Vérifiée

Etage 1 0,0018 0,001 0,0306 Vérifiée

RDC 0,0008 0,0008 0,0391 Vérifiée

Tableau V-3-a-Déplacements relatifs sous l’action Ex

A-1-b)-Suivant l’axe y-y

NIVEAU δy (m) Δky (m) 1% h (m) CONDITION

Etage 8 0,0111 0,0014 0,0306 Vérifiée

Etage 7 0,0097 0,0014 0,0306 Vérifiée

Etage 6 0,0083 0,0014 0,0306 Vérifiée

Etage 5 0,0069 0,0015 0,0306 Vérifiée

Etage 4 0,0054 0,0014 0,0306 Vérifiée

Etage 3 0,004 0,0014 0,0306 Vérifiée

Etage 2 0,0026 0,0011 0,0306 Vérifiée

Etage 1 0,0015 0,0009 0,0306 Vérifiée

RDC 0,0006 0,0006 0,0391 Vérifiée

Remarque :

On nıa pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des déplacements, car 

elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a spécifié le type de

Tableau V-3-b-Déplacements relatifs sous l’action Ey.
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Contreventement dans le spectre de réponse RPA).

B): Déplacement maximale

 Sous l’action de Ex :

Figure V.3 : Déplacementmaximaldanslesensx-x.

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :

δmax≤f=
ୌ୲

ହ଴଴

f : La flèche admissible.

Ht : La hauteur totale du bâtiment.

δmax= 0,02 ≤f =
ୌ୲

ହ଴଴
= ଶ଼Ǥଷଽ

ହ଴଴
= 0,056………………. Condition vérifiée.

 Sous l’action de Ey :
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Figure V.4 : Déplacementmaximaldanslesens Y-Y

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :

δmax≤f=
ୌ୲

ହ଴଴

f : La flèche admissible.

Ht : La hauteur totale du bâtiment.

δmax= 0,02 ≤f =
ୌ୲

ହ଴଴
=
ଶ଼Ǥଷଽ

ହ଴଴
= 0,056………………. Condition vérifiée.

5-3) Vérification de l’effort tranchant à la base :

A): Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

܄ ൌ
ۿൈ۲ൈۯ

܀
ൈ ܅ (RPA 2003 Art 4.2.3)
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 A : coefficient d’accélération de zone, donné par le RPA 2003 tableau 4.1 suivant la zone
sismique et le groupe d’usage du bâtiment :

Zone sismique : IIa
R = 5 (structure mixte avec interaction).

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

 

   
















sTTT

sTTTT

TT

D

0,30,30,35,2

0,35,2

05,2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







TETABS = 0,69 [s].

T1=0,15 ; T2=0,5 voir le tableau 4.7

 : donné par la formule :

  7,027  

  (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau
constitutif, du type de la structure et de l’importance des remplissages.

  70.076,01027 

T : Formule empirique à utiliser selon les cas, elle est donnée par la formule suivante :

4
3

NT hCT  (4-6)


Nh : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier

niveau  N .hN = 28.39m


TC : Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné par

le tableau 4.6.
TC =0,05

T=0.05x(28.39)3/4=0.615 ST2≤T≤3,0 sec. 

Donc : D=2,5 (
૛܂

ܛ܊܉ܜ܍܂
)
૛

૜= 1,50D =1.50

 R: coefficient de comportement global de la structure (RPA 2003 tableau 4.3)
Il est égal à : R=5

 Q : facteur de qualité qui dépend des pénalités observée
La valeur du facteur de qualité est égal à : Q=1.10

 W : poids total de la structure, donné par ETABS,

W estégal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) :

A=0.15
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W =
i

n




1

Wi avec Wi=WGi + WQi (4-5)

 WGi : poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels,

solidaires de la structure

 WQi : charges d’exploitation

  : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation et donné par le tableau 4.5. notre cas bâtiments d’habitation, bureaux ou

assimilés =0,20

Sélectionné la base de bâtiment Display show table réaction

sélectionné G et Q dans la liste (select cases/combos) OK ,un tableau s’affiche,a la fin de ce

tableau en extraire le somme des reaction sou G et Q

Story Point Load FX FY FZ MX MY MZ

Summation 0, 0, Base G 0 0 38766.45 482757,341 -329753,84 0
Summation 0, 0, Base Q 0 0 7253.15 83718,383 -62363,043 0

W=G+0.2Q=38766.45+0.2x(7253.15)=40217.08KN

Tableau V-4 : Poid de la structure

VXMSE=
୅ൈୈൈ୕୶

ୖ
× W =

଴ǤଵହൈଵǤହ଴ൈଵǤଵ

ହ
× 40217.08=1990.74KN.

VYMSE=
୅ൈୈൈ୕୷

ୖ
× W =

଴ǤଵହൈଵǤହ଴ൈଵǤଵ

ହ
× 40217.08=1990.74 KN .

B) Efforts tranchants a la base obtenus par la méthode dynamique :

Rpa99/Article : 4.3.6. Résultante des forces sismiques de calcul
La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit

pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique

équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique

appropriée.

SiVt< 0.80 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements,

moments,...) dans le rapport 0.8 V/Vt .

VXDYN=2062.13KN.

VYDYN=1927.82KN

C) Comparaison des efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique et la méthode statique

équivalente :

VXDYN=2747.44KN >80% VXMSE =1592.60KN⇒Condition vérifiée.
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VYDYN=2550,05KN >80% VYMSE =1592.60KN⇒Condition vérifiée.

Conclusion:

VDYN>0.8VMSE ⇒ l’article4.3.6duRPA99version2003estvérifié.

5-4) : Vérification de l’excentricité :

Définition :

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans leur plan,

on supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité par

rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs.

 Excentricité Accidentelle et Excentricité Théorique :

Etages Centre de masse [m] Centre de torsion [m]Masse

X Y XCM YCM XCR YCR

RDC 461,527 461,527 8,456 12,409 8,561 11,824

Etage 1 454,5432 454,5432 8,531 12,385 8,417 11,758

Etage 2 445,1812 445,1812 8,488 12,351 8,302 11,79

Etage 3 442,9913 442,9913 8,5 12,431 8,229 11,832

Etage 4 439,8317 439,8317 8,488 12,352 8,19 11,875

Etage 5 434,4199 434,4199 8,489 12,353 8,173 11,914

Etage 6 432,9516 432,9516 8,501 12,435 8,171 11,949

Etage 7 429,792 429,792 8,488 12,354 8,17 11,986

Etage 8 424,2398 424,2398 8,493 12,366 8,162 12,016

Tableau V-5 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

a) Excentricité accidentelle :

Les aspects aléatoires de la torsion sont supposés couverts par la prise en compte dıune excentricité 

dite « accidentelle », égale dans chaque direction principale à 5 % de la dimension du bâtiment dans
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la direction orthogonale.

RPA2003-Art4.2.7:

Elle est prise égale à 5 % de la plus grande dimension du bâtiment au niveau considéré (cette

excentricité doit être prise de part et d’autre du centre de torsion). Son calcul est donné comme suit:

e = 0, 05.Lx

RPA2003-Art4.3.7 :

Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, l’excentricité accidentelle

(Additionnelle) égale à 0.05 L (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de

l’action sismique) doit être appliquer au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction

D’où :

Suivant le sens x-x (ex) : On vérifie que : =ݔ݁ ܯܥ� �− ܴܥ ≤ ݔܮ5%

Suivant le sens Y-Y (ey) : On vérifie que : =ݕ݁ ܯܥ �− ≥�ܴܥ ݕܮ5%

b) Excentricité théorique :

C’est la distance entre le centre de flexion du système de contreventement et le centre de gravité,

projetée sur la direction considérée .Cette excentricité est calculée par le concepteur sur la base des

plans de structures et elle doit être inférieure à la valeur de l’excentricité accidentelle calculée, Elle

est donnée par les formules suivantes :

Ex=XCM – XCR

Ey=YCM – YCR
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Vérification dans le sens x-x

Story Diaphragm XCM XCR Xcm-Xcr 5%lx CONDITION

RDC D1
8,456 8,561 -0,105 0,893

Vérifiée

Etage 1
D2

8,531 8,417 0,114 0,893
Vérifiée

Etage 2
D3

8,488 8,302 0,186 0,893
Vérifiée

Etage 3
D4

8,5 8,229 0,271 0,893
Vérifiée

Etage 4
D5

8,488 8,19 0,298 0,893
Vérifiée

Etage 5
D6

8,489 8,173 0,316 0,893
Vérifiée

Etage 6
D7

8,501 8,171 0,33 0,893
Vérifiée

Etage 7
D8

8,488 8,17 0,318 0,893
Vérifiée

Etage 8
D9

8,493 8,162 0,331 0,893
Vérifiée

Tableau V-6-1-Centre de masse et centre de torsion de chaque niveau ( sens x)

Vérification dans le sens y-y

Story Diaphragm YCM YCR Ycm-Ycr 5%ly CONDITION

RDC D1 12,409 11,824 0,585 1,239 Vérifiée

Etage 1 D2 12,385 11,758 0,627 1,239 Vérifiée

Etage 2 D3 12,351 11,79 0,561 1,239 Vérifiée

Etage 3 D4 12,431 11,832 0,599 1,239 Vérifiée

Etage 4 D5 12,352 11,875 0,477 1,239 Vérifiée

Etage 5 D6 12,353 11,914 0,439 1,239 Vérifiée

Etage 6 D7 12,435 11,949 0,486 1,239 Vérifiée

Etage 7 D8 12,354 11,986 0,368 1,239 Vérifiée

Etage 8 D9 12,366 12,016 0,35 1,239 Vérifiée

Tableau V-6- 2-Centre de masse et centre de torsion de chaque niveau ( sens Y)

V-5- justification vis-à-vis de l’effet P-: (Art 5.9. RPA 99/ version 2003)
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Les effets du 2° ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition

suivante est satisfaite à tous les niveaux :

Pk : poids total de la structure et des charges exploitation associées au dessus du niveau K

 W W
Gi qi

i k

n

 


  (Voir paragraphe 4.2.3 calcul de W)

Vk: effort tranchant d’étage au niveau "k" : Vk Fi
i k

n






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

(Voir paragraphe 4.2.10)

hk : hauteur de l’étage « k »

Si 0,10 <k  0,20, les effets P- peuvent être pris en compte de manière approximative en amplifiant

les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1° ordre par le facteur

1/ (1- k).

Si k > 0,20, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

-Sens x-x

NIVEAU poid x Δk x (m) Vx h θkx CONDITION

Etage 1 39654,78 0,0008 2062,13 3,91 0,02544655
Vérifiée

Etage 1 35039,51 0,001 2002,13 3,06 0,01539446
Vérifiée

Etage 2 30494,08 0,0012 1894,98 3,06 0,00985421
Vérifiée

Etage 3 26042,26 0,0013 1757,12 3,06 0,00810374
Vérifiée

Etage 4 21612,35 0,0012 1582,49 3,06 0,00535576
Vérifiée

Etage 5 17214,03 0,0013 1365,26 3,06 0,00416201
Vérifiée

Etage 6 12869,83 0,0011 1112,41 3,06 0,00266335
Vérifiée

Etage 7 8540,318 0,0011 818,21 3,06 0,00139399
Vérifiée

Etage8 4242,398 0,0009 458,34 3,06 0,00042093
Vérifiée

        Tableau V-7-1-justification Vis-à-vis De l’effet P-∆ dans le sens x 



CChhaappiittrree VV :: MMooddéélliissaattiioonn aavveecc llee llooggiicciieell EETTAABBSS eett vvéérriiffiiccaattiioonn RRPPAA

120

Sens y-y

NIVEAU poid y Δk y (m) Vy h θky CONDITION

RDC 39654,78 0,0006 1927,82 3,91 0,03756488 Vérifiée

Etage 1 35039,51 0,0009 1869,25 3,06 0,01955137 Vérifiée

Etage 2 30494,08 0,0011 1770,19 3,06 0,01291271 Vérifiée

Etage 3 26042,26 0,0014 1652,7 3,06 0,00974363 Vérifiée

Etage 4 21612,35 0,0014 1504,98 3,06 0,00657019 Vérifiée

Etage 5 17214,03 0,0015 1310,17 3,06 0,00476535 Vérifiée

Etage 6 12869,83 0,0014 1080,45 3,06 0,00261351 Vérifiée

Etage 7 8540,318 0,0014 819,95 3,06 0,00134378 Vérifiée

Etage 8 4242,398 0,0014 482,97 3,06 0,00033769 Vérifiée

                                 Tableau V-7-2-justification Vis-à-vis De l’effet P-∆ dans le sens y

On constate que θX et θY sont inférieurs à « 0.1 ». Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de 

notre structure.

V-6-Effort normal réduit (Art 7.4.3.1 RPA 99/ version 2003)

On entend par effort normal réduit le rapport :

ࢽ =
ࢊࡺ

૛ૡࡲࢉ࡮
≤ ૙.૜૙

=ߛ
1459.5

(0.45)ଶ × 25000
= 0.288 ≤ 0.3

Condition vérifiée.

Nd : désigne l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton

Bc: Section brute du béton égale à 45x45

Fc28: La résistance caractéristique de béton.
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Conclusion

D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

 L’effort tranchant à la base est vérifié.

 Le pourcentage de participation massique est vérifié.

 Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.

 L’excentricité est vérifiée.

 L’effet P-Delta est vérifié.

 Efforts normales au niveau des poteaux sont vérifiés.

Après avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au ferraillage des éléments

structuraux.



CHAPITRE VI

EFFORTS ET FERRAILLAGE DES
ELEMENTS
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CHAPITRE V :

EFFORTS ET FERRAILLAGE DES ELEMENTS

 Diagrammes des efforts internes

Figure IV.1:Diagramme des moments fléchissant (sens transversal) du portique 7-7

combinaisons ELU.
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Figure IV.2:Diagramme des efforts tranchants (sens transversal) du portique 8-8

combinaison ELU.



CHAPITRE VI : EFFORTS ET FERRAILLAGE DES ELEMENTS

124

Figure IV3:Diagramme des efforts normaux (sens transversal) du portique 7-7

combinaison ELU.
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A)Ferraillage des Poteaux:

Les poteaux seront calcules en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plusdéfavorables
suivant les deux sens (longitudinal et transversal) puis vérifier a l’ELS pour

les cas suivants :

Situation
Béton Acier (TYPE 1 FeE400)

b Fc28 (Mpa) fbu (MPa) s Fe (MPa) s (MPa)

Durable 1,5 25 14,2 1,15 400 348

Accidentelle 1,15 25 18.47 1 400 400

Tableau VI.A.1 :Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle.

Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les

deux sens et en tenant compte de trois types de sollicitations :

Effort normal maximal et moment correspondant : Nmax - Mcorr
Effort normal minimal et moment correspondant : Nmin - Mcorr
Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant : Mmax – Ncor

 Combinaisons de calcul

: RPA.99/modifié 2003BAEL.91/modifié 99 :

G + Q ± E ELU : 1.35 G +1.5 Q

0.8 G ± EELS : G + Q

 Détermination des efforts internes :

La détermination des efforts internes dans les poteaux se fera grâce à la méthode des

éléments finis (MEF) en utilisant le logiciel ETABS.
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a) Armatures longitudinales :

D’après le (RPA99version 2003/Art7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à haute
adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique( II) est limité par les
pourcentages suivants :

 Le pourcentage minimal :

Il ne doit pas être inferieur à la valeur suivante :0,8% en zone IIaAmin=0.008(bxh).

 RDC, 1er, 2eme (45x45)  Amin=0.008(45x45)=16.2cm2.

 Étages(3, 4, 5,)(40x40)  Amin=0.008(40x40)=12.8cm2.

 Étages(6,7,8)(35x35)  Amin=0.008(35x35)=9.8cm2.

 Le pourcentage maximal :

3% en zone courante :

 RDC, 1er,2eme(45x45)  Amax= 0.03 (45x45) = 60.75 cm2.

 Étages (3, 4, 5, 6) (40x40)  Amax= 0.03 (40x40) = 48cm2.

 Étages(7,8) (35x35)  Amax= 0.03 (35x35)= 36.75 cm2.

6% en zone de recouvrement :

 RDC, 1er, 2eme (45x45)  Amax= 0.06(45x45) =121.5 cm2.

 Étages(3, 4, 5, ) (40x40)  Amax= 0.06(40x40) = 96cm2.

 Étages(6,7,8) (35x35)  Amax= 0.06 (35x35) = 73.5 cm2.

 Le diamètre minimal des armatures longitudinales est de 12mm

 La longueur minimale des recouvrements est de 40  en zone IIa.

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm, au-
delà de cette valeur il est nécessaire d’introduire une autre barre.

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l'extérieur des zones
nodales (zones critiques).

 La zone nodale est délimitée par le nœud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités
des barres qui y concourent.

Les poteaux sont soumis à un effort normal « N » et à un moment de flexion « M » dans les
deux sens. Donc les poteaux sont sollicités en flexion composéeà l’ELU. Les vérifications sont faites
à l’ELS. Les armatures seront calculées sous l’effet des sollicitations les plus défavorables.

b)Étapes du calcul :

b.1) Calcul des armatures longitudinales à l’ELU :

Pour le calcul des armatures longitudinales ; la section transversale des poteaux est sollicitée de deux
manières différentes :
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 Section partiellement comprimée (SPC) : vérifier les équations suivantes :

et (d- c
'
) ×Nu - Mf 

bcfhb
h

C









 2

'

81,0337,0

ou:

Si eu = 







 C

h

N

M

u

u

2

L’excentricité eu est calculée comme suit : eu=
u

u

N

M

La section est partiellement comprimée Si Le centre de pression C se trouveà l’extérieur du segment délimité
par les armatures.

(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) :

eu = 







 C

h

N

M

u

u

2

Si le centre de pression C se trouve à l’intérieur du segmentlimité par les armatures, l’effort

Normale est un effort de compression :

eu = C
h

N

M

u

u 
2

.

Dans ce cas il faut vérifier en plus l’inégalité suivante :

  .81,0337,0 2
'

'
bcfu fhb

h

c
McdN 










Avec :

Mf : moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.

M f= 







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15,1   etb Pour fissuration durable.

85,015,1   etb Pour fissuration accidentelle.

Nu : effort de compression.

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes :

bu

f

f
fdb

M




2


Si  392,0


 La section est simplement armée (SSA) :

s
d

f
M

stf
A

 
 avec :

s

e
s

f


 

D’où la section réelle est
s

u
stfS

N
AA


 si l’effort est négatif.

 Si la 392,0 section est doublement armée (SDA) :

On calcul:

Ml= bufdb  2


lf MMM 

Avec :

Ml : moment ultime pour une section simplement armée.
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s
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 Section entièrement comprimée (SEC) :

La section est entièrement comprimée si :

 







 c
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






 2

'
' 81,0337,0 .

Deux cas peuvent se présenter :

Si les deux parties nécessitent des armatures comprimées c à d :
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Si la partie moins comprimée ne nécessite pas d’armatures inférieures comprimées c à d
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s

buu
s

fhbN
A

100

100' 
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As = 0.

Avec : .

)
'
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 E tat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.

Etat limite de compression du béton :

MPa15f6,0 28cbcbc  .

Deux cas peuvent se présenter :

Si 
6

h

N

M
e

s

s
s section entièrement comprimée.

Si 
6

h

N

M
e

s

s
s section partiellement comprimée.

 Section partiellement comprimée :

Position de centre de pression
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h d
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ࢉࢅ : est la distance de l’axe neutre au centre de pression « Cp » comportée positivement avec effort normal

ܰ௦௘௥de compression.

C : distance de centre de pression (c) à la fibre la plus comprimée

C = d - ௔݁

Avec : ௔݁ à le signe de ܰ௦௘௥

Siܰ௦௘௥ 0 quelque soitla position du centre de pression à l’intérieur ou à l’extérieur de la section.

Si ܰ௦௘௥











).secint'.(0

).sec'.(0
0

dessuscifigvoirtionlaérieurdelàCdesic

dessuscifigvoirtionladeextérieurlàCdesic

pA

pA

On pose ௦ܻ௘௥= ࢉࢅ + Cp , dy0 ser 

௔݁ = .
2

h
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M
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ser 









En écrivant le bilan des efforts appliquées à la section on montre que « yc » est solution de :

0qpyy c
3
c 

Avec :

)Cd(
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La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante :

On calcul : .
27

p4
q

3
2 

Si  0 on calcul alors : .
p

3

p2

q3
Cos  puis

3

p
a 

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois suivantes :



CHAPITRE VI : EFFORTS ET FERRAILLAGE DES ELEMENTS

132

1) .
3

cosayc 






 
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2) 



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





 120

3
cosayc .

3) 










 240

3
cosayc

Si  0 alors il faut calculer

t = 0,5  a

z = .
3

3

1

z

p
zYt C




 Calcul des contraintes :

Hypothèse caractéristique à l’ELS :

H1 :les sections droites restent planes après déformation, pas de glissement relatif entre l’acier et le béton

H2 : le béton tendu est négligé.

H3 :les matériaux restant dans leur domaine élastique.

ssstsbbc E,E 

D’après le BAEL, en particulier dans les règles CCBAG8, elles permettent d’appliquer

Du béton armé des formules de la résistance des matériaux établis pour des corps homogénéisé.

 Le moment d’inertie de la section est donné par rapport àl’axe neutre :

    .cyAydA15y
3

b
I

2'
ser

'
s

2

sers
3
ser 
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La section rendue homogène c .a. d la section obtenue en négligeant le béton tendu et en amplifiant quinze

fois la section des armatures.

Nous avant alors : K =  tg
I

yN cser (représente la pente K des diagrammes des contraintes).

Les contraintes valent  sersserbc ydnK,Ky  avec n = 15.

Il faut vérifier : bcb 

La section est effectivement partiellement comprimée si 0b  si non on recommence le calcul avec la

section entièrement comprimée.

 Section entièrement comprimée :

La section total homogène est : S= bh + n (As+
'
sA ).

Le moment d’inerties de la section totale homogène :

      .15
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On doit vérifier alors :
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Section homogénéisée de béton.
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Puisque : 2b1b  donc il suffit de vérifier .bc1b 

NS : effort de compression a’ L’ELS.

Ms : Moment fléchissant a’ L’ ELS

Aucune vérification n’est nécessaire pour l’acier (fissuration peu nuisible).

Remarque :

Les résultats numériques de calcul sont regroupés dans les tableaux suivants :

b.3) Calcul des armatures transversales :
Les armatures transversales des poteaux sont calculées par la formule :

஺೟

௧
=

ఘ×௏ೠ

௛భ×௙೐
(RPA99version 2003/Art 7.4.2.2)

Vu : l'effort tranchant de calcul

h1 : hauteur totale de la section brute

fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale

 : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant; il est pris égal à

2,50 si l'élancement géométrique g dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le
cas contraire.

t : espacement des armatures transversales ; Par ailleurs la valeur maximum de cet espacement est fixée
comme suit:

max
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h d
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bc
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 dans la zone nodale :

t  min (10l, 15cm) en zone II

 dans la zone courante :

t' 15 l en zone II

1 : est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau

- La quantité d'armatures transversales minimaleAt/t.b1 en % est donnée comme suit:

Si g 5 : 0,3%

Si g3 : 0.8%

Si 3g<5 : interpoler entre les valeurs limites précédentes

g est l'élancement géométrique du poteau.











b

l
ou

a

l ff
g

a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée,

lf : la longueur de flambement du poteau.

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de 10

tmin ;
 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminéesverticales en nombre et diamètre suffisants (

 cheminées> 12cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des
poteaux.

 Rôle des armatures transversales : Il consiste à remplir les fonctions suivantes :

 Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures longitudinales.
 Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.
 Maintenir les armatures longitudinales.
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 Calcul des armatures

Section
(cm²)

Effort normal
(KN)

Moments
(KN.m)

Situation Natur
e

Asc
(cm²)

Ast
(cm²)

Amin

(cm2)

Aadopte

(cm2)

Choix

de A

Zone I
(45x45) Nmax =1945

M2corr=-1.33

Courante SEC

0 0

16.2 20.36

4HA16
+

6HA14

M3corr =-2.84 0 0

Nmin =255.05 M2corr=0.917

Accidentelle SEC

0 0

M3corr=-1.37 0 0

NCorr =746 M2max=37.44 Accidentelle
SEC

0 0

NCorr =1111.8 M3max==68.85 Courante 0 0

Zone II
(40x40) Nmax = 1225.17

M2corr=-1.41

Courante SEC

0 0

12.8 18.48 12HA14

M3corr==-7.36 0 0

Nmin = 172.88 M2corr==26.66

Accidentelle

SEC 0 0

M3corr==15.85 0 0

NCorr =425.76 M2max==42.21

Accidentelle SEC

0 0

NCorr =383.38 M3max=64.63 0 0

Zone III
(35x3 5)

Nmax = 620.67 M2corr==1.12

Courante SEC

0 0

9.8 12.32 8HA14

M3corr=-23.76 0 0

Nmin =14.94 M2corr==5.62

Accidentelle SPC

0 0.25

M3corr==6.43 0 0.30

NCorr =100.45 M2max==37.41 Accidentelle
SPC

0 1.73

NCorr =137.63 M3max=54.20 Courante 0 3.30

Tableau VI.A.2:Ferraillage des poteaux a l’ELU suivant les deux sens.

c) VérificaTions à l’ELU :

1-Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221):

Zone I : lR = 50 фl= 50 x 1.6 = 80 cm. 

Zone II : lR= 50 фl= 50 x 1.4 = 70 cm 

Zone III : lR= 50 фl= 50 x 1.4 = 70 cm. 
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2)Délimitationdelazonenodale: (Art 7.4.2.2 de RPA 99 modifie 2003).

 Au niveau des poutres :

L’ = 2 x h.

h : Hauteur de la poutre.

 Au niveau des poteaux :

h’ = max = (he/6 ; b1 ; h1 ; 60 cm).

b1, h1 : Dimensions du poteau.

he :Hauteur entre nu des poteaux.

 Poteaux de RDC et autres niveaux :

h’ = max = (261/6 ; 45 ; 45 ; 60 cm)= 60 cm.

3- Vérification au cisaillement : (RPA Art 7-4-3-2)

Niveau Vu b (cm) d (cm) ℷ g ρd bu࣎ tb Vérification

RDC 18.54 45 42 6.08 0,075 0.09 1,875 OK

1; 2 44.84 45 42 4.76 0,04 0.23 1 OK

3 ; 4; 5 43.60 40 37 5.35 0,075 0.29 1,875 OK

6; 7; 8 40.49 35 32 6.12 0,075 0.36 1,875 OK

Tableau VI.A.3:Vérification des efforts tranchants dans les poteaux.

d) Vérifications à l’ELS :

d.1) Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99):

Les vérifications seront résumées dans le tableau suivant

Figure VI.A. .Délimitation de la zone nodale
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Section
(cm²)

Combinaiso Ns

(KN)

Ms

(KN.m)
eS

(m)
h/6
(m)

Nature
Amin
Cm²

A adoptée
Cm² OBS

Zone I
(45x45

Nmax-Mcor 1413.21 -2.04 -0,001 0,075 SEC
5,55

20.36 OK

Nmin-Mcor 511.52 -9.18 -0,017 0,075 SEC
4,98 20.36

OK

Ncor-Mmax 810 49.55 0,061 0,075 SEC
17,94 20.36

OK

Zone II
(40x40

Nmax-Mcor 891.28 -5.33 -0,005 0,067 SEC
4,18

18.48 OK

Nmin-Mcor 306.6 -13.64 -0,044 0,067 SEC
3,36 18.48

OK

Ncor-Mmax 384.47 37.89 0,098 0,067 SEC
0 18.48

OK

Zone III
(35x35)

Nmax-Mcor 452.96 17.19 0,037 0,058 SEC
6,85

12.32 OK

Nmin-Mcor 33.74 5.28 0,156 0,058 SPC
0

12.32 OK

Ncor-Mmax 100.53 39.42 0,392 0,058 SPC
1,08

12.32 OK

Tableau VI.A.4:Vérification de la condition de non fragilité.

d.2) Vérification des contraintes a l’ELS

 Etat limite de compression du béton :

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max du béton et de

l’acier afin de les comparer aux contraintes admissible.

Les résultats sont représentés dans les tableaux suivants :
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Section
(cm2 )

Ns

(KN)
Ms (KN.m)

N
a

tu
re

Asc
(cm2 )

Ast
(cm2 )

b࣌

(Sup)

b࣌

(Inf)

st

(Sup)

st(I

nf)
bc obs

Zone I
(45x45)

1413.23
M2= -0.97 SEC

7.10 7.10
6.3 6.4 94 95.4

15 OK

M3=-2.04 6.2 6.4 93.3 96.1

511.52
M2= -9.18 SEC

7.10 7.10
1.8 2.8 27.9 40.6

15 OK
M3=-3.47 2.1 2.5 31.9 36.7

769.5 M2= 13.98 SEC
7.10 7.10

4.2 2.7 61.2 41.9
15 OK

810 M3=49.60 6.3 1 8.6 20

Zone II
(40x40)

891.28
M2= -1.11 SEC

6.60 6.60
4.9 5.1 73.8 76

15 OK
M3= -5.31 4.6 5.4 69.8 80

306.59
M2=-13.64 SEC

6.60 6.60
0.7 2.7 12.7 38.8

15 OK

M3=-4 1.4 2 21.9 29.6

430 M2=20.33 SPC
6.60 6.60

3.9 0.9 55.6 16.7
15 OK

384 M3=37.89 5.1 0 69.4 -6.7

Zone III
(35x35)

452.96
M2=0.84 SEC

4.62 4.62
3.4 3.2 51 48.6

15 OK
M3=-17.18 1.4 5.3 25.6 74.1

33.73
M2=5.28 SPC

4.62 4.62
1 00 12.7 -10.8

15 OK
M3=-1.72 0.1 0.4 1.3 6.1

111.4 M2=21.93 SPC
4.62 4.62

4.2 0 51.10 -63.4
15 OK

100.53 M3=39.43
7.5

0
83.2

-195.6

Tableau V.A.5:Vérification des contraintes a l’ELS.

e) Armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées dans le but de confiner les armatures longitudinales, et éviter
l’éclatement du béton. Elles sont calculées à l’aide de la formule suivante :

e

ut

fb

T

St

A






1

1
……………………… (RPA99version 2003/Art 7.4.2.2)

Avec :

Tu : effort tranchant de calcul.
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b1 : hauteur total de la section brute.

ƒe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

1ρ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

1 =2.5 si l’élancement géométrique dans la direction considérée estg 5.

1 =3.75 dans le cas contraire.

L’élancement g est donné par la relation :
a

l f

g  ou
b

l f

g 

If:La longueur de flambement des poteaux.

St: espacement des armatures transversales.

a, b: dimensions de la section droite du poteau.

Lf = 0.707 x L0

l0=391 cm pour les poteaux du RDC.
l0 =306 cm pour les Poteaux des étages courants.

Espacement des armatures transversales :

Selon le RPA99/2003 ;la valeur maximale de l’espacement St des armatures transversales est fixée comme
suit :

 Poteaux (45x45) :

1-Poteaux de Rdc

݈݂ = 0.7 × 3.91 = 2.737�݉ �

=ߣ
݈݂

ܽ
=

2.737

0.45
= 6.08

<ߣ 5�݀ ݊݋ =ߩܿ� 2.5

௨ܶ=18.54 KN

 En zone nodale :

St ≤ min (10 Фl
min,15 cm) en zone IIa.

Soit:St = 10cm
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e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 10

4000045

1054.185.2 3





= 0.25cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

 En zone courante :

St ≤ 15 Ф.

Soit : St= 15cm.

e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 15

4000045

1054.185.2 3





= 0.38cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

2-Poteau de 1ere et 2éme étage

݈݂ = 0.7 × 3.0.6 = 2.142�݉ �

=ߣ
݈݂

ܽ
=

2.142

0.45
= 4.76

>ߣ 5�݀ ݊݋ =ߩܿ� 3.75

௨ܶ=44.84 KN

 En zone nodale :

St ≤ min (10 Фl
min, 15 cm) en zone IIa.

Soit: St = 10cm

e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 10

4000045

1084.4475.3 3





= 0.92cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

 En zone courante :

St ≤ 15 Ф.

Soit : St= 15cm.

     Où Ф1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

D’où :
e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 15

4000045

1084.4475.3 3





= 1.38cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

 Poteaux (40x40) :
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݈݂ = 0.7 × 3.0.6 = 2.142�݉ �

=ߣ
݈݂

ܽ
=

2.142

0.40
= 5.35

<ߣ 5�݀ ݊݋ =ߩܿ� 2.5

௨ܶ=43.60 KN

 En zone nodale :

St ≤ min (10 Фl
min , 15 cm)

Soit : St = 10cm

e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 10

4000040

106.435.2 3





= 0.68cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

 En zone courante :

St ≤ 15 Ф.

Soit : St=15cm.

     Où Ф1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

D’où :
e

ut

fb

Tρ

St

A






1

1
At = 15

4000040

106.435.2 3





= 1.02cm²

Soit: At = 4HA8 = 2.00cm2

Poteaux (35x35)

݈݂ = 0.7 × 3.0.6 = 2.142�݉ �

=ߣ
݈݂

ܽ
=

2.142

0.35
= 6.12

<ߣ 5�݀ ݊݋ =ߩܿ� 2.5

௨ܶ=40.49 KN

 En zone nodale :

St ≤ min (10 Фl
min , 15 cm)

Soit : St = 10cm
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e

ut

fb

T

St

A






1

1
At = 10

4000035

1049.405.2 3





= 0.72cm²

Soit : At = 4HA8 = 2.00cm2

 En zone courante :

St ≤ 15 Ф.

Soit : St=15cm.

     Où Ф1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

D’où : At = 15
4000035

1049.405.2 3





= 1.08cm²

Soit: At = 4HA8 = 2.00cm2

f) Vérification de la quantité d’armatures transversales :(RPA2003/Art 7.4.2.2)

La quantité d’armatures transversales est donnée comme suit :

Si g  5 …………………………At
min = 0.3% St × b1

Si g≤ 3 …………………………At
min = 0.8% St × b1

Si 3 <g < 5…………………….Interpoler entre les deux valeurs précédentes.

Avec :

g : L'élancement géométrique du poteau

b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée.

En zone nodale (St =10cm) :

Poteaux de RDC (45×45) cm2 …… At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×45= 1.35cm2.

Poteaux de 1ére et 2émeétage (45×45) cm2 …… At
min= 0.36%×St×b = 0.0074 ×10 ×45= 1.62cm2.

Poteaux de (40×40)cm2 .........At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×40= 1.2 cm2.

Poteau de (35×35)cm2 .........At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×35= 1.05 cm2.

En zone courante(St =15cm):

Poteaux de RDC (45×45) cm2 …… At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×15 ×45= 2.025cm2.

Poteaux de 1ére et 2émeétage (45×45) cm2 … At
min = 0.36%×St×b = 0.0036 ×15 ×45 =2.43 cm2.

Poteaux de (40×40) cm2 .........At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×15×40 = 1.80 cm2.

Poteau de (35×35) cm2 .........At
min = 0.3%×St×b = 0.003 ×15×35 = 1.575 cm2.
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45x45 40x40 35x35

RDC 1,2 3, 4, 5 6, 7, 8

Efforts tranchants(KN) 18.54 44.84 43.60 40.49

Elancement géométrique l g 6.08 4.76 5.35 6.12

Coefficient correcteur ρ1 2.5 3.75 2.5 2.5

At zone nodale (St = 10 cm) cm² 0.25 0.92 0.68 0.72

At zone courante (St = 15 cm) cm² 0.38 1.38 1.02 1.08

At min zone nodale (St = 10 cm) cm² 1.35 1.62 1.2 1.05

At min zone courante (St = 15 cm) 2.025 2.43 1.8 1.575

Ferraillage adopté sur les 2 zones
(cm2) 3.14 3.14 2.01 2.01

Choix de At
2 cadres

(HA10)

2 cadres

(HA10)

2 cadres

(HA8)

2 cadres

(HA8)

Tableau V.A.6 : Sections des armatures transversales.

Conclusions:

Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures As (min)
correspondante recommandée par le règlement « RPA.99-V 2003 »en zone II

NIVEAU Section
(cm²)

Armatures
longitudinaux

Zone I RDC, 1,2 45x45 4 HA16+8HA 14

ZoneII 3,4,5 40x40 12HA14

ZoneIII 6,7,8 35x35 8HA14

Tableau V.A.7: Ferraillage finale des poteaux
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 Poteaux (40X40)

La section totale est de 12HA14 = 18.48 cm² > As min= 12.80 cm².

Conclusion :

 Poteaux (45X45)

La section total est de 8 HA14 + 4HA16 = 20,36 cm² > As min= 20 cm².
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 Poteaux (35X35)

La section totale est de 12HA14 = 18.48 cm² > As min= 12.80 cm².
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IV-B : ferraillage des poutres

Les poutres sont des éléments en béton armé reliant les poteaux entre eux, dans les deux sens formant
ainsi des portiques longitudinaux et transversaux .On distingue les poutres principales, et les poutres
secondaires.

Les poutres sont ferraillées en flexion simple ceci en tenant compte de la combinaison la plus
défavorable au niveau des appuis ainsi que la combinaison à l’ELU en travée.

Recommandation de RPA Pour le ferraillage des poutres :

1-Armatures longitudinales :

a) Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur tout la longueur de la poutre est de :
0.5 % en tout section.

 Poutres principales de (30×45) : Amin = 0,005 × 30 × 45= 6.75cm2.
 Poutres secondaires de (30×35) : Amin = 0,005 × 30 × 35 = 5,25 cm2.
 Poutres secondaires de (25×30) :Amin = 0,005 × 25 × 30 = 3.75 cm2.

b) Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :

 4%en zone courante.

 6%en zone de recouvrement.

Poutres principales :Amax= 0,04 544530  cm 2(en zone courante).

Amax= 0,06 2814530 cm (en zone de recouvrement).

Poutres secondaires :Amax= 0,04 .423530 2cm (en zone courante).

Amax= 0,06 .633530 2cm (en zone de recouvrement).

Poutres de chainage : Amax= 0,04 544530  cm 2(en zone courante).

Amax= 0,06 2814530 cm (en zone de recouvrement).

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 en zone IIa.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de rive et d’angle

doit être effectué avec des crochets à 90°.

 On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois
cadres par nœud.

Remarque : Les nœuds de portiques doivent être convenablement ferraillés par des
armatures transversales en forme de U avec alternance.

2-Armatures transversales :

 Les quantités minimale des armatures transversales est de :

At≥ 0,003x St x b

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

 St= min 







min12,

4

h
en zone nodale.
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 St
2

h
 en zone de recouvrement.

Avec : min : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures transversales

 Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de l’appui ou

de l’encastrement.

 Disposition constructive :

Conformément auCBA 93annexe E3, concernant la détermination de la longueur deschapeaux et
barres inferieures du second lit, il y’a lieu d’observer les recommandationssuivantes qui stipulent
que :

1/5 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agi

d’un appui n’appartenant pas à une travée de rive.

1/4 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

 Remarque : Les armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de
l’appui.

 Les situations à considérer : Les armatures seront calculées à l’état limite ultime « ELU »
sous l’effet des sollicitations les plus défavorables et dans les situations suivantes :

Situation
Béton Acier (TYPE 1 FeE400)

b Fc28 (Mpa) fbu (MPa) s Fe (MPa) s (MPa)

Durable 1,5 25 14,167 1,15 400 348

Accidentelle 1,15 25 18.47 1 400 400

Tableau VI.B.1 :Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle.

3-Etapes de calcul à L’ELU:

Le calcul du ferraillage sera mené en suivant le méthode suivante :

1-Calcul du moment réduit :

bu
2fbd

M


fbu=
b

28cf85,0



2-Calcul du moment réduit ( l ) :

h

As

b

d AN

'
sA

AM
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a) si 392,0  la section est simplement armée (SSA).la section ne comprendra que les aciers

tendus alors :

Ast=
s

u

d

M


.

b) 392,0b   la section est doublement armée

'
sA

M= MMl 

bu
2

ll fbdM  et lMMM 

Finalement :

s
'

sl

r
2s1ss

)cd(

M

d

M
AAA







 b

 Armatures comprimées :
s

'

'
s

)cd(

M
A






Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants

Asc

Ast

M
=

AN

Ast1

Ml +
M

d-c’

Ast2

b b b

c

c’

h

As

b

d AN
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 Ferraillage des poutres principales (30x45)

Mumax

(KN.m)
Situation μ Obs Β 

Ast
(cm2)

Amin
(cm2)

A
adopté
(cm2)

Ferraillage

Zone I

Travée 79.26 ELU 0,105 SSA 0.944 5.76

6.75

6.88 3HA14+2HA12

Appui 117.72 ACC 0,120 SSA 0.936 7.50 8,01 3HA14+3HA12

Zone II

Travée 67,10 ELU 0,089 SSA 0.953 4.82

6.75

6.88 3HA14+2HA12

Appui 99.55 ACC 0,101 SSA 0.946 6.27 8,01 3HA14+3HA12

Zone III

Travée 76.57 ELU 0,101 SSA 0.946 5.55

6.75

6.88 3HA14+2HA12

Appui 105.64 ACC 0,107 SSA 0.943 6.68 8,01 3HA14+3HA12

Tableau VI.B.2 : Ferraillage des poutres principales.

 Ferraillage des Poutres Secondaires (30x35) :

Mumax

(KN.m)
Situation μ Obs Β 

Ast
(cm2)

Amin
(cm2)

A adopté
(cm2)

Ferraillage

Zone I

Travée 22.63 ELU 0,051 SSA 0.974 2.08
6.75

3.38 3HA12

Appui 53,9 ACC 0,094 SSA 0.951 4.44 6.77 3HA12+3HA12

Zone II

Travée 31,56 ELU 0,072 SSA 0.963 3.37

5,25

3.38 3HA12

Appui 70,68 ACC 0,124 SSA 0.934 5.93 6.77 3HA12+3HA12

Zone III

Travée 34,72 ELU 0,079 SSA 0.958 3.25

5,25

3.38 3HA12

Appui 72,58 ACC 0,127 SSA 0.932 6.10 6.77 3HA12+3HA12

TableauVI.B.3 : Ferraillage des poutres secondaires
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 Ferraillage desPoutresde chainage (25x30) :

Mumax

(KN.m) Situation μ Obs Β 
Ast

(cm2)
Amin
(cm2)

A adopté
(cm2) Ferraillage

Zone I

Travée 3,93 ELU 0,012 SSA 0.994 0.42

3.75

3.38 3HA12

Appui 10,13 ACC 0,025 SSA 0.988 0.80 3.38 3HA12

Zone
II

Travée 9.70 ELU 0,031 SSA 0.984 1.05

3.75

3.38 3HA12

Appui 16.55 ACC 0,040 SSA 0.980 1.57 3.38 3HA12

Zone
III

Travée 5,34 ELU 0,017 SSA 0.992 0.57

3.75

3.38 3HA12

Appui 12,21 ACC 0,030 SSA 0.985 0.96 3.38 3HA12

Tableau VI.B.4 : Ferraillage des poutres de chainage

 Vérifications à l’ELU :

 Vérification de la condition de non fragilité

e

28t
mins

f

f
bd23,0AA  .

Poutres principales de (30x45) :

.52.1
400

1,2
423023,023,0 228

min cm
f

f
bdA

e

t 

D’ou ²52,101.8 min cmAAS   Condition vérifiée

Poutres secondaires de (30x35):

.15.1
400

1,2
323023,023,0 228

min cm
f

f
bdA

e

t 

D’ou ²15,177.6 min cmAA S   Condition vérifiée

Poutres de chainage (25x30):

.82.0
400

1,2
272523,023,0 228

min cm
f

f
bdA

e

t 
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D’ou ²82.038.3 min cmAA S   Condition vérifiée

 Justification sous sollicitation d’effort tranchant :(BAEL91.art A.5.1)
Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état ultime, cette

justification est conduite à partir de la contrainte tangente « u » , prise conventionnellement

égale à :

bd

Tmax
u

u  max
uT : Effort tranchant max à L’ELU.

Poutres principales MPAu 14.1
42.03.0

1071.143 3











Poutres secondaires MPAu 68.0
32.03.0

1087.65 3











Poutre de chainage : MPAu 22.0
27.03.0

1096.17 3











 Etat limite ultime du béton de l’âme :(BAEL91.art A.5.1.21)

Dans le casou la fissuration est peut nuisible la contrainte doit vérifier :

.35.45,
2,0

min 28 MPaMPa
f

b

c

u














Poutres principales
MPau 14.1

< 4.35MPa ………La condition est vérifiée.

Poutres secondaires MPau 68.0 < 4.35MPa ………La condition est vérifiée.

Poutre de chainage ; MPau 22.0 < 4.35MPa ………La condition est vérifiée.

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales : (BAEL91.art A.5.1.32)

Lorsqu’au droit d’un appui : 0
0,9d

M
T u

u  , on doit prolonger au-delà de l’appareil de l’appui, une

section d’armatures pour équilibrer un moment égale à :

0,9d

M
T u

u


D’ou .
d9,0

M
V

f

15,1
A u

u

e

s 









Poutres principales 074.167
0.420,9

117.72
143.71 


 .
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Poutres secondaires 008.252
0.320,9

91.57
87.65 




Poutre de chainage 026.57
0.270,9

18.28
96.17 




Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

 Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis :

b

28c
uu

fbd9.0
40,0TT




 ……………… (BAEL91.art A.5.1.32)

Poutres principales kNu 756
1.5

10250.3.4200.9
4.0TkN71.431T

3

u 




Poutres secondaires KNxkN u 576
1.5

10250.30.320.9
4.0T85.68T

3

u 




Poutres de chainage KNxkN u 486
1.5

10250.30.270.9
4.0T96.17T

3

u 




f) Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres : BAEL 91ArtA. 6.1, 3

28

26.0
tsese

f  MPa83.21,25,16.0 2 

Avec :

:U i Périmètre minimal circonscrit à la section droite des barres.

Poutres principales

3HA12+3HA14=(3 x 3.14 x1.2 )+(3x3.14x1.4)= cmU i 50.24

sese MPa  







49.1
255.0420.09,0

107.143 3
max

……………Condition vérifiée

Poutres secondaires

3HA12+3HA12 cmU i 60.22

sese MPa  







89.0
226.0320.09,0

1085.68 3
max

……………Condition vérifiée

Poutres de chainage

3HA12=3x 3.14 x 1.2= mU i 30.11




i

max
u

se
Ud9,0

T
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sese MPa  







65.0
1130.0270.09,0

1096.17 3
max

……………Condition vérifiée

g) Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

su

e
s

x4

f
l




 avec 835.2xfx6.0 28t

2
ssu  MPa

Pour les Φ12 : sl =42.33 cm.

Pour les Φ14 : sl =49.38 cm.

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée

mesurée hors crochet est au moins égale à « 0.4 sl » pour barre à haute adhérence.

Pour les Φ12 : sl =16.93 cm.

Pour les Φ14 : sl =19.75 cm.

On prend lc =20cm

 Calcul des armatures transversales :

Selon le BAEL91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier :











10
,,

35
min

bh
lt =min (1.38 ; 1.2 ; 3)

Soit mm
t

8

On choisira 1 cadre + 1 étrier At=4HA8 =2.01 cm²

 Calcul des espacements:

Poutres principales :

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

 cmSt 30;4.14;25.11min

Soit St=8cm.

 Zone courante :
2

h
S '

t 
2

45' tS = 22.5cm

Soit St=15cm

Poutres secondaires

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

 cmSt 30;4.14;75.8min

Soit St=8cm.

 Zone courante :
2

h
S '

t 
2

35' tS = 17.5cm

Soit St=15cm
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Poutresde chainage

 Zone nodale : 







 cm30,12,

4

h
minS Lt

 cmSt 30;4.14;50.7min

Soit St=7cm.

 Zone courante :
2

h
S '

t 
2

30' tS = 15cm

Soit St=15cm

 Délimitation de la zone nodale :

L’=2h

h’=max








cm60,h,b,
6

h
11

e

h : hauteur de la poutre.
b1 et h1 : dimensions du poteau.
he : hauteur entre nus des poutres.

On aura :

L’=245=90 cm poutre principales.
L’=2x35=70cm poutre secondaire.
L’=2x30=60cm poutre de chainage

Remarque :
Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui ou de l’encastrement.

 Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est :

(article7.5.2.2RPA99version2003)

min
tA de la poutre principale dans la zone courante

cmAt 35.13015003,0min 

Poutre

P
ot

ea
u

L’
h

h’

bSA tt 003,0min 

Figure VI.B. .Délimitation de la zone nodale
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant:

Poutres principales poutres secondaires poutre de chainage

Zone courante Zone nodale Zone courante Zone nodale
Zone
courante

Zone nodale

Espacement
maximal

St
15 8 15 8 15 7

La largeur b 30 30 30 30 25 25

At min 1,35 0,72 1,35 0,72 1,125 0,525

As adoptée
Cadre + étrier

(HA8)
Cadre +

étrier (HA8)
Cadre + étrier

(HA8)
Cadre +

étrier (HA8)
Cadre + étrier

(HA8)
Cadre +

étrier (HA8)

Tableau IV.B.5 Récapitulatif de la quantité des armatures transversales

 Vérification des contraintes à l’ELS :

Poutres principales :

Ms

(KNm)
As

a l’ELU ρ1 β1 α1
σst

(MPa)
σbc(MPa)

ഥbc(MP࣌

a)
obs.

Zone I
Travée 57.16 6.86 0.54 0.890 0.330 223 7.30 15 vérifiée

Appui 80.45 8.01 0.63 0.883 0.351 271.3 9.80 15 vérifiée

Zone II
Travée 48.67 6.86 0.54 0.893 0.321 189.8 6.30 15 vérifiée

Appui 71.57 8.01 0.63 0.886 0.342 241 8.70 15 vérifiée

Zone
III

Travée 55.95 6.86 0.54 0.893 0.321 218 7.20 15 vérifiée

Appui 76.06 8.01 0.63 0.886 0.342 256 9.30 15 vérifiée

Tableau IV.B.6 :Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS.
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Poutres secondaires :

Ms

(KNm)
As

a l’ELU ρ1 β1 α1
σst

(MPa)
σbc(MPa) ഥbc(MPa)࣌ obs.

Zone
I

Travée 16.47 3.38 0.35 0.908 0.276 167.7 4.3 15 vérifiée

Appui 18.11 6.77 0.70 0.878 0.375 95.2 3.7 15 vérifiée

Zone
II

Travée 22.97 3.38 0.35 0.908 0.276 223.9 6 15 vérifiée

Appui 26.72 6.77 0.70 0.878 0.375 140.5 5.4 15 vérifiée

Zone
III

Travée 25.28 3.38 0.35 0.908 0.276 257.5 6.6 15 vérifiée

Appui 34.53 6.77 0.70 0.878 0.375 181.5 7 15 vérifiée

Tableau IV.B.7:Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS.

Poutres de chainage

Ms

(KNm)
As

a l’ELU ρ1 β1 α1
σst

(MPa)
σbc(MPa) ഥbc(MPa)࣌ obs.

Zone I
Travée 2.81 3.38 0.50 0.893 0.321 34.5 1.1 15 vérifiée

Appui 4.82 3.38 0.50 0.893 0.321 59.1 1.9 15 vérifiée

Zone
II

Travée 3.86 3.38 0.50 0.893 0.321 47.3 1.5 15 vérifiée

Appui 6.19 3.38 0.50 0.893 0.321 75.9 2.4 15 vérifiée

Zone
III

Travée 6.98 3.38 0.50 0.893 0.321 85.6 2.7 15 vérifiée

Appui 11.49 3.38 0.50 0.893 0.321 140.9 4.4 15 vérifiée

Tableau IV.B.8:Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS.

 Etat limite de déformation
La flèche développée au niveau de la poutre doit être inferieure par rapport à la flèche

admissible pour ne pas nuire à l’aspect fonctionnel de l’ouvrage.

Calcul de la flèche
Le calcul sera conduit pour la plus grande travée dans les deux sens.

Sens transversale : la flèche admissible :

mm
L

f 7.8
500

4350

500


Sens longitudinale : la flèche admissible :

mm
L

f 6.10
500

5320

500

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La valeur de la flèche est :

f
I.E.10

L.M
f

fv

2
s 


Avec : Ev : module de déformation différé du béton.

MPa86.10818253700f3700E 33
28c 

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




.1

I.1,1
I 0

f

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

















































 
2

s

32

s

2

s

3

0 'c
2

h
A15

12

bh
c

2

h
Ac

2

h
A15

12

bh
I

Calcul des coefficients


















0;
f..4

f.75,1
1max

0084.0

.5

f02.0

28ts

28t

28t

v

 : Le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (% d’armature)

d.b

A

0



La contrainte dans les aciers tendus :

A.d.

M

1

s
s




(Voir l’état limite de résistance du béton à la compression)

 Les résultats sont représentés dans les tableaux suivants :

MS
(KN.m)

L
(cm)

Ev

(Mpa)
AS

(cm) v
s

(Mpa)
µ

Io
(cm4)

Ifv
(cm4)

ƒ
(mm)

obs.

57.16 532 10818,87 6.88 0,54 0.015 222.61 0,989 267054,3 289278,46 5.169 vérifiée

Tableau VI.B.9 Vérification de la flèche dans les poutres Principales

MS
(KN.m)

L
(cm)

Ev

(Mpa)
AS

(cm) v
s

(Mpa)
µ

Io
(cm4)

Ifv
(cm4)

ƒ
(mm)

obs.

25.28 435 10818,87 3.38 0.35 0,024 257.40 0,996 117847,17 126604,21 5.223 vérifiée

Tableau VI.B.10 Vérification de la flèche dans les poutres secondaires
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MS
(KN.m)

L
(cm)

Ev

(Mpa)
AS

(cm) v
s

(Mpa)
µ

Io
(cm4)

Ifv
(cm4)

ƒ
(mm)

obs.

6.98 425 10818,87 3.38 0,50 0.016 85,64 0,989 63550,8 68762,978 2.655 vérifiée

Tableau VI.B.11 Vérification de la flèche dans les poutres de chainage

Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des chapeaux barres
inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que :

 La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale

et des A
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui

n’appartenant pas à une travée de rive.

 A
4

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui

intermédiaire voisin d’un appui de rive.
 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée jusqu’

aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus égale à
10

1

de la portée.

 Conclusion :

 Le ferraillage des poutres est récapitulé dans le tableau suivant :

Armatures longitudinales Armatures transversales

En travée Aux appuis Zone courante Zone nodale

Poutres principales 3HA14+2HA12 3HA12+3HA14
Cadre+étrier HA8

( St=15cm )
Cadre+étrier HA8

( St=8cm )

Poutres secondaires 3HA12 3HA12+3HA12
Cadre+étrier HA8

( St=15cm )
Cadre+étrier HA8

( St=8cm )

Poutres de chainage 3HA12 3HA12
Cadre+étrier HA8

( St=15cm )
Cadre+étrier HA8

( St=7cm )

Tableau VI.B.12: Récapitulatif de Ferraillage des poutres principales et secondaire.
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 Poutre principale

Aux appuis

En travées
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 Poutre secondaire

Aux appuis

En travées
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VI-C: Ferraillage des voiles

VI-C-1. Introduction :
Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et à des
forces horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en
flexion composée sous l’action des sollicitations verticales
dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges d’exploitations (Q), ainsi sous l’action
des sollicitations horizontales dues aux séismes (E).

Zone I : comportant les voiles du RDC ,1er , et 2eme étages .
Zone II : comportant les voiles du 3eme,4eme, et 5eme étages .
Zone III : comportant les voiles du6éme et 7émeet 8eme étages.

Les trumeaux sont sollicités en général en flexion composée avec effort tranchant, donc il faut
disposer le ferraillage suivant :
1- Armatures verticales :

a. Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets à 90°. La
jonction des armatures entre les différents niveaux se fait par simple recouvrement
(sans crochet).

b. Le ferraillage minimum de la zone tendue des voiles et de 0,2 % .
c. L’espacement des armatures verticales doivent être réduit de moitie sur une distance de

10

l
à chaque extrémités des trumeaux et au plus égale à 15 cm.

d. Les barres verticales des zones extrêmes sont confinées par des cadres horizontaux
dont l’espacement et inférieur à l’épaisseur des voiles formant ainsi les potelets.

2- Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent être munie de crochets à 90 ayant une longueur de 10Ø.
3- Règles communes aux Armatures verticales et horizontales :

a. Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est
donné comme suite :

- Dans les différentes sections des voiles  0,15 %
- en zone courante  0,10 %
b. L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des

deux valeurs suivantes :
                   S ≤ 1,5 e 
                   S ≤ 30 cm  

Avec : e : épaisseur du voile.
c. Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingle par mètre

carré. Dans chaque nappe, les armatures horizontales doivent être disposées vers
l’extérieur.

d. Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des armatures

des potelets) ne devrait pas dépasser
10

1
de l’épaisseur du voile.

e. Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :
- 40Ø pour les armatures situées dans les zones ou le signe des efforts est réversible.
- 20Ø pour les armatures situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons possible de charges.
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Combinaisons d’action :
Les combinaisons d’actions accidentelles et d’actions permanentes à prendre en compte dans le
calcul du ferraillage sont données comme suit :

▪ Selon le BAEL  91  








QGE.L.S

Q1.5G1.35E.L.U

 ▪ Selon le RPA 99/ 2003   








EG0.8

EQG

Figure V.C.1 :La numérotation des voiles dans l’ETABS.

VI-C-2.Ferraillage des voiles :
La méthode RDM est celle utilisée pour le calcul du ferraillage, elle se fait pour une bande de

largeur (d).
A- Exposé de la méthode :

Cette méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations

les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :
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dd

max

max
1

I

VM

B

N
max

σ


 et
I

'VM

B

N
min

σ




Avec B : section du béton
I : moment d’inertie du trumeau

V et V’: bras de levier ; sachant que
2

voile
L

'VV 

Remarque : Le digramme des contraintes sera tiré directement du fichier résultats
Le diagramme des contraintes sera découpé en bandes de largeur (d) qui est donnée par la formule

suivante : 







 c

e L
3

2
;

2

h
mind

Avec he : hauteur entre nus du plancher du voile considéré
Lc : la longueur de la zone comprimée

L

min
σ

max
σ

max
σ

c
L 




L t : longueur tendue = L - Lc

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes des
contraintes.
Le ferraillage des voile sera calculé en fonction de la nature de la section à considérer , on
distingue les sections suivantes :

 Section entièrement comprimée :

• ed
2

σ
max

σ
N

1

i 




• ed
2

σσ
N

21

1i 




Avec :( e) l’épaisseur du voile.

 Section partiellement comprimée :

ed
2

σ
max

σ
N

1

i 




 section entièrement tendue :

i i+1

d d d

max

min
1

2

e.d
2

σ
N 1

1i 
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1
ed

2

σσ
N 1max

1 




ed
2

σσ
N 21

2 




e : épaisseur du voile

B-. Armatures verticales :

 Section entièrement comprimée :

La section d’armature d’une section entièrement comprimée est égale à :

B : section du tronçon considéré ;

Situation accidentelle : s = 400 Mpa ; bcf = 18.48 Mpa

Situation courante : s = 348 Mpa ; bcf = 14.20 Mpa

 Section partiellement comprimée

s10

i
v

σ

N
A 

10s : Contrainte de l’acier à 0,2 % = 348 MPa

 Section entièrement tendue

A l’ELU :
s10

v
σ

Nu
A 

s10σ =
s

e

γ
f : contrainte de l’acier à 1 % = 348 MPa

A l’ELS :
s

s

σ

N
Av 

Avec :

 tjes ηf;110f
3

2minσ  Pour une fissuration préjudiciable

 tjes ηf;90f
2

1minσ  Pour une fissuration très préjudiciable

η =1,6 pour les barres de HA de diamètre au moins égal a 6mm

C. Armatures minimales :

 Section entièrement comprimée

mlcmA /4 2
min  (Art A.8.1, 21BAEL91).

s

bci
vi

σ

fBN
A




d1 d2

max

min


-
-
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%5.0%2.0 min 
B

A
(Art A.8.1, 21BAEL91).

 Section entièrement tendue ou partiellement comprime.

minA
e

t28

f

Bf
(Condition non fragilité BAEL art A4.2.1).

minA B0.002 (Section min du RPA art 7.7.4.1).

B : section du tronçon considéré

D-.Prescriptions réglementaires (RPA 99 /2003) :

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est cité
précédemment, on retient les valeurs suivantes :

Globalement dans la section du voile B0.15%AetA hv 

Zone courante : B0.10%AetA hv 

E- Armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont munies de crochets à 135° à leur extrémité avecune

longueur de    10 Φ. D’après le BEAL 91   :        
4
v

A
AH 

D’après le RPA 2003 : B%0,15A H 

Les armatures horizontales sont disposées du coté extérieur, qui seront croisées
perpendiculairement avec les armatures verticales.

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
10

1
de

l’épaisseur du voile.

F-Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le
rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après
l’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003.

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au
mètre carré.

G. 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 :

u
L.V1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A





Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré
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2
S t

10HA4 e

L

10
L

10
L

St

Fig VI-C-2 : Disposition des armatures verticales
dans les voiles

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de
traction dus au moment de renversement.

H. Espacement :

D’après l’art 7.7.4.3 du RPA révisé 2003, l’espacement des barres horizontales et verticales
doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes :

cm30
t

S

e1,5
t

S





Avec (e) est l’épaisseur du voile

A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur
10

1
de la

longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15 cm

I- Longueur de recouvrement :

Elles doivent être égales à :

 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est possible. 
 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons 

possibles de charges.

L-. Diamètre minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
10

1
de

l’épaisseur du voile.

VI-C-3. Vérification :

C-3-1. Vérification à L’ELS :

Pour cet état, il considère :
N ser = G + Q

MPa15
c28

f0,6
b

σ

b
σ

A15B

N
b

σ








Avec Nser : Effort normal applique
B : Section du béton
A : Section d’armatures adoptée

C-3-2. Vérification de la contrainte de cisaillement :
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D’après le RPA99 révise 2003 :

c28
f0,2

b
τ

b
τ 

calcul,u
V1,4V 

Avec b0 :Epaisseur du linteau ou du voile

d :Hauteur utile (d = 0,9 h )

h : Hauteur totale de la section brute

D’après le BAEL 91 :

Il faut vérifier que :

db
u

V

u
τ

u
τ

u
τ






Avec ntcisaillemedecontrainte:
u

τ














 4MPa,

b
γ

cj
f

0.15min
u

τ ; Pour la fissuration préjudiciable.

Exemples de calculs :

On prend comme exemple de calcul le voile transversal VY2 dans la zone I :

Caractéristiques géométriques :

L=3.34m B=0.668m h=3.91m

e=0.2m I=0.621m4 V=L/2=3.34/2=1.67m

Sollicitations de calcul :

Nu =2302.78KN Ns=2545.24KN

M =4133.075KNm

Vu =395.9KN

Détermination des diagrammes des contraintes :

074.1456267.1
621.0

075.4133

668.0

78.2302

I

VM

B

N
max

σ 


 KN/m2

67.1
621.0

75.4133

668.0

78.2302

I

'VM

B

N
min

σ 


 =-7667.52KN/m2

La section est partiellement comprimée

db

V
b

τ
0 


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Le découpage de diagramme se fera en deux bandes de largeur d :

 Section partiellement comprimé :

 Calcul de d :

)45.1;96.1min()
3

19.22
;

2

91.3
min(

3

.2
;

2
min 











 Ce Lh

d

.19.2.
maxmin

max mLLC 







.15.119.234.3 mLLL Ct  .45.01 md  .70.012 mdld t 

Détermination de N :

Zone tendue :

  2min
1 /606.3008

.
mKN

L

dL

t

t 







KNedN 43.480..
2

1min
1 






  KNedLN t 604.210..
2

1
2 



a) Calcul des armatures :

 Armatures verticales :

21
1 01.12 cm

N
A

st

V 


22
2 27.5 cm

N
A

st

V 


 Armatures de couture :

224.15
.4,1

.1,1 cm
f

T
A

e

vj 

 Armatures minimales :









 B

fe

fB
A t .002,0;

.
max 28

max2,1

2
min1 72.420.045.0002,0;

400

1.220.045.0
max cmA 












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2
min2 35.720.070.0002,0;

400

1.220.070.0
max cmA 













 Les armatures adoptées :

./82.15
4

2
11 bandecm

A
AA

Vj

V 

./08.9
4

2
22 bandecm

A
AA

Vj

V 

 Le ferraillage a adopté :

)22.(163224.9

)11.(166207.16
2

2

2
1

cmstHAXcmA

cmstHAXcmA





b) Calcul des armatures horizontales :

  .02.448.3;02.4max%15,0;
4

max 2cmAAB
A

A HH
V

H 









Soit : 2x mlcmAmlHA H /42.9/106 2 .15cmst 

c) Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être relié avec aux moins quatre (4) épingles par

mètre carré.

On adopte : 84HA par m2.

d) Espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire la condition suivante :

  cmcmeSt 3030;.5,1min  Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

 Selon le R.P.A99 :

La contrainte de cisaillement dons le béton est limité comme suit :

.5.2,0 28 MPafcbb 

db

V
b

.0



Avec :

UcalculVV .4,1
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:0b Épaisseur du voile.

:d Hauteur utile = 0,9.h.

:h Hauteur total de la section brute.

Donc : .922.0
33409,0200

109.3954,1 3

MPab 





 Selon le B.A.E.L91 :

.659,0
33409,0200

109.395

.

3

0

MPa
db

VU
U 






.25,35;
2,0

min 28 MPaMPa
f

b

c
U 













Fissuration peut nuisible.

Vérification à l’E.L.S :

Nous devons vérifiée que :

.15MPabcbc 

V

bc
AB

N

.15.
 Avec .668.0 2melB 

VCMPa
x

bc .26.3
109.24152003340

1078.2302
2

3







Figure V.C.3 :Ferraillage du voile de l’exemple 1 de calcul.

Exemple 2

Soit à calculer le ferraillage du voile VY4 zone II le plus sollicité en compression :

Caractéristiques géométriques :

L=2.00m B=0.4m h=3.06m
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e=0.2m I=0.133m4 V=L/2=3.34/2=1.67m

Sollicitations de calcul :

Nu =1327.48KN Ns=1190KN

M =360.54KNm

Vu =216.39KN

Détermination des diagrammes des contraintes :

6022,802500.1
133.0

54.360

40.0

48.1327

I

VM

B

N
max

σ 


 KN/m2

00.1
133.0

54.360

40.0

48.1327

I

'VM

B

N
min

σ 


 =614,5975KN/m2

La section est entièrement comprimé

Le découpage de diagramme se fera en trois
bandes de largeur d=0.67 :

Le béton seul parvient à équilibrer les efforts

de compression, par conséquent les zones soumises à des compressions seront ferraillées avec les

sections minimales des règlements.

Armatures minimales :

mlcmA /8 2
min2.1  (Art A.8.1, 21BAEL91).

%5.0%2.0 min2.1 
B

A
(Art A.8.1, 21BAEL91).

Pour la bande d1= 0.67cm 2
min.1

2 7.668.2 cmAcm 

Pour la bande d2= 0.67cm 2
min.1

2 7.668.2 cmAcm 

 Le ferraillage a adopté :

/ (st=16.5cm)

e) Calcul des armatures horizontales :

./69.1
4

2 bandecmA
A

A H
V

H 

103251.4

.104277.6
2

2

2
1

HAXcmA

HAXcmA





/ (st=22cm)
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Soit : mlcmAmlHA H /55.13/1062 2 .15cme 

f) Armatures transversales :

Les deux nappes d’armatures doivent être relié avec aux moins quatre (4) épingles par

mètre carré.

On adopte : 84HA par m2.

g) Espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire la condition suivante :

  cmcmeSt 3030;.5,1min  Condition vérifiée.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

 Selon le R.P.A99 :

La contrainte de cisaillement dons le béton est limité comme suit :

.5.2,0 28 MPafcbb 

db

V
b

.0



Avec :

UcalculVV .4,1

:0b Épaisseur du voile.

:d Hauteur utile = 0,9.h.

:h Hauteur total de la section brute.

Donc : .843.0
20009,0200

1082.1904,1 3

MPab 





 Selon le B.A.E.L91 :

.925,0
33409,0200

1082.190

.

3

0

MPa
db

VU
U 






.25,35;
2,0

min 28 MPaMPa
f

b

c
U 













Fissuration peut nuisible.

I. Vérification à l’E.L.S :

Nous devons vérifiée que :
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.15MPabcbc 

V

bc
AB

N

.15.
 Avec .40.0 2melB 

VCMPa
x

bc .70.2
101.27152002000

101190
2

3







Figure V.C.4 :Ferraillage du voile de l’exemple 2 de calcul.

 Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux :
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Tableau récapitulatif du Ferraillage des voiles longitudinaux :(VX1,VX2,VX5,VX6)
VX1,VX2,VX5,VX6 Zone I Zone II zone III

Caractéristiques
geometrique

L (m) 1,8 1,8 1,8

e (m) 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,36 0,36 0,36

Sollicitation
De calcul

M(KN*m) 1047,289 374,115 237,917

N(KN) 2680,65 803,25 469,61

σmax [KN/m²] 17143,37 5695,28 3507,4074

σmin [KN/m²] -2250,87 -1232,78 -898,463

Nature de la section SPC SPC SPC

Vu (kN) 302,82 271,82 237,25

Lt(m) 0,21 0,32 0,37

Lc(m) 1,59 1,48 1,43

d1 (m) 0,11 0,16 0,2

d2 (m) 0,1 0,16 0,17

σ1 [KN/m²] 1173,413 616,951 408,922

N1( KN) 37,67 29,6 26,15

N2 (KN) 11,734 9,889 6,832

Armatures verticale
Av1 (cm²) 0,94 0,74 0,65

Av2 (cm²) 0,29 0,25 0,17

Armatures de coutures Avj (cm2) 11,66 10,47 9,13

Armature minimale
Av1min [cm²/bande] 1,16 1,68 2,1

Av2min [cm²/bande] 1,05 1,68 1,79

Armature verticale

A1=Av1 + (Avj/4) [cm²/bande] 3,86 3,36 2,94

A2=Av2+(Avj/4) [cm²/bande] 3,21 2,86 2,45

Avadopté (cm2)
Bonde1 4,01 6,16 4,51

Bonde 2 4,01 3,08 4,51

Choix des barres
Bonde1 2*2HA16 2*2HA14 2*2HA12
Bonde 2 2*1HA16 2*1HA14 2*1HA12

St (cm)
Bonde1 6 8 10

Bonde 2 10 16 17

Armature horizontal

AHmin=0.0015*B (cm2) 0,63 0,96 1,1

AH =Av/4 (cm2) 1 1,54 1,13

Choix des barres/nappe/ml 6HA10
(A=4,71cm2

)

6HA10
(A=4,71cm2

)

6HA10
(A=4,71cm2)St =15cm

Armatures
transversales

4 Epingles HA8/m2

Vérification

contrainte
u(MPa)࣎ 0,935 0,839 0,732

b(MPa)࣎ 1,308 1,175 1,025

ELS
Ns (kN) 1817 638 605

b(MPa)࣌ 4.9 1.7 1.6
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Tableau récapitulatif du Ferraillage des voiles longitudinaux :(VX3,VX4)

VX3,VX4 Zone I Zone II zone III

Caractéristiques

L (m) 2 2 2

e (m) 0,2 0,2 0,2

B (m) 0,4 0,4 0,4

Sollicitation M(KN*m) 632,603 240,995 203,326

De N(KN) 591,68 870,35 202,86

calcul σmax [KN/m²] 6223,7225 3983,3375 2032,095

σmin [KN/m²] -3265,3225 368,4125 -1017,795

Nature de la section SPC SEC SPC

Vu (kN) 313,08 263,48 235,46

Lt(m) 0,69 0 0,67

Lc(m) 1,31 2 1,33

d1 (m) 0,3 0,67 0,3

d2 (m) 0,4 0,67 0,37
σ1 [KN/m²] 1367,514 2668,836 560,312

N1 138,99 445,7 47,34

N2 54,701 268,218 20,588

Armatures
verticale

Av1 (cm²) 3,47 0 1,18

Av2 (cm²) 1,37 0 0,51
Armatures de

coutures
Avj (cm2) 12,05 10,14 9,07

Armature
minimale

A1min (cm2) 0,72 2,68cm²≤A≤6,7cm² 0,72

A2min (cm2) 0,97 2,68cm²≤A≤6,7cm² 0,89

Armature
verticale

A1=Av1 + (Avj/4)
[cm²/bande]

6,49 2,54 3,45

adopté
A2=Av2+(Avj/4)

[cm²/bande]
4,38 2,54 2,78

Avadopté

(cm2)
Bonde1 6,77 13,55 6,77

Bonde 2 18,08 9,03 3,14

Choix des
barres

Bonde1 2*3HA12 2*6HA12 2*3HA12
Bonde2 2*2HA12 2*4HA12 2*2HA10

St (cm)
Bonde1 10cm 11 10

Bonde2 20cm 16,5 18,5

Armature
horizontal

AHmin=0.0015*B (cm2) 2,06 6 2

AH =Av/4 (cm2) 1,69 3,39 1,69

Choix des
barres/nappe (cm2)

6HA10
(A=4,71cm2)

6HA10 (A=4,71cm2)
6HA10

(A=4,71cm2)
ep =15cm

Armatures
transversales

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

Vérification
contrainte

u(MPa)࣎ 0,87 0,732 0,654

des b(MPa)࣎ 1,218 1,025 0,916

contraintes
ELS

Ns (kN) 2158 1486 758

b(MPa)࣌ 4.9 3.4 1.8
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Tableau récapitulatif duFerraillage des voiles
transversaux :(VY1,VY2.VY5.VY6.):

VY1,VY2,VY5,VY6 Zone I(RDC) Zone II zone III

3,34 3,34 3,34

0,2 0,2 0,2

0,668 0,668 0,668

4133,075 1383,236 477,494

2302,78 1567,94 680,11

14562,074 6067,05852 2302,22104

-7667,5234 -1372,6274 -265,96355

SPC SPC SPC

395,9 259,34 117,18

1,15 0,62 0,35

2,19 2,72 2,99

0,450 0,310 0,150

0,700 0,310 0,200

3008,626 682,118 150,626

480,43 63,70 6,25

210,604 20,889 2,951

12,01 1,59 0,16

5,27 0,52 0,07

Armatures de coutures 15,24 9,98 4,51

4,73 3,26 1,58

7,35 3,26 2,10

15,82 4,09 1,28

9,08 3,02 1,20

16,07 6,77 3,14

9,24 4,51 3,14

11 cm 10 8

22 cm 15 10

3,46 1,85 1,04

4,02 1,69 0,79

Armatures transversales

0,659 0,431 0,195

0,922 0,604 0,273

2545,24 1722,96 866,5

3,6E+00 2,5E+00 1,3E+00

6HA10

(A=4,71cm2)

6HA8

(A=4,71cm2)

Armature verticale

adopté

Armature horizontal

6HA10

(A=4,71cm2)

2*4HA16

Armature minimale

d 2 (m)

Av1min (cm2) [cm²/bande]

Av1 (cm²)

Av2 (cm²)

Caractéristiques

géométriques

σmin [KN/m²]

Nature de la section

Vu (kN)

Lt(m)

N(KN)

σ1 [KN/m²]

Vérification

des

contraintes

Choix des barres

Bonde

1
Bonde

2

St (cm)

Bonde

1
Bonde

2

AHmin=0.0015*B (cm2)

AH =Av/4 (cm2)

sb(MPa)

4 Epingles HA8/m2

contrainte

tu(MPa)

tb(MPa)

A1=Av1 + (Avj/4)

[cm²/bande]

2*3HA12 2*2HA10

2*3HA14 2*2HA12 2*2HA10

N1

N2

L (m)

e (m)

B (m)

σmax [KN/m²]

M (KN*m)

Sollicitation

De

calcul

ELS

Ns (kN)

Av2min (cm2)[cm²/bande]

Av adopté (cm2)

Bonde

1

Bonde

2

Choix des barres/nappe/ml

espacement =16,5cm

Armature transversal

Avj (cm2)

A2=Av2+(Avj/4)

[cm²/bande]

Armatures verticale

Lc(m)

d1 (m)

N (kN)
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Tableau récapitulatif du Ferraillage des voiles transversaux :(VY3, VY4.)
VY3,VY4 Zone I Zone II zone III

Caractéristiques
géométriques

L (m) 2 2 2
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,4 0,4 0,4

M 821,459 360,547 125,941

N 1833,3 1327,48 350,25

σmax [KN/m²] 10744,193 6022,8025 1820,1825

σmin [KN/m²] -1577,6925 614,5975 -68,9325

Nature de la section SPC SEC SPC
Vu (kN) 196,62 216,39 146,91
Lt(m) 0,26 0,00 0,07
Lc(m) 1,74 2,00 1,93

d1 (m) 0,130 0,670 0,070
d2 (m) 0,130 0,670 0,000

σ1 [KN/m²] 776,770 4035,278 2,813

N (kN)
N1 30,61 673,89 0,50
N2 10,098 405,545 0,000

Armatures
verticale

Av1 (cm²) 0,77 0,00 0,01
Av2 (cm²) 0,25 0,00 0,00

Armatures de
coutures

Avj (cm2) 7,57 8,33 5,66

Armature
minimale

A1min (cm2) 1,37 2,68≤A≤6,7 2,68≤A≤6,7 

A2min (cm2) 1,37 2,68≤A≤6,7 2,68≤A≤6,7 

Armature
verticale
adopté

A1=Av1 + (Avj/4)
[cm²/bande]

2,66 2,08 1,43

A2=Av2+(Avj/4)
[cm²/bande]

2,14 2,08 1.43

Avadopté (cm2)
Bonde1 2,25 13,55 2,25

Bonde 2 2,25 13,55 2,25

Choix des barres
Bonde1 2*2HA10 2*4HA10 2*1HA12

Bonde 2 2*1HA10 2*3HA10 2*1HA12

St (cm)
Bonde1 6,5 16,5 /
Bonde 2 13 22 /

Armature
horizontal

AHmin=0.0015*B (cm2) 0,77 0,00 0,22
AH =Av/4 (cm2) 0,56 3,39 0,56

Choix des barres/nappe
(cm2)

6HA10
(A=4,71cm2)

6HA10
(A=4,71cm2)

6HA10
(A=4,71cm2)

espacement =15cm
Armatures

transversales
Armature transversal 4 Epingles HA8/m2

Vérification
des

contraintes

contrainte
u(MPa)࣎ 0,546 0,601 0,408
b(MPa)࣎ 0,765 0,842 0,571

ELS
Ns (kN) 1728 1190 616
b(MPa)࣌ 4.2 2.7 1.5



VI-D-Etude des linteaux :

Les linteaux sont des éléments reliant les trumeaux d’un même voile, ils sont assimilés à des poutres

encastrées à leur extrémité et sont calculés en flexion simple.

D-1) Détermination des sollicitations :

Dans notre cas ils seront déterminé par le logiciel ETAPS

D-1-1) Etapes de calcul (méthode exposée au RPA99revise2003) :

D-1-2) Contraintes limites de cisaillement :

CALCULUb

cbb

VVavec
db

V

f

,

0

28

.4,1:,

.2,0












b0 : Epaisseur du linteau ou du voile.

d : Hauteur utile (d = 0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

D-1-3) Ferraillage des linteaux :

 Premier cas : 2806.0 cb f

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V) ils devront disposer :

Des aciers longitudinaux de flexion Al

Des aciers transversaux At

Des aciers en partie courants (de peau) Ac

-Aciers longitudinaux :

Les aciers longitudinaux supérieurs et inférieurs sont calculés par la formule suivante :

Ou : h : est la hauteur totale du linteau

'2: dhzacec

fz

M
A

e

l






ou : h : est la hauteur totale du linteau

d : est l’enrobage.

M : moment dû à l’effort tranchant (V =1,4.Vu).

B : section de linteau

-Aciers transversaux :
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 Premier sous cas :

Linteaux longs ( s =
h

l
>1)

V

zfA
Savec et

t

..
: 

Ou : St: espacement des cours d’armatures transversales.

At: section d’un cours d’armatures transversales.

.l : portée de linteau

 Deuxième sous cas :

Linteaux longs ( s =
h

l 1)
et

et
t

fAV

zfA
Savec

.

..
:


 et V = min  21 , VV ou : V1=2 Vu calcul

ij

cjci

l

MM
V


2

Mci et Mcj : moments résistants ultimes des sections d’about à gauche et à droite du linteau de portée lij sont

calculés par : Mc = Atfez

 Deuxième cas : 2806.0 cb f

Dans ce cas, il y’a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieures et inférieures),

transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires.

Les efforts (M ; N) sont repris suivant des bielles diagonales (de traction et de compression) suivant l’axe

moyen des armatures diagonales Ad a disposer obligatoirement.

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule :

sin..2 e

D
f

V
A 

Avec : tg =
l

dh 2
et V= Vcalcul (sans majoration).

Lij

Effort tranchant

ij

cjci

1

MM
V






Mci

MciMoment fléchissant
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Fig. VI.D.1 : armatures de linteaux.

 Ferraillage minimal :

-Armatures longitudinales:

hb%15.0A,A '
ll 

-Armatures transversales :

28

28

025.0%25.0

025.0%15.0

cbtt

cbtt

fSiSbA

fSiSbA









-Armatures de diagonales :

28

28

06.00

06.0%15.0

cbD

cbD

fSiA

fSihbA









-Armature de peau :

Les armatures longitudinales intermédiaires ou (Ac, 2nappe) doivent être au total d’un minimum égale a

0,20% de la section verticale du linteau, Ac=0,20%B

 Exemple 1 de calcul :

Les caractéristiques géométriques du Linteau LX 6 de voile VX6 de la zone 2.

cme

ml

mh

20

64.3

80.0







A

A



Fc

Ft

504  h
94h

AD
10

10

Coupe A-A

AcAch

A

Al

AD

b

At
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 Vérification de la contrainte de cisaillement :

calculeVVavec
db

V
Ub 


 4,1: Avec Vu=152.94KN

verifieeConditionMPaMPa bb 



 549.1

209,080

1094.1524,1


,5.106.048.1 28 MPafMPa cb  

Selon l’*RPA 2003 (art 7-7-3-1)

Les linteaux sont calculés en flexion simple, (avec les efforts M, V)

On devra disposer :

- des aciers longitudinaux de flexion (Al)

- des aciers transversaux (At)

- des aciers en partie courante (aciers de peau) (Ac)

 Armatures longitudinales (Al=A’l) :

( s =
h

l
=
ଷ.଼଻଴

଴.଼଴
=4.83)Linteaux longs

A୪≥
M

Z × fୣ
=

M

(h − 2dᇱ) × fୣ

68.923

(80 − 2 × 0.03)
= 2.33 cmଶ

 208.3142,33.2 21
cmHAsoitcmAA ll 

 Armatures transversales :

²00.120200025.00025.0

.2020
4

80

4
:

625.0025.048.1 28

cmsbA

cmScm
h

SAvec

MPafMPa

t

tt

cb







At ≥ 1.00 cm2, soit 2HA10=1.57cm2 tous les 20 cm

Vérification de l’espacement

≥ݏ
×௧ܣ ௘݂ × ݖ

ܸ
=
×௧ܣ ௘݂ × ܪ) − 2݀ᇱ)

ܸ
=

1.57 × 400 × (80 − 2 × 0.03)

ܸ
= 19.35ܿ݉

Soit un espacement de 19 cm

On adopte At=2HA10=1.57cm2 avec St=19 cm

 Armatures diagonales
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,5.106.048.1 28 MPafMPa cb  

lesdonc Armatures diagonale ne sont pas nécessaires.

20cmAD 

 Armatures de peau :

nappeHAHAcmAsoit

cmheA

C

c

/105101085.7:

²2.38020002.0002.0
2 



 Longueur d’ancrage :Ld=0 pas d’armature diagonale .

 Longueur de scellement droit des barres .

su

e
s

x4

f
l




 avec 835.2xfx6.0 28t

2
ssu  MPa

Pour les Φ10 : sl =35.27 cm. sl =40 cm.

Pour les Φ12 : sl =42.33 cm. sl =45 cm.

Pour les Φ14 : sl =49.38 cm. sl =50 cm.

Pour les Φ16 : sl =56.43 cm. sl =60 cm.

Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie ancrée

mesurée hors crochet est au moins égale à « 0.4 sl » pour barre à haute adhérence.

Pour les Φ10 : lc=16 cm. lc =20 cm

Pour les Φ12 : lc=16.93 cm .lc=20 cm

Pour les Φ14 : lc=19.75 cm .lc=20 cm

Pour les Φ16 : lc=22.57 cm. lc=25 cm
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Figure VI.C.2:Ferraillage de linteau de l’exemple 1 de calcul.

Exemple 2 de calcul :

Les caractéristiques géométriques du Linteau LX 3 de voile VX3 de la zone 02.

cme

ml

mh

20

85.1

80.0







 Vérification de la contrainte de cisaillement :
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calculeVVavec
db

V
Ub 


 4,1: Avec Vu=219.74KN

verifieeConditionMPaMPa bb 



 514.2

209,080

10.74.2194,1


 Armatures longitudinales (Al=A’l) :

MPafMPa cb 5.106.08.2 28 

 RPA 2003 :

  ²4.28020%15.0%15,0
min,min, ' cmheAA

ll 

 BAEL 91 :

   
²85.1

400

380201.2
23.0)'(23,0 28

min,min, ' cmche
f

f
AA

e

t

ll 




 208.3142,4.2 21
cmHAsoitcmAA ll 

 Armatures transversales :

²00.120200025.00025.0

.2020
4

80

4
:

625.0025.014.2 28

cmsbA

cmScm
h

SAvec

MPafMPa

t

tt

cb







At ≥ 1.00 cm2, soit 2HA10=1.57cm2 tous les 20 cm

 Armatures diagonales

.,5.106.032.2 28 snecessairesontildoncMpafMPa c 

cmchaqueHAdecadreunaveccmHAAsoitcmA

cmA

L

ch
tg

f

VV
A

DD

D

e

calcul
D

108,03.8164,42.7

²42.7
37,04002

1074.219

7.21398.0
855.1

03,02802

sin2

22 
























 Armatures de peau :

nappeHAHAcmAsoit

cmheA

C

c

/105101085.7:

²2.38020002.0002.0
2 


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 Longueur d’ancrage :

cmLprendon

cm
l

L

d

d

105

1056.1502550
4



 

Plan de ferraillage de linteau LX3 de voile VX3 de la zone

Figure VI.C.2 :Ferraillage de linteau de l’exemple 2 de calcule.
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Les résultats sons donnée dans les tableaux suivants :

1) LX1 et LX5 les linteaux des voiles VX1 et VX5

LX1,5 ZONE I II III

Sollicitation
De calcul

h[m] 0,8 0,8 0,8

e [m] 0,2 0,2 0,2

B [cm2] 0,16 0,16 0,16

Fe [KN]/[cm2] 40 40 40

L [m] 2,05 2,05 2,05

z[m] 0,74 0,74 0,74

d' [m] 0,03 0,03 0,03

Contraintes de
cisaillement

Vu (KN) 236,49 213,73 141,85

ത(MPa)࣎ 5 5 5

(MPa)࣎ 2,30 2,08 1,38

M [KN]/m 113,341 97,419 60,506

λ=l/h 2,5625 2,5625 2,5625 

α 19,84 19,84 / 

Tg α 0,3609756 0,3609756 / 

Sin α 0,339 0,339 / 

Ferraillage

Al [cm2] 2,4 2,4 2,04412162

Choix des barres
Al

2HA14 2HA14 2HA14

At>0.25%.e.s St
[cm2]

1 1
1

Choix des barres
At

2HA10 2HA10
2HA10

St 20.00 20.00
20,8671131

AD [cm2] 8,72013274 7,88089971 0

Choix des barres
AD

4HA20 4HA16 /

Ac=0,20%.B
[cm2]

3,2 3,2 3,2

Choix des barres
Ac

2x5HA10 2x5HA10 2x5HA10

St 15 15 15
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2) LX2 et LX6 les linteaux des voiles VX2 et VX6

LX2,6 Zone I II III

Sollicitation

De calcul

h[m] 0,8 0,8 0,8

e [m] 0,2 0,2 0,2

B [cm2] 0,16 0,16 0,16

Fe [KN]/[cm2] 40 40 40

L [m] 3,64 3,64 3,64

z[m] 0,74 0,74 0,74

d' [m] 0,03 0,03 0,03

Contraintes de

cisaillement

Vu (KN) 163,91 152,94 120,68

ത(MPa)࣎ 5 5 5

(MPa)࣎ 1,59 1,49 1,17

M [KN]/m 81,562 68,923 32,285

λ=l/h 4,55 4,55 4,55 

α 11,49 10,82 10,82 

Tg α 0,203297 / / 

Sin α 0,19 / / 

Ferraillage

Al [cm2] 2,4 2,32847973 1,09070946

Choix des barres
Al=Al'

2HA14 2HA14 2HA12

At>0.25%.e.St
[cm2]

1 1 1

Choix des barres
At

2HA10 2HA10 2HA10

St 20.00
19,353995 24,5276765

AD [cm2] 10,7835526 0 0

Choix des barres
AD

4HA20 / /

Ac=0,20%.B [cm2] 3,2 3,2 3,2

Choix des barres
Ac

2x5HA10 2x5HA10 2x5HA10

St 15 15 15
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3) LX3 le linteau de voile VX3

LX3 ZONE I II III

Sollicitation

De calcul

h[m] 0,8 0,8 0,8

e [m] 0,2 0,2 0,2

B [cm2] 0,16 0,16 0,16

Fe [KN]/[cm2] 40 40 40

L [m] 1,855 1,855 1,855

z[m] 0,74 0,74 0,74

d' [m] 0,03 0,03 0,03

Contraintes de

cisaillement

Vu (KN) 240,06 219,74 172,7

ത(MPa)࣎ 5 5 5

(MPa)࣎ 2,33 2,14 1,68

M [KN]/m 145,159 142,636 120,508

λ=l/h 2,31875 2,31875 2,31875 

α 21,7 21,7 21,7 

Tg α 0,398922 0,398922 0,398922 

Sin α 0,37 0,37 0,37 

Ferraillage

Al [cm2] 2,4 2,4 2,4

Choix des barres Al 2HA14 2HA14 2HA14

At>0.25%.e.St [cm2] 1 1 1

Choix des barres At 2HA10 2HA10 2HA10

St 20.00 20.00 20.00

AD [cm2] 8,11013514 7,42364865 5,83445946

Choix des barres AD 4HA20 4HA16 4HA16

Ac=0,20%.B [cm2] 3,2 3,2 3,2

Choix des barres Ac 2x5HA10 2x5HA10 2x5HA10

St 15 15 15
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4) LX4 le linteau de voile VX4

LY1,2 ZONE I II III

Sollicitation
De calcul

h[m] 0,8 0,8 0,8

e [m] 0,2 0,2 0,2

B [cm2] 0,16 0,16 0,16

Fe [KN]/[cm2] 40 40 40

L [m] 3,445 3,445 3,445

z[m] 0,74 0,74 0,74

d' [m] 0,03 0,03 0,03

Contraintes de
cisaillement

Vu (KN) 185,95 182,43 155,69

ത(MPa)࣎ 5 5 5

(MPa)࣎ 1,81 1,77 1,51

M [KN]/m 49,227 34,81 18,156

λ=l/h 4,30625 4,30625 4,30625 

α 12,12 12,12 12,12 

Tg α 0,214804 0,214804 0,214804 

Sin α 0,21 0,21 0,21 

Ferraillage

Al [cm2] 2,4 2,4 2,4

Choix des barres
Al

2HA14 2HA14 2HA14

At>0.25%.e.St
[cm2]

1 1 1

Choix des barres
At

2HA10 2HA10 2HA10

St 20.00 20.00 20.00

AD [cm2] 11,0684524 10,8589286 9,2672619

Choix des barres
AD

4HA20 4HA20 4HA20

Ac=0,20%.B
[cm2]

3,2 3,2 3,2

Choix des barres
Ac

2x5HA10 2x5HA10 2x5HA10

St 15 15 15
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5) LY1 et LY2 les linteaux des voile VY1 et VY2

LY1,2 ZONE I II III

Sollicitation
De calcul

h[m] 0,8 0,8 0,8

e [m] 0,2 0,2 0,2

B [m2] 0,16 0,16 0,16

Fe [KN]/[cm2] 40 40 40

L [m] 2,485 2,485 2,485

z[m] 0,74 0,74 0,74

d' [m] 0,03 0,03 0,03

Contraintes de
cisaillement

Vu (KN) 163,41 160,94 126,4

ത(MPa)࣎ 5 5 5

(MPa)࣎ 1,59 1,56 1,23

M [KN]/m 126,481 129,876 109,148

λ=l/h 3,10625 3,10625 3,10625 

α 16,58 16,58 / 

Tg α 0,297787 0,297787 / 

Sin α 0,28 0,28 / 

Ferraillage

Al [cm2] 2,4 2,4 3,68743243

Choix des barres Al 2HA14 2HA14 2HA16

At>0.25%.e.St [cm2] 1 1 1

Choix des barres At 2HA10 2HA10 2HA10

St 20.00 20.00 23.41

AD [cm2] 7,29508929 7,18482143 0

Choix des barres AD 4HA16 4HA16 /

Ac=0,20%.B [cm2] 3,2 3,2 3,2

Choix des barres Ac 2x5HA10 2x5HA10 2x5HA10

St 15 15 15
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VII-etude de l’infrastructure

VII-1Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des charges

de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sur le

sol ou cas des radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur pieux).

Dans le cas le plus générale un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs extrêmes ;

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en grandeur et en

direction ;

 Un moment qui peut être exercé dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux

sollicitations extérieurs.

 Fondations superficielles :
Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission directe

des efforts au sol.

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique sont :

 Les semelles continues sous mur,

 Les semelles continues sous poteaux ;

 Les semelles isolées ;

 Les radiers.

 Fondations profondes :
Elles sont utilisés dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou le bon sol

se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes sont :

 Les pieux ;

 Les puits ;

VII-2 Etude du sol de fondation :
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur étude de sol détaillée, qui nous renseigne sur

la capacité portante de ce dernier.

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 1.75 bars comme contrainte admissible du

Sol à une profondeur de 1m.

VII-3 Choix du type de fondation :
Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

 La nature de l’ouvrage à fonder ;

 La nature du terrain et sa résistance ;

 Profondeur du bon sol ;

 Le tassement du sol.
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1. Semelle isolé :
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est obtenue à la

base de tous les poteaux du RDC.

sol

ser

σ

N
BA 

Homothétie des dimensions :

BA1K
B
A

b
a  (Poteau carré).

D’où
sol

sN
B




Exemple : 22 65.11²/200,079.2914 mBmKNKNN solser  

Remarque : Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de

chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

2. Semelles filantes :
a) Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles :

LB

QG

S

N s
sol




sol : Capacité portante du sol ( sol

__

 = 200KN/m2 = 0,20MPa)

B : Largeur de la semelle ;

G et Q : charge et surcharge à la base du voile ;

L : longueur de la semelle sous voile ;

L

N
B

sol

s




Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous :

B

A

a

b

N
s

A



Chapitre VII Etude de l’infrastructure

194

Tableau 1 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversale) :

Voiles G+Q
(KN)

L (m) B (m) S=B.L (m²)

VY1 608,08 3,79 0,802216359 3,0404

VY2 677,41 3,79 0,893680739 3,38705

VY3 895,04 2,225 2,011325843 4,4752

VY4 905,86 2,225 2,035640449 4,5293

VY5 629,52 3,79 0,830501319 3,1476

VY6 713,76 3,79 0,941635884 3,5688

∑=22,15 

Tableau 2 :Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinale) :

Voiles G+Q
(KN)

L (m) B (m) S=B.L (m²)

VX1 747,75 2,025 1,846296296 3,73875

VX2 803,7 2,025 1,984444444 4,0185

VX3 278,6 2 0,6965 1,393

VX4 278,7 2 0,69675 1,3935

VX5 718,18 2,025 1,773283951 3,5909

VX6 795,96 2,025 1,965333333 3,9798

∑= 18.11

La surface des semelles filantes sous les voiles est : St = 53.68 m2.

b) Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :

 Hypothèse de calcul :

Une semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur centre de

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la semelle.

 Etape de calcul :

 Détermination de la résultante des charges  iNR

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :
R

MeN
e

iii 


 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :
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
6

L
e Répartition trapézoïdale.


6

L
e Répartition triangulaire








 


L

e6
1

L

N
qmin 







 


L

e6
1

L

N
qmax

  






 


L

e3
1

L

N
q 4/L

 Application :

Poteaux Ns ei Ns x ei Mi

1 747,75 -10,99 -8217,7725 -5,944

2 1249,19 -7,65 -9556,3035 2,337

3 1413,18 -4,7 -6641,946 1,937

4 893,42 0 0 4,148

5 1383,81 4,7 6503,907 2,261

6 1167,83 7,65 8933,8995 2,179

7 718,18 10,99 7892,7982 -5,674

7573,36 somme -1085,4173 1,244

Tableau VII.3 : Détermination de la résultante des charges.

On a :

e =- 0.14 m <
6

L
=

6

48.22
= 3.74 m

  






 


L

e3
1

L

N
q 4/L = mkNx /59.330

48.22

)14.0(3
1

48.22

36.7573








 


 Détermination de la largeur de la semelle :

R

e

M1 M2 M3 M4

P
P

P P
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 
mBprendonm

q
B

SOL

L
90.188.1

175

59.3304/




On aura donc, 298.3594.1890.1 mS 

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : nSSp 

²180598.35 mS p 

Vpt SSS 

²26.22026.40180 mS t 

La surface totale de la structure : 250.40148.2286.17 mS st 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

54.0
50.401

26.220


st

t

S

S

St> 50  Sst

La surface des semelles représente 54 %

Conclusion :

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 % de la surface totale du bâtiment, pour cela

nous opterons pour un radier général.

VII-4 Calcul du radier général :
Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un

plancher renversé dont les appuis sont constituées par les poteaux de l’ossature, il est soumis à la

réaction du sol diminuée du poids propre du radier.

Le radier est :

 Rigide en son plan horizontal ;

 Permet une meilleur répartition de la charge sur le sol de la fondation ;

 Facilité de coffrage ;

 Rapidité d’exécution ;

4-1- Pré dimensionnement du radier :

 Selon la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin≥ 25 cm)

 Selon la condition forfaitaire :

a) Sous voiles :

cmhcmh
L

h
L

10465
5

522

8

522

58
maxmax 

h : épaisseur du radier

Lmax : distance entre deux voiles successifs ;
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D’après ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de h = 80cm.

b. Sous poteaux :

 Dalle :

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante

20

L
h max

d  ,

Avec une hauteur minimale de 25cm

cmhd 10.26
20

522


Soit ℎௗ = 30 cm

 Nervure :

La nervure du radier doit vérifier la condition suivante :

cm
L

hn 20.52
10

522

10
max 

Soit ℎ௡= 70 cm

 La base de la nervure :

0,4hn ≤  bn ≤ 0,7 hn     0,4×80≤  bn ≤ 0,7 ×80 = 32 cm≤  bn ≤ 56 cm 
On prend : bn =50cm

 Condition de longueur d’élasticité :

max
4

e L
2

bK

IE4
L 









Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier

est rigide s’il vérifie :

emax L
2

L 


 Ce qui conduit à : 3

4

max
E

K3
L

2
h
















Avec :

Le : Longueur élastique ;

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 Mpa pour un sol

moyen ;

I : L’inertie de la section du radier (bande de 1 m) ;

E : Module de déformation longitudinale déférée MPafE c 86.108183700 3
28 

Lmax : Distance maximale entre nus des nervures.

D’où : mh 10.1
86.10818

403
22.5

2
3

4















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On prend h=120cm

Conclusion :

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

Hauteur de la nervure. …….……ℎ௡௘௥=120cm

Hauteur de la dalle………………ℎௗ௔௟௟௘ = 30 cm

Largeur de la nervure…………... ௡ܾ௘௥ = 50 cm

 Détermination de la surface du radier :

On prend comme surface du radier celle du bâtiment.

Remarque :

D’après le BAEL ; il faut ajouter un débord minimal de largeur

Ldébord cmcmcm
h

Ldéb 6030;
2

120
max30;

2
max 


















On opte pour un débord de =ௗ௘௕ܮ 60 cm

Donc : la surface totale du radier : ௥ܵ௔ௗ= ௕௔௧௜௠ݏ ௘௡௧+ݏௗé௕௢௥ௗ=401.50+22.32= 423.8m²

 Combinaisons d’actions :

G = 38766.50 KN (Les résultats de logiciel de calcul ETABS)

Q = 7253.15 KN

L’ELU : KNQGN u 5.632145,135,1 

L’ELS : KNQGN s 65.46019

4-2-Détermination de la surface nécessaire du radier :

L’ELU :
2

.60.180
1752

63214

2
m

N
S

SOL

u
nrad 









L’ELS :
2

96.262
175

65.46019
m

N
S

SOL

s
nrad 



D’où :

  296.262;max mSSS radradnrad 

௡௥௔ௗConditionݏ<௥௔ௗݏ vérifiée.

4-3-Charge permanente :

G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalleflottante.

 Poids de la dalle:

Pdalle = Sradier ×hd× ρb
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Pdalle = (423.8×0,3)×25=3178.5 KN

 Poids des nervures:

P nerv = bn×( hn – hd) ×L× n ×ρb

Pn=[(0.50×(1,2- 0,3)×19.06 ×7)+(0.50×(1,2- 0,3)×4.21×1)+ (0,50 ×(1.2- 0,3)×23.63×5)] ×25

Pn=2877,525KN

 Poids de TVO :

P TVO = ( Srad – Sner) ×( hn - hd)×ρ 

Avec : Snerv=(0,50 × 19.06× 7)+ (0,50× 23.63×5)+(0.50 x 4.21) =127.28 m2

PTVO= [(423.8-127.89) × (1.2-0.3)] ×17= 4527.42KN.

 Poids de la dalle flottante :

Pdf = Srad× ep × ρb

Pdf =423.8 × 0,1 ×25= 984.25 KN. (ep=10cm).

 Poids total du radier

௥௔ௗܩ =3178.5+2877.52+4527.42+984.25 = 11567,69KN

௥௔ௗܩ = 11567.69 KN

 ELU: N
u total

= N
u
+1.35G

rad
=63214.5 + 1.35x11567.69= 78830.8KN.

 ELS : Ns
total

= N
s
+G

rad
=46019.65 + 11567.69= 57587.34 KN.

4-4-Vérification :

a. Vérification à la contrainte de cisaillement :

Il faut vérifier que uu 















 MPa4;

f15,0
min

db

T

b

28c
max
u

u

1.44MPa
2701200

107.2064
τ

KN7.2064
2

5.22

423.8

1.250.63214

2

L

S

bN

2

L
qT

cm27300.90.9.hd;cm120b

3

u

max

rad

umax
u

max
u

d

















uu   Condition vérifiée

b. Vérification de la stabilité du radier :
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La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité par

les efforts suivants :

 Efforts normaux (N) dus aux charges verticales.

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

hTMM  00

Avec :

)0K(jM  : Moment sismique à la base de la structure ;

)0K(jT  : Effort tranchant à la base de la structure ;

h : Profondeur de l’infrastructure.

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne

4

3 21
m




On doit vérifier que :

L’ELU : SOLm 


 2
4

3 21 




L’ELS : SOL
21

m
4

3





Avec :

V
I

M

S

N

rad
2,1 

 Calcul du centre de gravite du radier :

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite :

m
S

YS
Ym

S

XS
X

i

ii

G

i

ii

G 27.11;93.8 












Avec :

Si : Aire du panneau considéré ;

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré.

 Moment d’inertie du radier :

4

4

33.06271

87.69071

mI

mI

yy

xx





La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité par
les efforts suivants :

-Effort normal (N) dû aux charges verticales.

2

1

FigurVII-2. Diagramme des contrainte sous
radier s
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-Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré.
hTMM 00 

Avec : M0 : Moment sismique à la base du bâtiment ;
T0 : Effort tranchant à la base du bâtiment.
h : Profondeur de l’infrastructure (dalle + nervure)

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne

   

figureVII-3 : diagramme des contraintes sous le radier.

Il faut vérifier que :

A l’ELU : SOL
21

m 1.33σ
4

σσ3
σ 




A l’ELS : SOL
21

m
4

3



 avec : V

I

M

S

N

rad
2,1 

 Calcul des moments :

KN.m83.404162.182.1927448.38103
yy

M

KN.m02.430502.113.206247.40575
xx

M





A l’ELU :

2

yy

x

rad

u
1 223.68KN/m53.9

10627.33

43050.02

423.80

78830.8
V

I

M

S

N
σ 

2

yy

x

rad

u
2 KN/m32.48153.9

10627.33

43050.02

423.80

78830.8
V

I

M

S

N
σ 

D’où :
2

2

/75.23233.1

/84.204
4

32.14868.2233

mKN

mKN

sol

m











solm  33.1 (Condition vérifiée)

A l’ELS :

2

yy

x

rad

s
2

2

yy

x

rad

s
1

KN/m20.8953.9
10627.33

43050.02

423.80

57587.34
V

I

M

S

N
σ

KN/m173.5653.9
10627.33

43050.02

423.80

57587.34
V

I

M

S

N





D’où :
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2

2

/175

/42.154
4

20.9856.1733

mKN

mKN

sol

m











solm   (Condition vérifiée)

-Sens transversal :

MY =40416.83 KN.m

A l’ELU:

2

xx

y

rad

u
2

2

xx

y

rad

u
1

KN/m44.58181.11
16907.87

40416.83

423.80

78830.8
V

I

M

S

N
σ

KN/m56.13253.9
16907.87

40416.83

423.80

78830.8
V

I

M

S

N
σ





D’où :

22 /75.23233.1;/.78.199
4

44.15856.2133
mKNmKN SOLm 


 

SOLm  33.1 Condition vérifiée

A l’ELS :

2

xx

y

rad

u
2

2

xx

y

rad

u
1

KN/m32.10881.11
16907.87

40416.83

423.80

57587.34
V

I

M

S

N
σ

KN/m12.15853.9
16907.87

40416.83

423.80

57587.34
V

I

M

S

N
σ





D’où : 2
SOL

2
m KN/m200σ;KN/m67.451

4

32.081158.123
σ 




SOLm   Condition vérifiée

c. Vérification au poinçonnement :

Aucun calcul n’exigé si la condition suivante est satisfaite :

bccu fhN  /)07,0( 28

Avec :

Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau

c : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.

a : Epaisseur du voile ou du poteau.

b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m).



Chapitre VII Etude de l’infrastructure

203

²

 Calcul du périmètre utile c :

 Poteaux :

      mhbabac 60.620.1245,045,02222 

KNNu 8.78830

KNNu 9240
5.1

)2500020.160.607,0(





 Voile :

     

KNN

KNN

mhbaba

u

u

c

.6370250002.57,007,0

87.1170

2.57,0212,02222







4-4. Ferraillage du radier :

A) Ferraillage de la dalle :

Le radier se ferraille comme une dalle pleine renversé s’appuyant sur les nervures qui

sont à sa partie supérieur et soumis la réaction du sol.

FigurVII-4. Périmètre utile des voiles et des poteaux

b
’=

b
+

h

a’

a

b

h/2
h/2

Nu
a

REFEND

RADIER

45°

b

à=a+h

b’=b+h

e



Chapitre VII Etude de l’infrastructure

204

On distingue deux cas :

 1er Cas :

Si >ߩ 0,4 la flexion longitudinale est négligeable.

8

L
qM

2
x

uox  Et ௢௬ܯ = 0

 2eme Cas :

Si 0,4 ߩ�1 ; les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans les

deux bandes de largeur d’unité valent :

 Dans le sens de la petite portée Lx : 2
xuxox LqM 

 Dans le sens de la grande portée Ly : oxyoy MM 

Les coefficients x , y sont données par les tables de PIGEAUD.

Avec :

 yx

y

x LLavec
L

L


Remarque :

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser

le ferraillage et de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté la même section d’armatures, en

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

1. Identification du panneau :

Lx= 4.34 m ; Ly= 4.70m

900,
70.4
34.4

L

L
ρ

y

u 

sensdeux  les dans  travailledalle la1ρ0,4 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale max
M , la contrainte due au poids

propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

L’E.L.U :

  2/.54.177
8.423

69.11567
84.204 mkN

S

G
ELUq

rad

rad
mum 

L’E.L.S :

  2/42.127
8.423

69.11567
72.154 mkN

S

G
ELSq

rad

rad
msm 

Ly=4,70m

Lx=4.34m

Figure VI I .5 : Le panneau le plus sollicitée



Chapitre VII Etude de l’infrastructure

205

2. Calcul a’ L ELU :

௨=177.54ݍ KN/m2










0,685U

0,073U
92,0

y

x


3. Calcul des moments M0X et M0Y :

 
KN61.12154.1770,685MuM

KN70.14634.454.7710,073lquM

0Xy0Y

22

xxx0X





Remarque : Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les
moments calculés seront minorés en leurs affectant les coefficients suivants :

0,85 : pour les moments en travées,
-0,5 : pour les moments sur appuis intermédiaires.
-0 ,3 : pour les moments sur appuis rive.

M
0

x

M 0y
0 ,75M 0y

0
,7

5
M

0
x

0
,5

M
0

x
0

,5
M

0
x

0 ,5M 0x 0,5M 0x

Figure VII.6.Moments isostatiques après prise en compte du semi encastrement

4. Ferraillage dans le sens x- x :

 Aux appuis :

Mapp = -0,5Mx= KN35.737.1460,50 

0,392
l

u0,07
14,27021000

1035.73

fdb

M
u

2

6

bc
2

a
u 









La section est simplement armée.

0.964β0,07u u  (Tableau)

2
6

stt
sa cm10.8

3487020,964
1035.73

Bdσ
MA 




Soit : mlCmHA /77.10147 2 ;

Avec : St = 15 cm < min (3h, 33 cm)
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 En travée :

KN02.1107.1460,75Mt 

0,392U0,106
14,22701000

1002.110
fdb

Mtμ l2

6

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,94460,16μ u   (Tableau)

2
6

st
st cm41.12

3487020,944
1002.110

σdB
MtA 







Soit : mlCmHA /06.14167 2

Avec : St = 15 cm < min (3h, 33 cm).

5.Ferraillage dans le sens y - y :

 Aux appuis :

  KN.m889.60-61.1210,5M app 

l2

6

bc
2

app

u U0,3920,058
14,27021000

10889.60
fdb

M
μ 





 

La section est simplement armée

0,09700,058μ u   (Tableau)

2
6

st

app

sa cm68.6
3487020,970

10889.60
σdB

M
A 







Soit : 7HA14 = 10.77 cm2/ml.

Avec : St = 15 cm < min (4h, 45 cm).

 En travée :

KN.m20.9161.1210,75Mt 

0,392U0,088
14,27021000

1020.91
fdb

Mtμ l2

6

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,9540,088μ u   (Tableau)

2
3

st
st cm19.10

348520,956
1020.91

σdB
MtA 







Soit : 7HA16 = 14.07 cm2/ml.

Avec : St = 15 cm < min (4h, 45 cm).
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 Vérification de la condition de non fragilité :

2

3

0min

y

x

L
L

hbA



  Avec :߱0 = 0,0008 pour HA Fe E400

Sens x – x :

mlcmA /496,2
2

92.03
301000008,0 2

min 




Sens y – y :

mlcmA /4,2301000008,0 2
min 

Aux appuis :
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y

ua

x
ua





/4,277.10

/496,277.10
2

min
2

2
min

2

En travée :
vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA
y

ut

x
ut





/4,207.14

/496,207.14
2

min
2

2
min

2

* Espacement des barres: (Art A8.2 242 BAEL91).

Direction (X-X): St = 15cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm.

Direction (Y-Y): St =15 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm.

Conclusion : la condition est vérifiée dans les deux sens

 Calcul a LELS :

2
s KN/m42.127q 

Calcul des moments Mu, My.

KN.m28.8742.1270.685MμM

KN.m20.17534.442..1270,073LqμM

uy0y

22

xsu0x





Calcul des moments Ma, Mt dans les sens.

 Sens xx :

KN.m4.1312.1750,750,75MM

KN.m6.872.1750,50,5MM

xt

xapp














0,685μ

0,073μ
9200,ρ

y

x
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60cm

 Sens yy :

KN.m46.6528.870,750,75MM

KN.m64.4328.870,50,5MM

yt

yapp





 Vérification des contraintes dans le béton :

a)Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

u28c

M

M
:avec

100

f

2

1

d

y





Sens Zone Mu Ms ࢽ ࣆ ࢻ Rapport Obs.

X- X Appuis 114.1 76.35 1.49 0.110 0.1460 0.495 Vérifiée

Travée 171.165 114.55 1.49 0.166 0.2284 0.495 Vérifiée

Y- Y Appuis 60.935 40.78 1.49 0.058 0.0747 0.495 Vérifiée

Travée 91.4 61.17 1.49 0.088 0.1154 0.495 Vérifiée

Tableau VI.5 : Vérification des contraintes a l’ELS.

b) Vérification de la contrainte de compression dans les aciers :

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

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le ferraillage de la dalle du radier est satisfaisant.

B) Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le radier de
longueur L = 60cm, soumise à une charge uniformément repartie.

1- Sollicitation de calcul :

A l’ELU:

54.177
u

q 
m

m.KN95.31
2

60,054.177

2
u

u
M

2
2








Lq

A l’ELS:

42.127qs 

m.KN93.22
2

60,042.127

2
sM

2
2








Lq

S

2-.Calcul des armatures :

Fig. VI-7 : Schéma statique du débord
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a) Armatures principales :

b = 1 m ; d = 27 cm ; fbc = 14,2 MPa ;  σS = 348 MPa

0,392
r

μ03080,
14,22701000

1095.13

fdb
u

M

u
μ

2

6

bu
2










µu = 0,0308 → βu = 0,985 /mlcm45.3
348027850,9

1095.31

s
σd

u
β

u
M

A 2
4










Soit : A = 5HA12/ml = 5.65cm2/ml

Avec St = 20cm.

b) Armatures de répartition :

2cm41.1
4

65.5

4

A
r

A  /ml

Soit Ar = 4 HA10 /ml = 3,14cm2/ml

Avec St = 25cm.

3-Vérification à l’ELU :

 Vérification de la condition de non fragilité :

228
min cm26.3

400

2,1271000,23

e
f

fdb0,23
A 





 t

2
min

2 cm26,3Acm65.5
u

A  …………………condition vérifiée.

Donc on adopte AU = 5HA12/ml = 5.65cm2/ml

4- Vérification à l’ELS :


93.22

95.31

s

u

M

M
 1.39

s = 0,0308 = 0,0381

445,0
100

25

2

139,1

100

f

2

1γ
3080,0α 28 





 C …………………..condition vérifiée.

 Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS.

 Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au
débord ; Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et
Constituerons ainsi le ferraillage du débord.

C) Ferraillage de la nervure :

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est sera muni de

nervures (raidisseurs) dans les deux sens.
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Pour le calcul des sollicitations, la nervure sera assimilée à une poutre continue sur

plusieurs appuis et les charges revenant à chaque nervure seront déterminées en fonction du

mode de transmission des charges (triangulaires ou trapézoïdales) vers celle-ci.

1. Chargement simplifié admis :

Cela consiste à trouver la largeur de dalle (panneau) correspondante à un diagramme

rectangulaire qui donnerait le même moment (largeur lm) et le même effort tranchant (largeur

lt) que le digramme trapézoïdal. Ainsi sous ce chargement devenu uniformément reparti et le

calcul devient classique

L
x
/
2

L
t

L
t

L
m

Figure VI.8. Présentation des chargements simplifiés.

 Charge trapézoïdale :





















4
5.0

6
5.0

2

x
xt

x
xm

ll

ll





a-Les charges revenant aux nervures :
 Charges à considérer :

 Sens transversal : charge trapézoïdale :

17.1)
4

92.0
5.0(34.4

4
5.0

55.1)
6

92.0
5.0(34.4

6
5.0

22

























x
xt

x
xm

ll

ll





./43.27555.154.177q Mu mlKNLq mu 

./50.19755.142.127q Ms mlKNLq ms 

./04.20817.154.177q Tu mlKNLq tu 

 Sens longitudinal : charge triangulaire :

 Charge triangulaire :
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�ൌݐ݈ ͲǤʹͷൈ ͶǤ͵Ͷ ൌ ͳǤͲͅ ͷ݉

௠݈ =0.333× 4.34 =1.45m
./43.25745.154.177q Mu mlKNLq mu 

./759.18445.142.127q Ms mlKNLq ms 

./63.192085.154.177qTu mlKNLq tu 

b-Détermination des efforts :

 Sens longitudinal

1) E.L.U

Figure VI .9 : Charges revenant à la nervure longitudinale.

Figure VI-10 : Diagramme des moments fléchissant a l’ELU

Figure VI-11 diagramme des efforts tranchants a l’ELU

Le ferraillage se fera avec les moments Max aux appuis et en travées dans le sens longitudinal et

transversal.

 Calcul des armatures :

.53.382max KNM t 

mKNM a .45.741max 
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b = 50 cm, h = 120 cm, d =95cm , fbc = 14, 2 Mpa , st = 348 Mpa

 Aux appuis :

KN.m24.745M app 

l2

6

bc
2

app

u U,39209700.
14,21150500

1024.745
fdb

M
μ 





 

La section est simplement armée

0.9580,079μ u  

2
6

st

app

sa cm43.19
34811500,958

1024.745
σdB

M
A 







Soit : 5HA16+5HA16=20.09 cm2

 En travée :

KN.m53.382Mt 

0,392U0,041
14,21150500

1053.382
fdb

Mtμ l2

6

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,9800,041μ u  

2
6

st
st cm76.9

34811500,980
1053.382

σdB
MtA 







Soit :5HA16= 10.04 cm2

2) E. L.S

Figure VI-12 Charges revenant à la nervure longitudinale a l’ELS
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Figure VI-13 Diagramme de moment fléchissant à l’E.L.S

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

u28c

M

M
:avec

100

f

2

1

d

y





Sens Zone Mu Ms ࢽ ࣆ ࢻ Rapport Obs.

X- X Appuis 745.24 521.82 1.43 0.079 0.104 0.47 Condition

vérifiée

Travée 382.53 267.84 1.43 0.041 0.052 0.47 Condition

vérifiée

 Sens transversale :

ELU : qu = 275.43 KN/m

ELS : qs =197.50 KN/m

1) E.L.U

Figure VI-14 Charges revenant à la nervure transversale a l’ELU

Figure VI-15 Diagramme de moment fléchissant à l’ELU
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Figure VI-16 Diagramme de moment fléchissant à l’ELU

 Calcul des armatures :

mKNM t .55.278max 

mKNM a .35.537max 

b = 50 cm, h = 120cm, d = 115 cm , fbc = 14, 2 Mpa , st = 348 Mpa

 Aux appuis :

KN.m35.537M app 

l2

6

bc
2

app

u U0,3920,057
14,21150500

1055.537
fdb

M
μ 





 

La section est simplement armée

0.9700,057μ u  

2
6

st

app

sa cm84.13
34811500,970

1035.537
σdB

M
A 







Soit : 5HA16+5HA12=15.70cm2

 En travée :

KN.m55.278Mt 

0,392U0,029
14,21501500

1055.278
fdb

Mtμ l2

6

bc
2u 





 

La section est simplement armée.

0,985920,0μ u  

2
6

st
st cm07.7

34811500,985
1055.278

σdB
MtA 







Soit : 5HA 16 = 10.04 cm2
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2) E. L.S

Figure VI-17 Charges revenant à la nervure transversale

Figure VI-18 Diagramme de moment fléchissant à l’E.L.S

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée :

s

u28c

M

M
:avec

100

f

2

1

d

y





Sens Zone Mu Ms ࢽ ࣆ ࢻ Rapport Obs.

X- X Appuis 537.35 350.25 1.53 0.057 0.073 0.515 Condition

vérifiée

Travée 278.55 180.19 1.54 0.029 0.037 0.520 Condition

vérifiée

 Vérification à l’ELU :

vérifiéeConditioncm
f

fdb
A

e

t 


 228
min 94.6

400

1.21155023.023.0

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.

 Armatures transversales :

 Espacement des armatures

mml
t 33,5

3

16

3



 ; Soit  = 8 mm

St = 10 cm : en zone nodale
  cm

h
S t 5.172.19;30min12;

4
min 1 









 
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St = 15 cm : en zone courante

 La quantitéArmatures transversale minimales :

 En zone nodale : Amin = 0.003 Stb = 1.5 cm2

 En zone courante : Amin = 0.003 Stb = 2.25 cm2

Vérification de la contrainte de cisaillement :

MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u

u 5.24;
15.0

min
.

28max















Avec : Tu max = 741.45 kN

vérifiéeConditionMPau 



 28.1

1150500

1045.741
τ

3
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X.1.Introduction : Les fondations sont conçues pour reconduire les efforts et les charges appliquées
sur la structure vers le sol d’assise. Cette fonction passe par un choix de fondation équivalent qui peut
assumer ce rôle.
Les efforts appliqués sont les suivent :



PLANS DE FERRAILLAGE DES
ELEMENTS SECONDAIRES



A

A
0.40

0.304.400.30

0.080.15

2.00

TS 5x200x5x200

3HA12

1HA12

Coupe B-BCoupe A-A

3HA12

TS 5x200x5x2002HA12

 FERRAILLAGE DU PLANCHER DE L'ETAGE COURANT ET TERASSE

 FERRAILLAGE DU PLANCHER DE L'ETAGE DE SERVICE

0.25
1.60

B

B

 étrierФ6

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

ETUDIE PAR :

TITRE :

FERRAILLAGE DES PLANCHERS

DIRIGE PAR :

PLANCHE N°
ECHELLE :1/25PROMOTION : 2013/2014

0.15 0.15 0.15 0.15 0.15 0.15 0.15

TS 5x200x5x200  étrierФ6 1HA121HA12

3HA12

1HA12

A

A
0.40

0.304.400.30

0.080.15

2.00

TS 5x200x5x200

3HA12

1HA12

Coupe B-BCoupe A-A

3HA12

TS 5x200x5x2002HA12

0.25
1.60

B

B

 étrierФ6

0.15 0.15 0.15 0.15 0.15 0.15 0.15

TS 5x200x5x200  étrierФ6 1HA121HA12

3HA12

1HA12

Mr : BERKANE BRAHIM

Mr : AZIZI SAID

Melle : LARABI



2 X 5HA8 / ml esp=20 cm2 X 5HA10/ml esp=20 cm

2 X 5HA8 / ml esp=20 cm

5 X HA12 esp=20 cm

HA8 esp=30 cm

2 X 5HA8/ml esp=20 cm
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Ferraillage de la salle Machine

ECHELLEPLANCHE N°

ETUDIE PAR :
TITRE :

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

epingles Ø6
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Ferraillage de la salle machine
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Sens Y-Y

Sens XX

2X5HA8 /ml (e=20cm)

5HA8 /ml (e=20cm)
epingles Ø6

PROMOTION : 2014/2015

Mr : BERKANE BRAHIM

Mr : AZIZI SAID

Mml : LARABI

2X5HA8 /ml (e=20cm)
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Règles parasismique algérienne RPA 99 / version 2003.

Règles BAEL 91 modifiées 99, règles techniques de conception et de

calcul des ouvrages et construction en béton armé suivant la méthode des

états limites.

Document Technique Réglementaire DTR B.C.2.2, charges permanentes

et charges d’exploitation.

Cours et TD du cursus universitaire.



Conclusion

Conclusion :

L’étude du projet en question nous a permis de mettre en application les

différents règlements en vigueur (RPA 99/2003, CBA 93, BAEL 91), et de

constater leur importance dans l’indication des quantités d’armatures, des

sections minimales ainsi que le choix des méthodes de calcul.

Le constat fait appel aussi à l’importance de la bonne interprétation des résultats

obtenus par la modélisation, ainsi que le choix du type de contreventement, ce

dernier qui est affecté par un coefficient de comportement (R) pour chaque

système, ce qui peut faire varier la valeur de l’effort sismique à la base.

Les ferraillages obtenus sont établis en fonction des sollicitations (M, N, T)

Appliquées aux différents éléments, d’où la possibilité d’éviter le sur ferraillage

de l’ouvrage avec la disposition d’une quantité d’armatures correspondant à

l’effort appliqué, ceci tout en garantissant une meilleur résistance.

Les contraintes posées lors de l’étude de l’ouvrage nous ont permis de mettre au

point un ensemble de solutions et de recommandations.

En fin nous espérons que ce travail servira les promotions à venir.


