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Page 1

INTRODUCTION GÉNÉRALE

Construire a toujours été l’un des premiers soucis de l'homme et l'une de ses préoccupations

privilégiées. A ce jour, la construction connait un grand essor dans la plupart des pays, et très

nombreux sont les professionnels qui se livrent à l'activité de bâtir dans le domaine du bâtiment ou des

travaux publics.

Il est nécessaire d’assurer la résistance et la stabilité des constructions en tenant compte de la nature et

des caractéristiques des matériaux utilisés, du terrain d’implantation et d’autres facteurs. La réponse à

cette exigence implique la prise en compte de certaines normes et règlements.

L’étude que nous nous proposons de réaliser dans le cadre d’un mémoire de fin d’étude consiste à

dimensionner et à étudier les éléments résistants d’un bâtiment à usage d’habitation et services. Cette

étude nous doit permettre d’assurer la stabilité et la durabilité de l’ouvrage, ainsi que le confort pour

les occupants.

Pour répondre à la problématique posée, notre démarche s’articule autour de huit chapitres.

Après la présentation du projet et les principes de calcul vis-à-vis des règlements au premier

chapitre, le pré dimensionnement des éléments du bâtiment est exposé au chapitre deux.

Au chapitre trois, nous calculons tous les éléments secondaires tels que les planchers, les escaliers

et l’acrotère. Une fois que la disposition des voiles est adoptée, la structure est soumise au spectre de

réponse du RPA99 version 2003. Sa réponse est calculée en utilisant le logiciel ETABS. Le calcul du

ferraillage des éléments structuraux est exposé dans le chapitre six. L’étude des fondations fait l’objet

du septième chapitre.

Tous les calculs ont été menés en utilisant différents codes de calcul et de conception des structures

en Génie Civil : Conception en Béton Armé (CBA), Règles de calcul du Béton Armé aux Etats Limites

(BAEL91) et Règlement Parasismique Algérien (RPA 99 /version 2003).
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4,25
4,05

4,10

2,50

1,60
1,80

2,55
1,25
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Introduction

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

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

Le présent projet consiste à l’étude et le calcul des éléments résistants d’un bâtiment

(RDC+5+ +SS) à usage d’habitation et de service, contreventé par des portiques et voiles.

Cet ouvrage sera implanté à Tizi-Ouzou qui est classé comme zone de moyenne sismicité

(zone IIa) (Annexe I du RPA 99/ version 2003).

I-1- Réglementation utilisée

Afin de garantir la stabilité de notre ouvrage, ainsi que la sécurité des usagers pendant et après la

réalisation de l’ouvrage nos calculs seront conformes aux règlements en vigueurs à savoir :

● Règles parasismiques algériennes (RPA 99/version 2003)

● Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en béton armé

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

● DTR B.C .2.2 : Charges permanentes et charges d’exploitation.

I-2- Description de l’ouvrage

Notre ouvrage est classé en groupe d’usage 2 : « Ouvrages courants ou d’importance moyenne »

(Bâtiments d’habitation collective ou à usage de bureaux dont la hauteur ne dépasse pas 48 m.)

(Article 3.2 du RPA 99 / version 2003).

Le projet, qui fait l’objet de cette étude, est constitué de :

➢ Un rez-de-chaussée à usage d’habitation

➢ 05 étages à usage d’habitation.

➢ Une cage d’escalier.

➢ Un sous-sol à usage de garages.

I-3- Caractéristiques géométriques

▪ Hauteur totale……………………………….H=21.68 m

▪ Longueur totale……………………………….L= 17.40m

▪ Largeur totale ………………………………. l = 15.41 m

▪ Hauteur du RDC ……………………………h = 3.15 m

▪ Hauteur d’étage courant ……………………h = 3.06 m

▪ Hauteur de sous-sol ………………………… h= 3.23 m

I-4- Éléments composant la structure

I-4-1 La superstructure :

Ossature du bâtiment

Les Règles Parasismiques Algériennes « RPA 99/ Version 2003 » préconisent, pour toute

structure dépassant une hauteur de 14 mètres en zone IIa, une ossature mixte faite en voiles et
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portiques.

Les portiques

Ils sont en béton armé, constitués de poteaux et poutres, qui doivent être disposés d’une façon à:

▪ Reprendre les charges et surcharges verticales.

▪ Transmettre directement les efforts aux fondations.

Les voiles

Sont des éléments verticaux en béton armé, disposés dans les deux sens transversal et

longitudinal ; ils assurent :

▪ D’une part le transfert des charges verticales (fonction porteuse).

▪ Et d’autre part la stabilité sous l’action des charges horizontales (fonction de

contreventement).

Les planchers

Les planchers sont des plans horizontaux séparant deux niveaux successifs d'un bâtiment,

capables de supporter les charges et surcharges d’exploitation du bâtiment. Comme ils doivent

répondre à l’exigence de l’isolation thermique et acoustique de la structure en plus d’assurer le

passage des déférents types de gaines et conduites (eau, chauffage, électricité,…). Dans notre

bâtiment nous distinguons deux types de planchers :

a) Plancher en corps creux

Porté par des poutrelles disposées parallèlement à la petite portée des travées (espacées de

65 cm) sur lesquelles on pose les corps creux (Hourdis).

Figure I.1 : Les éléments constituants un plancher (étage courant)

b) Plancher en dalle pleine

Réalisé en béton armé, ils sont généralement coulés sur place. Les balcons de notre structure

sont réalisés en dalle pleine.
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Les escaliers

C’est un ouvrage réalisé en béton armé,

permettant de desservir les différents étages d’une

correspondant à son encombrement.

Les revêtements

Carrelage pour les planchers et les escaliers.

Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

Enduit en ciment pour les murs de façade et les cages d’escaliers.

Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

La maçonnerie en brique

a) Murs extérieurs

Les façades extérieures sont réalisées en double cloisons de deux briques creuses, 15cm

d’épaisseur pour la cloison externe, et 10cm pour la cloison interne avec une lame d’aire de 5cm.

b) Murs intérieurs

Ils sont réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

Présentation et caractéristiques de l’ouvrage

Figure I.2 : Dalle pleine

en béton armé, il constitue par une série de marches et

permettant de desservir les différents étages d’une construction. On appelle cage d’escalier l’espace

à son encombrement.

Figure I.3 : Composants d'un escalier

Carrelage pour les planchers et les escaliers.

Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

Enduit en ciment pour les murs de façade et les cages d’escaliers.

Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

sont réalisées en double cloisons de deux briques creuses, 15cm

aisseur pour la cloison externe, et 10cm pour la cloison interne avec une lame d’aire de 5cm.

Ils sont réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

Présentation et caractéristiques de l’ouvrage
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il constitue par une série de marches et contre marches

appelle cage d’escalier l’espace

sont réalisées en double cloisons de deux briques creuses, 15cm

aisseur pour la cloison externe, et 10cm pour la cloison interne avec une lame d’aire de 5cm.
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Figure I.1 : Schéma du mur intérieur et du mur extérieur.

Les Voiles

Sont des murs en béton armé, appelés couramment refends, entrant dans la composition de

l’ouvrage. Leur rôle est de reprendre les efforts horizontaux dus à l’action du séisme. Ils sont

caractérisés par une forme géométrique spécifique qui leur offre une importante inertie, grâce à

laquelle ils soulagent considérablement les poteaux et les poutres dans une structure mixte

(portiques - voiles).

Acrotère

L’acrotère est un élément en béton armé dont la hauteur est de 60 cm, qui vient se greffer à

la périphérie de la toiture. Il a pour but de permettre un bon façonnement de l’étanchéité.

I-4-2 l’infrastructure :

Les fondations

Ce sont des ouvrages en béton armé qui ont pour rôle de transmettre au sol les efforts

apportés par les éléments de la structure (poteaux, murs, voiles….etc.). Ces éléments transmettent

les charges au sol, soit directement : (cas des semelles filantes ou radier général), soit par

l’intermédiaires d’organe : (cas des semelles reposant sur pieux).

Le choix du mode de fondation à adopter est en fonction des conditions de résistances et de

tassement liées aux caractéristiques physiques et mécaniques des sols. Il existe trois types de

fondations:

Les fondations superficielles.

Les fondations profondes.

Les fondations semi-profondes.

I-5- Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés

Dans notre ouvrage nous allons utiliser deux matériaux essentiels : le béton et l’acier qui

doivent satisfaire les règles parasismiques algériennes (RPA99/ version 2003) ainsi que les règles

de béton armé aux états limite (BAEL 91/ modifié 99).
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Les états limites

On appelle un état limite, un état particulier au-delà duquel une structure cesse de remplir les

fonctions pour lesquelles elle a été conçue. Nous distinguons deux états limites :

L’état limite ultime (ELU)

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

dépassement entraînait la ruine de l’ouvrage. Ils correspondent à la limite :

 Stabilité de forme : non flambement de la structure

de l’équilibre statique : non renversement de la construction.

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

à la compression affectée d’un coefficient de sécurité

A l’état limite ultime, la contrainte du béton σb s’écrit :

b

b

fc


 2885,0



Avec :

γb : coefficient de sécurité du béton qui a pour valeurs :

γb : 1.5 pour les situations durables,

γb : 1.15 pour les situations accidentelles.

θ : coefficient fixé en fonction de la durée d’application et l’action considérée.

Durée

d'application
t > 24h 1h < t < 24h t < 1h

θ 1 0.9 0.85

L’état limite de service ELS

Il correspond à des conditions normales d’exploitation et de durabilité. Il n’est pas suffisant

qu’une construction soit stable et résistante, il est aussi nécessaire qu’elle ne présente pas une

fissuration ou des déformations excessives. Cela peut entraîner des désordres dans les revêtements

et les cloisons et donc une gêne sérieuse à l’exploitation.

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

la limite d’ouverture : cela évite la corrosion rapide des aciers et donc augmente la durabilité et

la sécurité des ouvrages.

la limitation de compression du béton.

la limite de déformation : les déformations (flèches par exemple) doivent rester dans les limites

admissibles c’est-à-dire compatibles avec l’utilisation de l’élément.

À l’état limite de service, la contrainte de compression du béton est limitée à :
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σb = 0.6 fcj (Article 4.5.2 du BAEL91 / modifié 99)

Figure I.5 : Diagramme contrainte

I-5-1- Le béton

Le béton est un mélange qualitatif et quantitatif constitué d’un mélange de ciment, de

granulats (sable et gravier), auquel on ajoute de l’eau dite eau de gâchage, un matériau de type

fragile, qui a une résistance à la traction faible par rapport à la résistance à la comp

La masse volumique du béton est

Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à savoir :

une résistance mécanique élevée.

un retrait minimum.

une bonne tenue dans le temps.

Pour notre projet on utilise un béton courant dosé à 350 kg/m

Caractéristiques physiques et mécaniques du béton

Résistance du béton à la compression f

La résistance à la compression d'un béton à un âge de «j» jours, est mesurée par

compression axiale, sur des éprouvettes normalisées de forme cylindrique, de diamètre 16 cm et une

hauteur h = 32 cm. (essais d’écrasement d’éprouvettes normalisées).

Du point de vue mécanique, le béton est défini par sa résistance caractéristique à la

compression à 28 jours de durcissement notée f

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

compression est calculée selon les formules ci

݂ܿ ݆=
୨

ସ,଻଺ା଴,଼ଷ୨
fc28

݂ܿ ݆=
୨

ଵ,ସ଴ା଴,ଽହ୨
fc28

݂ܿ ݆= 1,10 fc28

௕݂௖ =
0.85 ௖݂ଶ଼

௕ߛ

Présentation et caractéristiques de l’ouvrage

(Article 4.5.2 du BAEL91 / modifié 99)

: Diagramme contrainte-déformation du béton (ELU)

mélange qualitatif et quantitatif constitué d’un mélange de ciment, de

granulats (sable et gravier), auquel on ajoute de l’eau dite eau de gâchage, un matériau de type

fragile, qui a une résistance à la traction faible par rapport à la résistance à la comp

La masse volumique du béton est ρ = 25 KN/m³.

Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à savoir :

une résistance mécanique élevée.

une bonne tenue dans le temps.

Pour notre projet on utilise un béton courant dosé à 350 kg/m3 de ciment.

Caractéristiques physiques et mécaniques du béton

Résistance du béton à la compression fcj

La résistance à la compression d'un béton à un âge de «j» jours, est mesurée par

ession axiale, sur des éprouvettes normalisées de forme cylindrique, de diamètre 16 cm et une

hauteur h = 32 cm. (essais d’écrasement d’éprouvettes normalisées).

Du point de vue mécanique, le béton est défini par sa résistance caractéristique à la

sion à 28 jours de durcissement notée fc28.

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

compression est calculée selon les formules ci-dessous : (Art.A2.1,11.BAEL.91 modifié99).

Pour fc28 ≤ 40 MPa

c28 Pour fc28 > 40 MPa

Pour j> 28 jours

Présentation et caractéristiques de l’ouvrage
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du béton (ELU)

mélange qualitatif et quantitatif constitué d’un mélange de ciment, de

granulats (sable et gravier), auquel on ajoute de l’eau dite eau de gâchage, un matériau de type

fragile, qui a une résistance à la traction faible par rapport à la résistance à la compression.

Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à savoir :

La résistance à la compression d'un béton à un âge de «j» jours, est mesurée par

ession axiale, sur des éprouvettes normalisées de forme cylindrique, de diamètre 16 cm et une

Du point de vue mécanique, le béton est défini par sa résistance caractéristique à la

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

(Art.A2.1,11.BAEL.91 modifié99).
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Figure I.6 : Essais d’écrasement par compression axiale sur des éprouvettes.

Résistance à la traction ftj

La résistance à la traction du béton à «j» jour est conventionnellement définie en fonction de

la résistance à la compression comme suit : (Art .A.2 .1.12 BAEL 99)

ftj = 0,6 +0,06fcj en MPA d’où ftj = 0,6 + 0,06(25) = 2,1 MPA.

Dans notre cas on a fc28 = 25MPA donc ft 28 =2,1 MPA

Contrainte limite de cisaillement (Art.5.1.1 BAEL91/modifié 99)

Elle est donnée par la formule suivante : ࢛࣎ =
࢛࢜

ࢊ૙࢈

Avec :

࢛࢜: L’effort tranchant ultime agissant sur la section cisaillée.

b0 : largeur de l’âme.

d: hauteur utile de la poutre (d = h - c).

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

la fissuration est non préjudiciable (peu nuisible) : ζu ≤ ݉ ݅݊ ቀ0,2
௙௖ଶ଼

ఊ௕
; ቁܽܲܯ5

Si la fissuration est préjudiciable ou très préjudiciable : ζu ≤ ݉ ݅݊ ቀ0,15
௙௖ଶ଼

ఊ௕
; ቁܽܲܯ4

Module d’élasticité du béton E

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

déformation engendrée. Selon la durée de l'application de la contrainte, on distingue deux modules

de déformation longitudinale :

 Module de déformation longitudinale instantané (Art A-2.1, 21 BAEL99)

Sous les contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24 heures, on admet à

défaut de mesures, qu’à l’âge « j » jours, le module de déformation longitudinale instantanée du

béton Eij est égal à :

Eij=11000 ඥ݂ܿ ݆య (MPa)

Cette formule n’est valable que pour les bétons habituels durcissant naturelement sur le

chantier .

Dans notre cas fc28 = 25MPa  Eij32164, 20MPa

 Module de déformation longitudinale différée (Art A-2.1, 22 BAEL99)

Le module de déformation longitudinale différée, qui dépend de la résistance caractéristique
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à la compression du béton, permet de calculer la déformation finale du béton. Evj =3700 ඥ݂ܿ ݆య

(MPa)

Fcj : la résistance du béton à la compression à (j) jours

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ௩௝ܧ = 3 700 ቀ݂ ௖௝

భ

యቁ݅ݏ ௖݂ଶ଼ ≤ ܲܯ60 .ܽ

௩௝ܧ = 4 400 ቀ݂ ௖௝

భ

యቁ݅ݏ ௖݂ଶ଼ > ܲܯ60 ,ܽ ݏܽ ݏ݂݊ ݉ݑ é݁݀ ݏ݁݅ ݈݅ܿ݁ .

௩௝ܧ = 6 100 ൫݂ ௖௝൯݅ݏ ௖݂ଶ଼ > ܲܯ60 ݒ݁ܽܽ, ݂ܿ ݉ݑ é݁݀ ݏ݁݅ ݈݅ܿ݁ .

�

Dans notre cas pour j =28 jours donc ݂ܿ =݆ 25 MPa  Evj =10818,86 MPa .

 Module de déformation transversale (Art. A.2.1.3 BAEL91 modifié 99)

Le module de déformation transversale G caractérise la déformation du matériau sous l’effort

tranchant.

Sa valeur est donnée par la formule suivante : G =
୉

ଶ(ଵାʋ)

Avec :

E : module de Young.

ʋ : Coefficient de poisson

 Coefficients de poisson (Art A.2.1, 3 .BAEL91 modifié99)

Le coefficient de poisson(ʋ) est le rapport entre la déformation transversale relative et la 

déformation longitudinale relative ; il est donné par : ʋ =
∆ௗ

ௗ
/
∆୪

௟

Il sera pris égal à :

 ʋ = 0 pour un calcul des sollicitations à l’Etat Limite Ultime (ELU).

 ʋ = 0.2 pour un calcul de déformations à l’Etat Limite Service (ELS)

I-5-2- L’acier

L’acier est un alliage de fer et de carbone en faible pourcentage, il est utilisé pour reprendre

les efforts de traction, de cisaillement et de torsion qui ne peuvent pas être repris par le béton. Ils

sont caractérisés par leurs limites élastiques et se distinguent par leurs nuances et leurs états de

surface. En général, les aciers utilisés sont de trois types :

Les ronds lisses (RL) : (fe E215) et (fe E235) correspondent à des limites d’élasticité garanties

de 215MPA et 235 MPa respectivement.

Les aciers à hautes adhérences (HA) : (fe E400) et (fe E500) correspondent à des limites

garanties d’élasticité de 400 MPA et 500 MPA respectivement.

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

électriquement en leurs points de croisement. Les espacements entre axes sont égaux.
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Figure I.7 : Treillis soudés

Caractéristiques physiques et mécaniques de l'acier

Types

d'acier
Nomination Symbole

Limite

d'élasticité

Fe (MPa)

Résistance

à la

Rupture

Allongement

relatif à la

rupture (˚/˳˳)

Coefficient

de

fissuration

Coefficient

de

Scellement

(ᴪ)

Aciers

en

barre

Haute

adhérence

FeE400

HA 400 480 10 1,6 1,5

Aciers

en

treillis

Treillis

soudé T L

520

(Ф˂6mm)

TS 520 550 8 1,3 1

Tableau I.1 : Caractéristiques des aciers utilisés

Module d’élasticité longitudinale

Le module de déformation longitudinale ௦seraܧ pris :

௦ܧ = 2. 105 MPA (BAEL91/ modifié99, A.2.2.1)

Contrainte limite dans les aciers (BAEL91/ modifié99, Art A.4.3.1)

État limite ultime

Les armatures sont destinées à équilibrer et à reprendre les efforts de traction, et elles sont

utilisées jusqu'à leur limite élastique avec une nuance de sécurité.

La contrainte limite de l’acier est donnée par la formule suivante :

=௦௧ߪ
ࢋࡲ

࢙ࢽ
(BAEL91/modifié99 Art A.2.1.2)

Avec :
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࢙࢚࣌ : La contrainte d’acier à l’ELU.

Fe: Contrainte d’élasticité de l’acier.

ࢽ :࢙ Coefficient de sécurité

઻ܛ= 1.15 Situation courante. (BAEL91/modifié99 Art A.4.3.2)

઻ܛ= 1.00 Situation accidentelle.

Diagramme contraintes-déformations

Pour les états limites ultimes les contraintes de calcul (௦ߪ) dans les armatures longitudinales

sont données en fonction de déformation (௦ߝ) de l’acier définie par le diagramme suivant :

Figure I.8 : Diagramme contraintes-déformations du l’acier

État limite de service

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

contrainte dans l’acier en fonction de la fissuration :

≥௦௧ߪ ത௦௧ߪ

Fissuration peu préjudiciable (BAEL91/modifié99 Art A 4.5.3.2)

Aucune vérification n’est à effectuer.

Fissuration préjudiciable (BAEL91/modifié99 Art A.4.5.3.3)

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

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

≥௦௧ߪ =ത௦௧ߪ min (
ଶ

ଷ ௘݂ ; 110ඥɳ ௧݂௝) MPa

Avec :

ࢋࢌ : désigne la limite d’élasticité des aciers utilises.

ft28 : résistance caractéristique à la traction du béton (MPa).

ɳ : coefficient de fissuration.

ɳ = 1 pour les aciers ronds lisses et treillis soudes.
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ɳ = 1.3 pour les aciers de haute adhérence (ɸ < 6mm).

ɳ = 1.6 pour les aciers de moyenne adhérence (ɸ > 6mm).

Fissuration très préjudiciable (BAEL91/modifié99 Art A.4.5.3.4)

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

marine ou aux gaz) ou bien doivent assurer une étanchéité. Il faut vérifier que :

≥௦௧ߪ =ത௦௧ߪ min (0,5 ௘݂ ; 90ඥɳf௧௝) MPa

I-6- Protection d’armatures (Art A. 7.1 BAEL91/ modifié 99)

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

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

conforme aux prescriptions suivantes :

C ≥ 5cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins ainsi que

pour ceux exposés aux atmosphères très agressives.

C ≥3cm : Pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations).

C ≥ 1cm : pour les parois situées dans les locaux non exposées aux condensations.
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Le pré dimensionnement a pour but de définir les dimensions des différents éléments de

la structure (poteaux, poutres, voiles...etc.).

Ces dimensions sont choisies selon les exigences réglementaires du RPA 99 version

2003 et du BAEL 91 modifié 99. Les dimensions obtenues ne sont pas définitives. Elles

peuvent être augmentées après vérification dans la phase du dimensionnement.

II-1 Pré dimensionnement des éléments

II-1-1 Les planchers

Le plancher est un élément de structure horizontal qui sépare deux niveaux et a pour fonction

de :

Résister : les planchers sont supposés être infiniment rigides dans le plan horizontal, ils doivent

supporter leur poids propre et les surcharges du niveau et de transmettre ces charges aux

poutres qui les transmettent a leurs tours aux poteaux puis aux fondations.

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

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

Protéger contre les incendies

Participer à la résistance des murs et des ossatures aux efforts horizontaux.

Dans notre projet, on distingue un seul type de planchers. Ce derniers sont constitués

d’un corps creux d’une dalle de compression reposant sur des poutrelles préfabriquées.

La hauteur du plancher est obtenue par la formule suivante :

5.22

L
ht  (ArtB6.8.424/BAEL91)

Avec : ht : hauteur du plancher.

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

Le RPA exige pour les poteaux : min (b, h) ≥25 cm en zone II a, on prend min =25 cm. Dans

notre cas : L= 340-25= 315cmht= (315/22.5) = 14 cm. Soit ht= 20cm

On prend un plancher (16+4) cm valable pour tous les niveaux, avec :

épaisseur du corps creux : 16cm.

épaisseur de la dalle de compression : 4 cm.
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Figure II.1 Coupe transversale d'un plancher en corps creux (16+4)

II-1-2 Les poutres

Les poutres sont des éléments en béton armé couléssur place dont le rôle est l’acheminement

des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments verticaux (poteaux, voiles).

On distingue les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les

poutres secondaires qui assurent le chainage.

Les dimensions transversales de la section rectangulaire de la poutre à savoir la hauteur

totale ht et la longueur b doivent répondre aux conditions suivantes :

Hauteur « ht » :
୐ౣ ౗౮

ଵହ
≤ ht ≤

୐ౣ ౗౮

ଵ଴
(Art A.4.14 BAEL.91)

Largeur « b » : 0.4 ht≤ b ≤ 0.7 ht

Avec h : la hauteur de la poutre et b la largeur de la poutre.

Lmax :étant la portée libre de la plus grande travée considérée.

Par ailleurs l’article 7.5.2 du RPA exige les conditions telles que :

b≥20cm

h≥30cm

୦

ୠ
≤ 4
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Poutres principales :

Sachant que : L max =440-25= 415cm

ସଵହ

ଵହ
≤ ℎݐ≤

ସଵହ

ଵ଴
 27.66cm≤ ℎݐ≤ 41.5ܿ݉ . On prend : ht=35cm.

Par conséquent, la largeur b sera : 0.4ht≤ ܾ≤ 0.7ℎݐ

0.4x35≤ ܾ≤ 35ݔ0.7 14ܿ݉ ≤ ܾ≤ 24.5 cm. On prend :b=25cm

Vérification des exigences de RPA 99 version 2003(Art 7.5.1)

h= 35 cm ≥ 30 cm  condition vérifiée.

b= 25 cm ≥ 20 cm  condition vérifiée.

ht / b = 35 / 25 = 1.4≤ 4  condition vérifiée.

La section des poutres principales est donc : (b ht) = (25 35) cm2.

Poutres secondaires :

Sachant que Lmax = 340-25= 315cm

ଷଵହ

ଵହ
≤ ℎݐ≤

ଷଵହ

ଵ଴
 21cm≤ ℎݐ≤ 31.5ܿ݉ . On prend : ht=30 cm.

La largeur b est : 0.4ht≤ ܾ≤ 0.7ℎݐ

0.4x30≤ ܾ≤ 30ݔ0.7  12ܿ݉ ≤ ܾ≤ 21 cm. On prend : b=25cm.

Vérification des exigences de RPA 99 version 2003(Art 7.5.1) :

h= 30 cm ≥ 30 cm  condition vérifiée.

b= 25 cm ≥ 20 cm  condition vérifiée.

ht / b = 30 / 25 = 1.2≤ 4  condition vérifiée.

La section de la poutre secondaire est donc : (b ht) = (25 30) cm2.

Conclusion :

Les conditions imposées par RPA99 sont toutes vérifiées. Les sections adoptées sont comme

suit :

Poutres principales : (25  35) cm2

Poutres secondaires : (25 30) cm2
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Figure II.2 Section des poutres principales (sens transversal)

Figure II.3 Section des poutres secondaires (sens longitudinal)

II-1-3 Les voiles

Les voiles sont des murs en béton armé leur pré dimensionnement est justifié par

l’article 7.7.1 du RPA 99/V2003. Ils servent d'une part à contreventer le bâtiment en reprenant

les efforts horizontaux (séisme ou vent) et d'autre part à reprendre les efforts verticaux et les

transmettre aux fondations .D'après le RPA 99 /2003 article 7.7.1, les voiles doivent satisfaire

la condition suivante : L ≥ 4e

Avec L et e respectivement la portée et l'épaisseur du voile.

De même l’article 7.7.1 RPA 99 version 2003 spécifie une épaisseur minimale de 15 cm. De

plus l'épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage et des conditions de

rigidité aux extrémités comme l'indique la figure suivante :
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Figure II.4 Épaisseurs des voiles - coupe en élévation

Dans notre projet, le cas le plus défavorable est : e≥
୦౛

ଶ଴

Avec : he= h - ep où ep est la hauteur du plancher = 20cm.

Pour le sous sol et le RDC :

Hss= 3,23m = 323cm ⟹ he = 323 – 20 = 303cm ⟹ ep ≥
ଷ଴ଷ

ଶ଴
= 15.15 cm ; ep ≥ 15 ܿ݉ .

HRDC = 3,15m = 315cm ⟹ he = 315 − 20 = 295 ܿ݉ ⟹ ep ≥
ଶଽହ

ଶ଴
= 14.75cm ; ep ≥

15 ܿ݉ .

Pour les étages courants:Hec = 3.06m=306cm⟹ he = 306 – 20= 286cm ⟹ e ≥
ଶ଼଺

ଶ଴
=

14.3 cm ; ep ≥ 15 ܿ݉

Conclusion : On opte pour l’ épaisseur des voiles :

e = 20 cm pour le sous sol

. e = 15 cm pour les autres nivaux .

Niveau ZONE
Epaisseur

de voile

sous-sol + RDC

1er étage
I 20

2éme étage

3éme étage
II 15

4éme étage

5éme étage
III 15

L ≥ 4 e = 80 cm≥ 80 cm  condition vérifiée

Notre structure doit comporter des voiles ayant une dimension au moins égale à 80 cm.
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II-2 Détermination des charges et surcharges

Le but de la descente de

charge qui lui revient au niveau de chaque étage jusqu'à la fondation.

Soient : G: Charges permanent

Q: Surcharges d'exploitation

II-2-1 Charges permanentes

II-2-1-1 Les Planchers

Plancher terrasse en corps creux

Tableau II.1 Caractéristiques du plancher terrasse inaccessible

N° Désignation

1 Couche de gravier

2 Étanchéité multicouche

3 Forme de pente en béton

4 Feuille de polyane

5 Isolation thermique

6 Plancher en corps creux

7
Enduit sous plafond en

plâtre

Figure II.5 Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible

Chapitre II Pré dimensionnement

Détermination des charges et surcharges

Le but de la descente des charges est de déterminer pour chaque élément

charge qui lui revient au niveau de chaque étage jusqu'à la fondation.

Charges permanentes.

Surcharges d'exploitation.

1 Charges permanentes :

terrasse en corps creux

Caractéristiques du plancher terrasse inaccessible

Épaisseur

(m)

Poids volumique

(KN/m3)

0.05 20

multicouche 0.02 6

Forme de pente en béton 0.06 22

0.01 1

0.04 4

Plancher en corps creux 0.20 14

Enduit sous plafond en
0.02 10

G total =

Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible

dimensionnement des éléments
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est de déterminer pour chaque élément porteur la

Poids volumique
G (KN/m2)

1

0.12

1.32

0.01

0.16

2.8

0.2

5.61 KN/m2

Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible
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Plancher d’étage courant

Figure II.6 Coupe transversale du plancher courant

Tableau II.2 Caractéristiques du plancher étages courants

N° Désignation
Épaisseur

(m)

Poidsvolumique

(KN/m3)
G (KN/ m2)

1
Cloison en briques creuses (y compris

enduit en plâtre)
0,10 + 0.04 9 +10

0.90

+0.40

=1.30

2 Revêtement en carrelage 0,02 20 0.4

3 Mortier de pose 0,02 20 0.4

4 Couche de sable 0,03 18 0.54

5
Plancher en corps creux (Hourdis et

table de compression)
0,20 14 2.8

6 Enduit en plâtre 0,02 10 0.2

G total = 5.64 KN/ m2
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II-2-1-2 Maçonneries :

Mur extérieur

Tableau II.3 Charges revenant aux murs extérieurs

N° Élément Épaisseur (m)
Poids volumique

(KN/m3)
Charge (KN /m2)

1 Enduit ciment 0,02 18 0,36

2 Brique creuse (10 cm) 0,10 9 0,90

3 Lame d’aire 0,05 / /

4 Brique creuse (10 cm) 0,10 9 0,90

5 Enduit plâtre 0,02 10 0,20

G total = 2.36KN /m2

Figure II.7 Coupe transversale d’un mur extérieur

Mur intérieur

Tableau II.4 Charges revenant aux murs intérieurs

N° Élément Épaisseur (m) Charge (KN/m2)

1 Enduit de plâtre 0,02 0,20

2 Briques creuses 0,10 0,90

3 Enduit de plâtre 0,02 0,20

G total = 1,3 KN/m2
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Figure II.8 Coupe transversale du mur verticale

II-2-1-3 Dalle pleine

Tableau II.5 Charge permanente de la dalle pleine

Figure II.9 Coupe transversale de la dalle pleine

II-2-1-4 Acrotère

La hauteur de l’acrotère est égale à

La charge permanente de l’acrotère est déterminée comme suit

Poids propre : G= ρ×S×1ml

N0 Éléments

01 Cloisons intérieurs

02 Carrelage

03 Mortier de pose

04 Couche de sable

05 Dalle pleine

06 Enduit plâtre

Chapitre II Pré dimensionnement

Coupe transversale du mur verticale

Charge permanente de la dalle pleine

Coupe transversale de la dalle pleine

La hauteur de l’acrotère est égale à : 60 cm

a charge permanente de l’acrotère est déterminée comme suit :

Épaisseur (m)  (KN/m3) G (KN/m2)

Cloisons intérieurs 0.14 / 1.3

0.02 20 0.4

Mortier de pose 0.02 20 0.4

Couche de sable 0.03 18 0.54

0.15 25 3.75

0.02 10 0.2

G total = 6.59 KN/m2

dimensionnement des éléments
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G (KN/m2)

6.59 KN/m2
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G = 25 × 0.1× 1ml = 2.5 KN/ml

II.2.2 Surcharges d’exploitation

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR BC.22 comme suit :

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

Planchers étages courants à usage d’habitation… Q = 1,50 KN/m2.

Plancher RDC à usage habitation ………………..Q = 1,50 KN/m2.

Plancher Entresol, à usage garage..………..… Q = 2,5 KN/m2.

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

Balcons………………………………………….. Q = 3,50 KN/m2.

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

II-2-3 Pré dimensionnement des poteaux

Le pré dimensionnement des poteaux se fera à l’ELS en compression simple ;en

considérant un effort normal N qui sera appliqué sur la section du béton du poteau le plus

sollicité, cette section transversale est donnée par la relation suivante :

0.3fc28

Ns
≥s (art7.4.3.1.RPA 99/2003)

Avec: Ns = G+Q

Ns : effort normal revenant au poteau considéré ;

G : charges permanentes.

Q : surcharges d’exploitations en tenant compte de la régression des surcharges.

S: section des poteaux.

Ϭbc : contrainte de compression admissible du béton

Selon le ( RPA 99 , A7.4.1 ) les dimensions de la section transversale des poteaux

doivent satisfaire les conditions suivantes :

Pour un poteau rectangulaire de la zone IIa , on a :

Min (b, h) ≥ 25cm

Min (b, h) ≥ he/20

1/4≤b/h≤4

Descente des charges

On appelle descente de charges, le principe de distribuer les charges sur les différents éléments

que compose la structure d’un bâtiment.
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La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la structure

depuis leurs points d’application jusqu’ aux fondations d’une façon générale, les charges se

distribuent en fonction des surfaces attribuées à chaque élément porteur (poutre, poteau, voile) ;

appelée surface d’influence.

Figure 10 Surface d’influence du poteau le plus sollicité (C4).

Surface d’influence

C’est la surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité.

Dans notre cas on a

(4.40/2) – (0.25/2)= 2.075m

(4.35/2) - (0.25/2)= 2.05m

(2,96/2) –(0.25/2) =1.355m

(3.40/2) – (0.25/2) =1.575m

٠ section sans poutre :

S = S1+ S2 +S3 +S4

Avec :

S1 = 2.075 x 1.355 = 2.812 m

S2 = 2.05 x 1.355 = 2.778 m

S3 = 2.075 x1.575 =3.268 m

S4 =2.05 x1.575 =3.228 m
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S = 12.09 m

Section avec poutre :

S brut = S1brut +S2brut+S3brut +S4BRUT

Avec :

S1brut = 2.325 x 1.480 =3.441 m

S2brut =2.3 x1.480 =3.404 m

S3brut 2.325 x1.825=4.243 m

S4brut =2.3 x1.825 =4.198 m

Sbrut= 15.29 m

Poids revenant à chaque plancher

Poids du plancher : P = GS

Plancher terrasse : P = 5.6112.09 = 67.82 KN

Plancher d’étage courante : P= 5,6412.09 = 68.19 KN

Poids des poutres

Poutre principale : Ppp1= (0.25x0.35x2.075)25= 4.54 KN

PPP2 = (0.25x0.35x2.05) x 25 = 4.48 KN

Avec : 2/25 mKN

Poutre secondaire : Pps1= (0.25x0.3x1.355)25= 2.54 KN

PPS2 = (0.25 x0.30 x1.575) x 25 = 2.95 KN

D’ou le poids total P= 4.54 + 4.48 +2.54 + 2.95 = 14.51 KN

Poids des poteaux

Poteau des étages courants :Gp = 25 ×( 0.25×0.25) × 3.06 = 4,781 KN

Poteau de RDC : Gp= 25 × (0.25×0.25) × 3.15 = 4.921KN

Poteau du sous-sol :Gp = 25 x (0.25x0.25) x3.23 = 5.046 KN

Surcharges d’exploitation

Plancher terrasse : QS= 1x15.29 =15.29 KN

Plancher des étages courant : Q=1.5x15.29 = 22.935 KN

Plancher RDC: Q = 2.515.29 = 38.225 KN

Plancher Entre sol : Q = 2.5 15.29 = 38.225 KN

Loi de dégression de charges

D’après le règlement DTR B.C. 2.2, la de dégression des charges s’applique aux

bâtiments à grand nombre de niveaux où les occupations des divers niveaux peuvent être



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

Page | 25

considérées comme indépendantes. Le nombre minimum de niveaux « n » pour tenir compte de

cette loi est de cinq.

En raison du nombre d’étage qui compose la tour étudiée n ≥ 5, on doit tenir compte de

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

Figure II.11 Dégression des charges

Pour n  5 :

n = ૙ࡽ +
(૜ା࢔)

૛࢔
× ∑ ࢔ࡽ

࢔ୀ࢏
ୀ૚࢏

Les coefficients réducteurs sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau II.6 Tableau des Coefficients de dégression des surcharges

Les surcharges cumulées :

La terrasse : Q0

5ème : Q0 +Q1

4ème : Q0+ 0 ,95 (Q1 + Q2)

3ème : Q0 + 0 ,90 (Q1 + Q2 + Q3)

Niveaux 0 1 2 3 4 5 6 7

Étage terrasse 5 4 3 2 1 RDC Entre sol

Coefficients 1 1 0 ,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,714
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2ème : Q0 + 0 ,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4)

1er : Q0 + 0 ,80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5)

RDC : Q0 + 0,75(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6)

Sous-sol: Q0 + 0,714 (Q1 +Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6 +Q7 )

Figure II.12 Schéma de la descente des charges de la bâtisse

Application numérique :

Terrasse : 15.29 KN

5ème étage : 15.29 + 22.935 = 38.225 KN

4ème étage : 15.29 + 0.95 (222.935) = 58.867 KN

3ème étage : 15.29 + 0.9 (322.935) = 77.215 KN

2ème étage : 15.29 + 0.85 (422.935) = 93.269 KN

1er étage : 15.29+ 0,8 (522.935) = 107.030 KN

RDC: 15.29 + 0.75( (522.935) +38.225) = 139.521 KN

Sous-sol: 15.29 +0.714[(522.935) + (2 x 38.225)] = 173.618 KN
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Tableau II.7 Tableau récapitulatif de la descente de charge

Niveau

Poids des

planchers

(KN)

Poids

des

poteaux

(KN)

Poids

des

poutres

(KN)

G

total

(KN)

G

cumulé

(KN)

Q

cumulé

(KN)

Ns =

Gc +

Qc

S

min(cm²)

Lmin

(cm²)

S

adoptée(cm²)

Terrasse 67,820 4,781 14,51 87,11 87,111 15,290 102,40 68,27 8,26 30×30

ETAGE

5
68,190 4,781 14,51 87,48 174,592 38,225 212,82 141,88 11,91 30×30

ETAGE

4
68,190 4,781 14,51 87,48 262,073 58,867 320,94 213,96 14,63 30×30

ETAGE

3
68,190 4,781 14,51 87,48 349,554 77,215 426,77 284,51 16,87 35×35

ETAGE

2
68,190 4,781 14,51 87,48 437,035 93,269 530,30 353,54 18,80 35×35

ETAGE

1
68,190 4,781 14,51 87,48 524,516 107,030 631,55 421,03 20,52 40×40

RDC 68,190 4,921 14,51 87,62 612,137 139,521 751,66 501,11 22,39 40×40

SOUS

SOL
68,190 5,046 14,51 87,75 699,883 173,618 873,50 582,33 24,13 40×40

Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA

Les conditions suivantes doivent être vérifiées :

Min (b1, h1) 25 cm.En zone I et IIa.

Min (b1, h1) 
20

h e

4

1


1

1

h

b
 4

Vérification pour les poteaux (3030) :

Min (30 ; 30) = 30cm ≥ 25cm………………………………. Condition vérifiée

Min (30 ; 30) = 30cm ≥ he/20 = 286 / 20 = 14,3 cm..……… Condition vérifiée

30/30 = 1 → 1/4< 1 < 4 ...……………………………… Condition vérifiée



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

Page | 28

Étant donné les conditions vérifiées pour la section la plus petite ; les recommandations

du RPA sont alors respectées.

Vérifications au flambement

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

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

défavorable des sollicitations.

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

lf  .

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

l0 : hauteur libre du poteau

i : rayon de giration (
S

I
i  ).

S : section transversale du poteau (b h ).

I : moment d’inertie du poteau (
12

hb
I

3.
 ).

b
l

b

l

S

I

l

i

l ff 12
7.0

12

7.0
0

2

0 

Tableau II.7 Vérification des poteaux au flambement :
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Section

des

poteaux

(cm2)

=ࡵ
×࢈ ૜ࢎ

૚૛

× 10ିଶ

(m4)

=࢏ ට
ࡵ

࡮
×

10ିଶ (m)

Lo

(m)
Lf (m) l =

ܮ݂

݅
Vérification

(40×40) 0,213 11,54 3,15 2,205
19,11≤

50

Condition

vérifiée

(40×40) 0,213 11 ,54 3,06 2,142
18,56≤

50

Condition

vérifiée

(35×35) 0,125 10,10 3,06 2,142
21,20≤

50

Condition

vérifiée

(30×30) 0,0675 8,66 3,06 2,142
24,73≤

50

Condition

vérifiée

Tableau II.8 Sections adoptées des poteaux
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Étages Entresol, RDC, 1er 2ème, 3éme 4ème, 5ème

Section (cm²) (40x40) (35x35) (30x30)

Calculs des rigidités et inerties

L’article7.6.2 du RPA 2003 exige que les rigidités linéaires des poteaux doivent être

supérieures à celles des poutres

Mn+Ms≥1,25 (Mw+Ms).

Ona : σ = Mv/IdoncM = σI/v

σIpot / v + σIpot / v ≥1,25 (σIpout / v + σIpout / v )

On aura : Ipot≥1,25Ipout

Inertie poutres principales (25x35) : Ipout = (25x353)/12=89322,916cm

Inertie poteaux :

- Entresol, RDC, 1er: Ipot = (40x403)/12=213333,33cm3

-2éme, 3éme : Ipot = (35x353)/12=125052,083cm3

-4éme, 5éme : Ipot = (30x303)/12=67500cm3

Conclusion :

Pour les poteaux de section (40x40) cm2 et de section (35x35) cm2, on a Ipot>1,25

Ipout, donc la condition est vérifiée.

Pour les poteaux de section (30x30) cm2, le RPA 99 version 2003 / Article 7.6.1 permet

une exception quant à la vérification de cette condition et ce pour les deux (2) derniers niveaux

des bâtiments supérieurs à R+2.

Il est à noter que les dimensions choisies sont provisoires et peuvent changer après la

modélisation de la structure sur un logiciel de simulation numérique.
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Introduction

On procédera dans ce chapitre au calcul des éléments secondaires ou non structuraux

constituant notre structure.

Les éléments secondaires sont des éléments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de

contreventement. Ils sont soumis à des sollicitations négligeables devant les sollicitations

sismiques. Le calcule se fera conformément aux règles BAEL91

On peut énumérer l’ensemble de ces éléments comme suit :

 L’acrotère,

 Le plancher en corps creux,

 Le balcon en dalle pleine,

 L’escalier,

 La poutre palière,

 La poutre de chainage,

III.1 Acrotère

III.1.1 Introduction

L’acrotère est un élément secondaire en béton armé encastré au niveau de la poutre de

plancher terrasse il a pour but d’assurer la sécurité au niveau de la terrasse et il participe dans

la mise hors eau de la structure

IL est assimilé à une console encastrée dans le plancher terrasse dont le ferraillage se calcule

sous l’effet de deux efforts (moment de flexion et effort normal) et sera déterminé en flexion

composée sous l’effet de :

 Un effort normal NG dû à son poids propre G.

 Un effort horizontal Q dû à la main courante estimée à 1KN/ml engendrant un

moment de renversement MQ dans la section d’encastrement (section dangereuse)

Le calcul se fera pour une bande de 1m dans la section d’encastrement.
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III.1.2 Calcul de l’acrotère à l’ELU :

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

A) Evaluation des sollicitations

 chargement:

 charge permanente « G » :

Poids propre : G= ×S×1ml G= 25 ×S

Avec :

 : Masse volumique du béton.

S : Section transversale de l’acrotère.

G=25ቂ
଴,଴ଷ×଴,ଵ

ଶ
+0,07 × 0,1 + 0,1 × 0,7ቃ=1,9625 [KN/ ml]

Q=1 [KN/ml].

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

L’acrotère est un élément non structural soumis à une force horizontale : Fp = 4 A.Cp.wp

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

A = 0.15 (Zone IIa, groupe d’usage 2).

Cp : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires

Cp = 0.3

wp : poids de l’acrotère

wp = 1,9625/ml

Donc : Fp = 40.30.151,9625= 0.353 KN/ml < Q = 1 KN/ml.  le calcul se fait sous Q non

pas sous P.
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 Calcul des sollicitations

- Effort normal à la base dû au poids propre : NG = G1 = 1,9625KN

- Effort tranchant dû à la surcharge Q : TQ = Q.1ml=1KN

- Moment de renversement dû à G : MG = 0

Moment de renversement dû à Q à la base : MQ = T. H = 1x0.7x1 = 0.7 KN.m.

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

 Diagramme des efforts interne

Figure III.1 Schématisation des efforts internes

A) Les combinaisons de charges

L’ELU

La combinaison des charges est : 1.35G +1.5Q

Nu =1,35.NG = 1,35 x1,963 = 2,650KN/ml.

Mu =1.5MQ = 1.5x0.7 = 1,05 KN

Tu= 1.5TQ = 1.5 KN

L’ELS

La combinaison des charges est : G +Q

Ns = NG = 1,963KN

Ms = MQ = 0.7 KN.m
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Ts= TQ = 1 KN

B) Ferraillage de l’acrotère

Le calcul se fera à L’ELU puis sera vérifié à L’ELS.

 Calcul des armatures à l’ELU

Figure III.2 La section de l'acrotère

Le ferraillage se fera comme pour une console qui travaille en flexion composée, ce

qui nous conduit à l’étude d’une section rectangulaire de hauteur « h=10cm » et de

largeur« b=100cm », soumise à la flexion composée à l’ELU sous Nu et Mu, puis passer aux

vérifications de la section à l’ELS sous Ns et MS.

Calcul de l’excentricité

cm
N

M
e

u

u
u 62,39

650,2

05,1
  cmc

h
23

2

10

2
  Le centre de pression se trouve à

l'extérieur de la section limitée par les armatures donc celle-ci est partiellement comprimée

SPC. Donc

L’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet d’un moment Mf, qui sert à déterminer

la section des armatures fictives Af, puis on passe à la flexion composée où la section des

armatures sera déterminée en fonction deAf déjà calculée.

Calcul de la section d’armature en flexion simple

Moment fictif Mf

Mf = Nu .g avec g= eu+ (h/2 – c)

g : distance entre centre de pression et le centre de gravité de la section d’armatures tendues.

Donc : 







 )c-

2
(
h

eNM uuf

Mf=2.650 [0.3962 + (0.05 -0.03)] = 1 ,103KN.m
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Armature fictives (flexion simple)

0159,0
2,14)70(1000

10103,1
2

3

2










bc

f

b
fdb

M


b= 0.0159<l = 0.392  la section est simplement armée (SSA), les armatures

comprimées ne sont pas nécessaires Asc = 0

On prend b =0.016 =0.992 (valeur tirée du tableau des coefficients)

MPa
s

f
avec

d

M
A e

st

f

stf 34882.347
15.1

400
: st 









2
3

456.0
3487992,0

10103,1
cmstf 






stfA 2456.0 cm

Armature réelles (flexion composée)

2
3

380.0
10348

102.650
-456.0

2
cm

N
AA

s

u
fst 








Ast =0.380cm2.

B) Vérifications à l’ELU

 Condition de non fragilité du béton (BAEL91/ Art 4.2.1)

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

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

la section droite.

 
 















de

de

fe

fdb
AA

S

St

185,0

455,023,0 28
min

Avec :

cmm
N

M
e

S

S
S 3636,0

923,1

7,0


MPaff ct 1,206,06,0 2828 

D’où :
 
 

2
min 8,0

7185,036

7455,036

400

1,2710023,0
cmA 

















 22
min 380.08,0 cmAcmA La section n’est pas vérifiée alors on adoptera la section

minimale d’armatures imposée par cette condition.

A = Amin = 0,8cm2
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Soit : At = 4HA8  A = 2,01 cm2/ml avec un espacement cm25
4

100
St  .

Armatures de répartition

25,0
4

01,2

4
cm

A
Ar 

Soit :At= 4 HA8  Ar = 2.01cm2 /ml avec un espacement Soit St= 25cm

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

La fissuration est préjudiciable, donc : u=
bd

Vu  MPaMPa
f

b

c 333.35;
2.0

min 28 













Vu = 1.5×Q =1.5 KN

avec Vu : effort tranchant à l’ELU

u = MPa21.0
70²10

105.1 3





≤  = 3.33MPa Condition vérifiée.

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

sont pas nécessaires.

 Vérification de l’adhérence

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

s = 1.5 (Acier de haute adhérence)

MPa1.2f 28t 

se =
i

u

ud9.0

V


= .237.0

048.1079.0

105.1
MPa





 ui : somme des périmètres utiles des barres.  ui = 4 = 40.8 = 10.048cm.

se= 0.237 MPa < se = 3.15 MPa  Condition vérifiée.

 Ancrages des barres aux appuis [A.6.1, 2 1/BAEL 91]

La longueur de scellement droit : correspond à la longueur maximale d’ancrage rectiligne.

ls = cm
fe

s

17.28
84.24

4008

4










Avec:

D’après le BAEL 91[Art .6.1, 22],

la longueur de scellement pour les HA 400 est de :

ls= 35=358=28cm avec fc28=25 MPa

Donc : on opte à ls= 30cm

s = 0.6s
2 ft28 = 0.61.522.1 = 2.84 MPa.

fe =400MPa

s=1.5 ( HA)
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 Espacement des barres

 Armatures principales : St=25cm min {3h, 33 cm}= 30cm  Condition vérifiée

 Armatures de répartition : St =25 cm  min {4h, 45cm}= 40 cm  Condition vérifiée

C) Vérifications à l’ELS

L’acrotère est un élément très exposé aux intempéries. C’est pour cette raison que la

fissuration est considérée comme préjudiciable. On doit donc vérifier les conditions suivantes

:

 Vérification des contraintes dans l’acier

MPaff tess 63201110
3

2
28 .,min 









 

Avec =1,6 pour les aciers de haute adhérence (H.A) de diamètre supérieur à 6 mm.

Ad

M

s

s
s 34.54

201709155.0

107.0 6













MPaMPa ss 63.20134.54     Condition vérifiée

 Vérification des contraintes dans le béton

On doit vérifier que : bc≤ 0.6fc28 = (0.6) (25)=15MPa

MPa
K

s
cb 23.1

17.44

34,54

1






1523.1 MPaMPa bcb    Condition vérifiée

D) Schéma de ferraillage de l’acrotère

Ferraillage adopté :

 Armatures principales : 4HA8/ml = 2,01 cm2 avec un espacement de 25cm.

 Armatures secondaires : 4HA8/ml = 2.01 cm2 avec un espacement de 25 cm.




















17.44

9155.0
287.0

7100

01.2100100
:onet

1

1

1
Kdb

As



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Figure III.3 Schéma de ferraillage de l’acrotère
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III.2 Calcul du plancher

Le bâtiment dispose de deux types de planchers ; à savoir les planchers en corps creux avec

une dalle de compression (16+4) reposant sur des poutrelles préfabriquées et disposées suivant la

petite portée et des dalles pleines qui seront prévues pour les balcons.

Les poutrelles sont de section en Té, distantes de 65 cm entres axes. Le remplissage en

corps creux est utilisé comme coffrage perdu ayant un rôle d’isolation phonique et d’avoir un plus

de rigidité pour le plancher, sa dimension est de 16 cm.

III.2.1 Étude et ferraillage de la dalle de compression

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur armée d’un treillis

soudé de nuance (TLE 500) dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser les valeurs

indiquées par BAEL 91(Art B.6.8, 423)

20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures

30 cm pour les armatures parallèles aux nervures

Armatures  aux poutrelles

A┴ =
ef

L4
=

500

654
= 0,52 cm2

Soit 5T5 = 0,98 cm² avec un espacement e = 25 cm

Armatures parallèles aux poutrelles

A// =
2
A

=
2

98.0
= 0,49 cm2

Soit A// = 5T6 = 1 ,41 cm2 avec e = 25 cm

Conclusion

Nous optons, pour le ferraillage de la dalle de compression, pour un treillis soudé (TLE 500)

de dimension (5 x 6 x 250 x250)



Chapitre III Calcul des éléments

Page | 39

Figure 1 Ferraillage de la dalle de compression

III.2.2. Détermination de largeur de la table de compression

(Art A.4.1.3 / BAEL 91)

Figure 2 Schéma de la table de compression

Avec

h = (16+4) = 20cm ; hauteur du plancher

h0 = 4 cm ; épaisseur de la dalle de compression

C = 2 cm ; enrobage

b0 = 12 cm ; largeur de la poutrelle
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b1 : largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque côté de la nervure

,,min(
102

0
1

LL
b  6 h0≤ 1b ≤ 8 h0)

Avec L : la portée libre de la plus grande travée (dans le sens des poutrelles)

L0: distance entre deux parements voisins de deux poutrelles.

L0 = 65 – 12 cm = 53 cm

L = 340 cm

,
10

340
,

2

53
min(1 b 24 ≤ 1b ≤ 32)

,34;5,26min(1 cmcmb  32cm)

On prend b1 =26.5 cm

b : largeur de la dalle de compression.

b = 2b1 + b0 = 2 (26.5) + 12 = 65 cm

III.2.3 Étude des poutrelles

Dimensionnement de la poutrelle : ht= 16+4 cm

Les poutrelles sont préfabriquées, elles sont sollicitées par une charge uniformément repartie

et seront calculées en deux étapes, avant et après le coulage de la dalle de compression.

1ère étape : Avant coulage de la dalle de compression

Avant le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme simplement

appuyée à ses deux extrémités. Elle travaille en flexion simple et doit supporter son poids propre, le

poids du corps creux et la surcharge de l’ouvrier.

Charge permanente G

Poids propre de la poutrelle : G1= 0,12 × 0,04 ×25=0,12 KN/ ml

Poids du corps creux : G2 =0,95×0,65 = 0,62 KN/ ml
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Poids total : G = G1 + G2 =0,74 KN/ ml

Poids de la main d’œuvre Q = 1 KN /ml

Combinaison de charges

qu = 1,35 G +1,5 Q

qu = 1,35x (0,74) +1,5 x 1 = 2,49 KN/ml

Figure 3 Schéma de calcul de la poutrelle

Le moment maximal en travée

Mt=
8

2lqu =
ଶ,ସଽ×ଷ,ସ²

଼
=3,59 KN.ml

L’effort tranchant

T =
2

lqu =
ଶ,ସଽ௑ଷ,ସ

ଶ
= 4,23 KN

Calcul des armatures

Soit l’enrobage c = 2 cm

Hauteur utile : d = h - c = 3,4 – 2 = 1,4 cm.

10,74
2,141412

1059,3

² 2

6










bc

t
b

fdb

M


b = 10,74 ˃ l= 0,392 (SDA)
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Conclusion

Donc les armatures comprimées sont nécessaires, et comme la section de la poutrelle est très réduite

il est impossible de les placer, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires pour l’aider à

supporter les charges avant le coulage de la dalle de compression (espacement entre étais : 80 à 120

cm)

2ème étape : après coulage de la dalle de compression

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

appuis, de section en T

Figure 4 Section de la poutrelle après coulage de la dalle de compression

Poids du plancher repris par la poutrelle

a) Plancher étage courant

Charges permanentes : G =5,64 x 0,65 = 3,66 KN/ml

Charges d’exploitations : Q =1,5 x 0,65 = 0,975 KN/ml

b) Plancher RDC (habitation)

Charges permanentes : G =5,64×0,65=3,66 KN/ml

Chagres d’exploitations : Q=1,5×0,65=0,975 KN/ml

c) Plancher terrasse :

Charges permanentes : G = 5,61 x 0.65 = 3,65 KN/ml

Charges d’exploitations : Q = 1 x 0,65 = 0,65 KN
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Combinaison de charges

a) Plancher étage courant

ELU : qu= 1,35G +1,5Q=1,35x3,66+1,5x0, 975=6,403 KN/ml

ELS : qs=G+Q=3,66+0,975= 4,635 KN/ml

b) Plancher RDC (commerce)

ELU : qu= 1,35G +1,5Q=1,35x3, 66+1,5x0,975= 6,403 KN/ml

ELS : qs=G+Q=3,66+0 ,975= 4,6357 KN/ml

c) Plancher terrasse

ELU : qu= 1,35G +1,5Q=1,35x3,65+1,5x0,65 =5,90 KN/ml

ELS : qs=G+Q=3,65+0,65 = 4,30 KN/ml

On constate que le chargement pour le plancher des étages courants est le plus défavorable.

Donc on utilisera pour le calcul du ferraillage.

III.2.4 Calcul des efforts internes

Le calcul des efforts internes se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes :

Méthode forfaitaire.

Méthode des trois moments.

Méthode de Caquot.

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

[Art B.6.2.,210/BAEL 91 modifie 99]

Elle consiste à évaluer les moments en travées et en appuis à partir de fraction fixée

forfaitairement de la valeur maximale des moments fléchissant «M0 » dans la travée, celle-ci étant

supposée isostatique de même portée libre et soumise aux mêmes charges que la travée considérée.
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Conditions d’applications de la méthode forfaitaire

Condition 1

La charge d’exploitation doit être inférieure ou égale au maximum de deux fois plus grande que la

charge permanente ou 5KN/m2.

Q≤ (2G; 5KN/mଶ)

2G=2×5.61 = 11,22 KN /m2

Q= 5 ≤ (11,22 KN/mଶ; 5KN/mଶ)  Condition vérifiée

Condition 2

Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées (même

section transversale dans toutes les travées)  Condition vérifiée

Condition 3

Le rapport des portées successives des différentes travées est entre 0,80 et 1,25.

Application numérique : 0,8≤
୐౟

୐౟శభ
≤ 1,2

Tableau III.1 Rapport des portées successives

La travée Longueur Li [m] Li/Li+1 Conclusion

L1 3,40
1,14 Condition vérifiée

L2 2,96

L2 2,96
0.9 Condition vérifiée

L3 3,20

L3 3,20
0,9 Condition vérifiée

L4 3,25

L4 3,25
1,5 Condition non vérifiée

L5 2,15

Condition 4

La fissuration est considérée comme non préjudiciable.  Condition vérifiée
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Conclusion

La 3ème condition n’est pas vérifiée, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable. Donc le

calcul se fera par la méthode des trois moments

Principe de la méthode des trois moments

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

ܯ ௜ି ଵ.
௜݈

௜ିܫ ଵ
+ 2

Avec : ܹ ௜
ௗ = ܳ௜.

௟೔
య

ଶସாூ೔
; ܹ௜

௚
=

Figure

Aux appuis

ܯ ௜ି ଵ. ௜݈+ ܯ2

En travée

M(x) (ݔ)ߤ= + ௜ቀ1ܯ −
௫

௟೔
ቁ+ ௜ାܯ

(ݔ)ߤ =
௤௟

ଶ
−ݔ

௤

ଶ
.............................................ଶݔ

Avec Mi-1, Mi et Mi+1 : sont respectivement les moments sur les appuis « i

Calcul des éléments

La 3ème condition n’est pas vérifiée, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable. Donc le

calcul se fera par la méthode des trois moments.

Principe de la méthode des trois moments

moments sont données par les expressions suivantes :

௜൬ܯ2
௜݈

௜ܫ
+

௜݈ାଵ

௜ାଵܫ
൰+ ௜ାଵܯ

௜݈ାଵ

௜ାଵܫ
. = ௜ܹ)ܧ6−

௚
+ ܹ

ܳ௜ାଵ.
௟೔శభ
య

ଶସாூ೔శభ

Figure 5 Méthode des trois moments

)௜ܯ ௜݈+ ௜݈ାଵ) + .௜ାଵܯ ௜݈ାଵ =
.௜ݍ− ௜݈

ଷ

4
−
௜ାଵݍ . ௜݈

ଷ

4

ାଵ
௫

௟೔
....................................(1)

...................................................................(2)

: sont respectivement les moments sur les appuis « i-1 », « i », «i+1».
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La 3ème condition n’est pas vérifiée, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable. Donc le

ܹ ௜
ௗ)

௜ାଵ
ଷ

1 », « i », «i+1».
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Li : Portée de la travée à gauche de l’appui « i ».

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

Avec Mi-1, Mi et Mi+1 : sont respectivement les moments sur les appuis « i-1 », « i », «i+1».

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

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

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

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

III.2.5 Application

1 er schéma statique de calcul

Figure 6 Schéma statique n°1 de la poutrelle

Calcul de moments aux appuis

L’appui 0 : 6,8M1+3,40M2= -62,92 ………………..(1)

L’appui 1: 3,4M1+12,7 M2+2,96 M3= -104,43 ………………..(2)

L’appui 2: 2,96M2+12,3M3+3,20M4= -93,97 ………………..(3)

L’appui 3 : 3,20 M3+12,9 M4+3,25M5= -107,40 ………………..(4)

L’appui 4 : 3,25M4+10,8 M5+2,15 M6= -70,88 ………………..(5)

L’appui 5: 2,15 M5+4,3M6= -15,91 ………………..(6)

La résolution de ce système nous donne les résultats suivants :

M1= - 6,58 KN.m

M2= - 5,34 KN.m

M3= - 4,78 KN.m



Chapitre III Calcul des éléments

Page | 47

M4 = - 6,02 KN.m

M5 = - 4,46 KN.m

M6 = - 1,47 KN.m

Calcul des moments en travées

Le moment en travée à distance x de l'appui "i" est donné par la relation suivante :

M(x) =
௤௟

ଶ
−ݔ

௤

ଶ
ଶݔ + ௜ቀ1ܯ −

௫

௟೔
ቁ+ ௜ାଵܯ

௫

௟೔

ௗெ (௫)

ௗ௫
= 0 =ݔ

௟

ଶ
+

ெ ೔శభିெ ೔

௤.௟೔

Tableau III.2 Calcul des moments aux travées

Remarque

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis au détriment des

moments en travées (l’inconvénient de la méthode des 3 moments), on diminue ces derniers de 1/3

et on augmente les moments en travées de 1/3

Moments en travées

M(1-2) = 3,30 + 0.33 (3,30) = 4,40 [KN.m]

M(2-3) = 1,96 + 0.33 (1,96) = 2,61 [KN.m]

M(3-4) = 2,81+ 0.33 (2,81) = 3,74 [KN.m]

M(4-5) = 3,23 + 0.33 (3,23) = 4,31 [KN.m]

M(5-6) = 0,89 + 0.33 (0,89) = 1,18 [KN.m]

Moments aux appuis

M1= -7,58+ 0.33 (7,58) = -4,39 [KN.m]

M2= -6,14+ 0.33 (6,14)= -3,56 [KN.m]

M3= −5,50+ 0.33 (5,50)= -3,19 [KN.m]

Travées
L

(m)
qu(KN/m)

ࡹ ࢏

(KN.m)

ࡹ ା૚࢏

(KN.m)
X (m) μ( )࢞

Mt(x)

(KN.m)

1-2 3,4 6,403 -6,58 -5,34 1,76 9,24 3,30

2-3 2,96 6,403 -5,34 -4,78 1,51 7,01 1,96

3-4 3,20 6,403 -4,78 -6,02 1,54 8,18 2,81

4-5 3,25 6,403 -6,02 -4,46 1,70 8,44 3,23

5-6 2,15 6,403 -4,46 -1,47 1,29 3,55 0,89
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M4=−6,93+ 0.33 (6,93)= -4,01

M5= -5,13+ 0.33 (5,13) = -2,97

M6= -1,69+ 0.33 (1,69) = -0,98

Figure 7 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU.

Calcul des efforts tranchants




 
 

l

MMl
qqxxV i 1

2
.)(

Tableau III.3 Calcul des efforts tranchants à l’ELU.

Travées
L

(m)

qu

(KN/m)

1-2 3,4 6,403

2-3 2,96 6,403

3-4 3,20 6,403

4-5 3,25 6,403

5-6 2,15 6,403

Calcul des éléments

4,01 [KN.m]

2,97 [KN.m]

0,98 [KN.m]

Diagramme des moments fléchissant à l’ELU.

Calcul des efforts tranchants




M i

Calcul des efforts tranchants à l’ELU.

u

(KN/m)

ࡹ ࢏

(KN.m)

ࡹ ା૚࢏

(KN.m)

)ࢂ )࢞(KN)

x = 0

6,403 -4,39 -3,56 11,13

6,403 -3,56 -3,19 9,60

6,403 -3,19 -4,01 9,99

6,403 -4,01 -2,97 10,72

6,403 -2,97 -0,98 7,81

Calcul des éléments
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(KN)

x = L

-10,64

-9,35

-10,50

-10,09

-5,96
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Diagramme des efforts tranchants

Figure

III.2.6 Calcul des armatures

Les moments maximum aux appuis et en travées sont

M୳୲
୫ ୟ୶ = 4,40

M୳ୟ
୫ ୟ୶ = 4,39

V୳
୫ ୟ୶ = 11

Caractéristiques géométriques de la section de

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

h = 20 cm (hauteur total de plancher)

b0 = 12 cm (largeur de la nervure)

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

c = 2 cm (enrobage des armatures inférieures)

d = 18 cm (distance du centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'à la fibre la plus

comprimée).

Moment résistant

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

Calcul des éléments

efforts tranchants

Figure 8 Diagramme des efforts tranchant.

Les moments maximum aux appuis et en travées sont :

40 KN. m

39 KN. m

11,13 KN

Caractéristiques géométriques de la section de calcul

cm (largeur de la table de compression)

cm (hauteur total de plancher)

cm (largeur de la nervure)

cm (épaisseur de la table de compression)

cm (enrobage des armatures inférieures)

u centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'à la fibre la plus

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

Calcul des éléments

Page | 49

u centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'à la fibre la plus

: Moment qui peut être repris par la table de compression est donné par la formule suivante :
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M0 = b.h0.fbu(d- )
2

h0

M0 = 0,65×0,04×14,2 ×103(0,18- )
2

04,0
= 59,07 KN.m

Mf = 4,40< M0 = 59,07→ 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”.

Calcul des armatures longitudinales :

En travée

bu
2

t

.fbd

M
μ  =

1-2

2

1014,2(18)65

4,40.10


= 0,015 < 0,392………………SSA→ (Asc = 0).

 = 0,015 → = 0,992

Les armatures nécessaires (traction)

Ast =
su

t

β.d.f

M
=

1

2

10348189920

10404




,

,
= 0,71 cm2

On adopte Ast = 2HA10 = 1,57 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  =

12

2

102141812

10394
 ,)(

.,
= 0,079

 =0.079< 0.392→ SSA→ Asc = 0 cm2

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction
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 =0.079→ =0.959

Ast =
su

'

max
a

.fβ.d

M
=

1

2

10348189590

10394




,

,
= 0,73 cm2

Soit Ast = 1HA10 = 0,79 cm2

III.2.7 Vérifications à L’ELU

Vérification à la condition de non fragilité (BAEL91Art A.4.2.1)

0,26
400

2.1
18120,23

fe

ft
db0,23A 28

0min  cm²

En travée : At= 1,57 cm² > 0,26cm² = Amin  Condition vérifiée

Aux appuis : Aa = 0,79 cm² > 0,26cm² = Amin  Condition vérifiée

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

Vérification au cisaillement (BAEL91 Art A.5.1.211)

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

u
u

u
db

V
 

.0

Avec : Vu = 11,13 KN

Pour les fissurations peu préjudiciables :

33,35;2,0min 28 








 MPa
fc

B

u


 MPa

520
180120

101311 3

0

,
,

.







db

Vu
u MPa

u = 0,52 MPa < 3,33 MPa = u  Condition vérifiée

Influence de l’effort tranchant (BAEL91 Art A.5.1.313 )

Au niveau des appuis de rive
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On doit vérifier : 13,33
γ

0,8fc

d0.9b

2V
τ

b

28

0

u
u 


 MPa

151
162120

1013112 3

,
,





u MPa< 13,33MPa  Condition vérifiée

Au niveau des Appuis intermédiaires (BAEL 91ArtA.5.1.321)

0.9× ݀× ݑܸ =0.9× 0.180 × 11,13 = 1,80 KN.m

Mu=4,39 KN. m > ܰܭ1,80 .݉

 Les armatures calculées sont suffisantes.

Sur le béton (BAEL 91 Art A.5.1. 313)

ଶ୚୳

ୠబ୶଴.ଽୢ
≤

૙.ૡࢉࢌ
૛ૡ

࢈ࢽ

ଶ୶ଵଵ,ଵଷ୶ଵ଴య

ଵଶ଴୶଴.ଽ୶ଵ଼଴
=1,15 MPa

଴.଼௫ଶହ

ଵ.ହ
=13.33 MPa

1,15 Mpa < 13.33 Mpa  Condition vérifiée

Section minimale d’armatures inferieures sur appui :(BAEL 91 ArtA.5.1.313)

As ≥
ஓ౩

୤౛
× V୳

ଵ.ଵହ

ସ଴଴
× 11,13 = 0,032 cm2

As =0,79 cm2> 0.032 cm2  Condition vérifiée

Contrainte minimale de compression sur appui : (BAEL91 Art A.5.1.322)
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σmb=
Vu

b0 ×0.9×d
≤

1.3fc28

γb

ଵଵ,ଵଷ×103

120×0.9×180×10షభ
= 0,573 MPa

1.3×25

1.5
=21.67 MPa

0,573 MPa < 21.67 MPa  Condition vérifiée

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

(BAEL 91 Art A.6.1)

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 :

192
0113,141800,9

101311

Ud0,9

V
τ

3

i

u
u ,

,











MPa

u = 2,19 MPa < u = 3,15 MPa  Condition vérifiée

Ancrage des barres: (BAEL91/Art A.6.1,23)

Ancrage des barres aux appuis :

S
S

τ4

φ.fe
L  Avec : 28

2ft0,6ψτ
SS

 =  1,25,16,0 2
su 2,835 MPa

35,27cm
2,8354

4001,0
L S 






Soit : cm40LS 

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : La = 0,4LS

La = 0,4×40 = 16 cm  La = 16 cm.

Calcul des armatures transversales
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Le diamètre minimal des armatures transversales

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (BAEL 91 Art A.7.2.12)

  cm0,5610;20/35;12/10minΦ;
35

h
;

10

b
minΦ 1

0
t 











On prend : t = 8 mm

At = 1 8= 0,50 cm2

La section des armatures transversales

St1 min {0,9d ; 40 cm} = 16,2 cm

Soit : St= 15 cm

III.2.8 Calcul à l’ELS

Combinaison de charge à l’ELS

࢙ࢗ = G+Q= 3,66+0,975 = 4,635 KN/ml.

ܛܙ = ૝,૟૜૞۹ܕ/ۼ ܔ

La charge étant la même sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des moments et

des efforts tranchants calculés à l’ELU sont proportionnelles à la charge q୳.Il suffit de multiplier les

résultats de calcul à l’ELU par
ܛܙ

ܝܙ
pour obtenir les valeurs des moments à l’ELS.

ܛܙ
ܝܙ

=
4,635

6,403
= ૙.ૠ૛૝

Calcul des moments fléchissant

Les moments aux appuis

M1 =-4,39 ×0.724 = - 3,18 KN.m

M2 = -3,56 ×0.724 = -2,58 KN.m

M3 = -3,19×0.724 = -2,31 KN.m

-
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M4 = -4,01 ×0.724 = -2,90 KN.m

M5 = -2,97 ×0.724 = - 2,15 KN.m

M6 = -0,98 ×0.724 = - 0,71 KN.m

Les moments en travées

M(1-2) = 4,40 x 0.724 = 3,19 KN.m

M(2-3) =2,61×0.724 = 1,89 KN.m

M(3-4) = 3,74 ×0.724 = 2,71 KN.m

M(4-5) = 4,31 ×0.724 = 3,12 KN.m

M(5-6) = 1,18 ×0.724= 0,86 KN.m

Figure 9 Diagramme des moments fléchissant à L’ELS

Calcul des efforts tranchants

Vs = Vu x 0,724

Tableau III.4 Calcul des efforts tranchants à l’ELS

Travées
L

(m)

1-2 3,40

2-3 2,96

3-4 3,20

4-5 3,25

5-6 2,15

Calcul des éléments

KN.m

KN.m

KN.m

KN.m

KN.m

KN.m

KN.m

KN.m

Diagramme des moments fléchissant à L’ELS

Calcul des efforts tranchants

Calcul des efforts tranchants à l’ELS

qu

(KN/m)

Coefficient

(qs/qu)

)ࢂ )࢞(KN)

x = 0 x = L

4,635 0,724 8,06 -7,70

4,635 0,724 6,95 -6,77

4,635 0,724 7,23 -7,60

4,635 0,724 7,76 -7,30

4,635 0,724 5,65 -4,31

Calcul des éléments
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= L

7,70

6,77

7,60

7,30

4,31
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Diagramme de l’effort tranchant

Figure 10

III.2.9 Vérifications à L’ELS

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

État limite de résistance de béton en compression

La contrainte de compression dans le béton

En travée

1 =
.db

100.A

0

S =
1812

57,1100




=0,727

La contrainte dans les aciers est :

s =
s1.

ser
t

d.Aβ

M
=

1571800,876

1019,3 6





bc =
ଵଶ ,଼଼଺

ଶହ,ଷଶ
= 5,09 < bc = 15 MPa……………….

Calcul des éléments

Diagramme de l’effort tranchant

10 Diagramme de l’effort tranchant à L’ELS

.9 Vérifications à L’ELS

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

Les vérifications qui leurs sont relatives sont exposées dans ce qui suit.

limite de résistance de béton en compression

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

K1

→ 1 = 0,876 → K1 = 25,32

= 128,86 MPa < 348 MPa 

MPa……………….  Condition vérifiée

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

exposées dans ce qui suit.

Condition vérifiée

Condition vérifiée
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Aux appuis

La section d’armatures adoptée aux appuis

As=1 10 =0,79 cm2

1 =
.db

100.A

0

S =
1812

790100

X

, = 0,37 → 1 = 0,906→ 1K = 38,19

S =
s1.

ser
a

d.Aβ

M
=

791809060

10183 6





,

,
=246,83 MPa <348 MPa  Condition vérifiée

bc =
ଶସ଺,଼ଷ

ଷ ,଼ଵଽ
= 6,46 MPa < bc = 15 MPa  Condition vérifiée

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

État limite d’ouverture des fissures (BAEL91 Art A.4.5.3.2)

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

État limite de déformation

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la flèche

admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.

Les règles de BAEL 91 (Art B.6.8.424) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas indispensable

de vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées.

Avec : L = 340 cm (longueur entre nus d’appuis)

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

1)
22,5

1

L

h
  059,0

40,3

20,0
 >

522

1

,
= 0,044  Condition vérifiée

2) .
M

M
.

15

1

L

h

0

t  .
59,07

193
.

15

1

3,4

0,20 ,
  0,0059 ≥ 0,0036  Condition vérifiée

3) .
fe

4,2

.db

A

0

 
fe

4.2

.db

A

0

 →
ଵ,ହ଻

ଵଶ௫ଵ଼
= 0,0072 ≤

ସ,ଶ

ସ଴଴
= 0,0105  Conditionvérifiée

Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.
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Figure 13 : Schéma du ferraillage du plancher
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III.3 Balcon en dalle pleine

Introduction

La dalle pleine est un élément horizontal en béton armé de 15 à 20 cm d’épaisseur, coulé

sur un coffrage plat. Le diamètre des armatures incorporées et leur nombre varient suivant les

dimensions de la dalle et l’importance des charges qu’elle supporte. Ce type de dalle est très

utilisé dans l’habitat collectif.

III.3.1 Pré-dimensionnement

L’épaisseur de la dalle des balcons (qui est en console) est donnée par la formule suivante :

ep ≥ L0 / 10

L0=1.00m : portée libre.

ep : épaisseur de la dalle

ep≥
ଵ,଴଴

ଵ଴
→  e ≥10cm

On adoptera une épaisseur : e=15cm.

 Critère de résistance

ep ≥
୐୶

ଶ଴
pour une dalle sur un ou deux appuis parallèles.

୐୶

ସହ
≤ ep ≤

୐୶

ସ଴
pour une dalle sur trois appuis ou sur quatre appuis avec >0,4

Application numérique :

Dalle sur deux appuis : ep ≥
୐୶

ଶ଴
 ep ≥

ଵ଴଴

ଶ଴
 ep ≥ 5 cm

Dalle sur trois appuis :
ଵ଴଴

ସହ
≤ ep ≤

ଵ଴଴

ସ଴
 2,22 cm ≤ ep ≤ 2,5 cm

 Isolation acoustique : (règles techniques CBA 93)

Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, la masse surfacique minimale du béton est

deρ =350 Kg/m².

M = ρ × ep ≥ 350 Kg/m²

L’épaisseur minimale de la dalle est donc :

ܘ܍ =
୑

ρ
=

ଷହ଴

ଶହ଴଴
= 0,14 m = ૚૝ܕ܋

Finalement, la condition la plus défavorable étant celle de la résistance au feu, nous allons

adopter une épaisseur des dalles pleines et des balcons de 15 cm.

Conclusion :

La dalle pleine aura une épaisseur de : ep = 15(cm)
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Pour le cas de notre structure, Le calcul se fera juste pour les balcons en dalle pleine.

Le balcon est assimilé à une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher.

Le balcon est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde

corps

De hauteur H=1m en maçonnerie brique creuse de 10cm d’épaisseur.

L’épaisseur de la dalle pleine est calculée par la formule suivante :

Avec :

 G : charge permanant uniformément reparties due au poids propre de la dalle pleine.

 Q : surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon.

 g: charge verticale concentrée due à l’effet du poids propre du garde-corps en brique

creuse de 10 cm d’épaisseur.

Détermination des charges et surcharges du balcon :

a) Charge permanente :

 charges uniformément réparties (G) :

G = 6,59 KN / m2 (déterminer dans le chapitre II)

 Charge concentrée ( g ) :

N° Désignation Épaisseur [m]

pds

volumique

[KN/m³]

G

[KN/m2]

1 Brique 0.1 9 0.9

2
Enduit de

ciment
(0.02×2) =0,04 18 0.72

G total 1.62

Tableau III.5: Charge concentrée sur le balcon due au poids propre du garde corps.

b)Surcharge d’exploitation :

- Charge d’exploitation du balcon.......................... Q=3.5 kN/ml (donnée par le DTR BC2.2)

III.3.2 Combinaison de charges :

Le balcon travaille en flexion composée.

a) A l’ELU :

- Dalle : qu= (1,35G+1,5Q)× 1݉ = (1,35×6,59+1,5×3,5)× 1݉ =14,15 kN.m

- Garde corps : gu1=1,35G1=1,35×1,62=2,187 kN.
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b) A l’ELS:

- Dalle:qs= (G+Q)× 1݉ = (6,59+3,5)× 1݉ =10,09 kN.m

- Garde corps: gs1=G1=1,62 kN.

III 3.3 Ferraillage du balcon :

Calcul des efforts internes :

a) A l’ELU :

 Calcul du moment sollicitant :

Moment dû à la charge qu ࡹ: ૚ =
²ࡸ.ࢗ

૛

Moment dû à poids du garde corps ࡹ: ૛ = ௨݃ଵ × ܮ

Le moment total est ࡹ: ࢛ = ࡹ ૚ + ࡹ ૛

ࡹ ࢛ =
૚૝,૚૞× ૚,૙²

૛
+ 2.19 × 1.5 ࡹ ࢛ = ૚૙,૜૟࢓.࢔ࡷ

 L’effort tranchant :

௨ܸ = q୳ × L + g୳ଵ

V୳ = 14,15 × 1,00 + 2,19 = 16,34 KN

b) A l’ELS:

 Calcul du moment sollicitant:

ࡹ ࢙ =
q. L²

2
+ ௦݃ଵ × =ܮ

10,09 × 1,00²

2
+ 1,62 × 1,00

ࡹ ࢙ = ૟,૟ૠࡺࡷ ࢓.

 L’effort tranchant :

࢙ࢂ = qୱ× L + gୱଵ

ܛ܄ = 10,09 × 1,00 + 1,62 = 11,71 KN:

Ferraillage :

Il consiste a l’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion simple .La section

dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement.
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Figure III.34: section de balcon.

Avec :

h : Epaisseur de la section (h =15 cm).

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

c : Enrobage ( c = c’=2 cm).

d : Hauteur utile (h – c = 15 – 2 = 13 cm).

a) Armatures principales :

µ =
୑ ౫

ୠୢమ୤ౘౙ

Avec: 14.2MPa
1.51

250.85

θγ
c280.85f

bc
f 






௨ߤ =
ெೠ

௕ௗ²௙್೎
=

ଵ଴,ଷ଺×ଵ଴ల

ଵ଴଴଴×ଵଷ଴²×ଵସ.ଶ
= 0,043 < 0.392 ® section simplement armée

À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant : µ = 0,043 = 0.9785

Aୱ =
୑ ౫

β .ୢ . σ౩౪

Avec : σୱ୲=
୤౛

Ɣ౩

=
ସ଴଴

ଵ.ଵହ
= 348 MPa

Aୱ =
ଵ଴,ଷ଺×ଵ଴య

଴.ଽ଻଼ହ×ଵଷା×ଷସ଼
= 2,34ܿ݉ ²

Soit : ܛۯ = ૝۶ۯ૚૛= ૝.૞૛ܕ܋

Avec un espacement : Sܜ= 25cm

b) Armature de répartition :

=ܚۯ
ܛۯ

૝
=
૝.૞૛

૝
= ૚.૚૜ܕ܋ ૛

Soit ܚۯ: = ૝۶ۯ૚૙ = ૜,૚૝ܕ܋ ²

G 

As

As’

b

c
d G 

M
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Avec : un espacement : Sܜ= 25 cm

III.3.4 Vérification à l’ELU:

a) Condition de non fragilité(A.4.2.1/BAEL.91 modifié 99) :

éܜܘܗ܌܉ۯ > ܕۯ ܖܑ

Amin = 0,23bd
௙೟మఴ

௙೐
= 0,23x100 x13x

ଶ.ଵ

ସ଴଴
= 1,57 cm²

௧݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06 ௖݂ଶ଼ = 0.6 + 0.06 × 25 = ܽ݌ܯ2.1

As =4,52cm² > Amin =1,57 cm²Condition Vérifiée.

b) Vérification au Contrainte de cisaillement (A.5.1,2/BAEL91modifié 99) :

࢛࣎ =
࢛ࢂ

ࢊ࢈
< ࢛࣎

La fissuration est préjudiciable

 V୳ = 14,15 × 1,00 + 2,19 = 16,34 KN

 τ୳ =
ଵ଺,ଷସ×ଵ଴య

ଵ଴଴଴×ଵଷ଴
= 0,125 MPa

 ࢛࣎ = min {0,15 ×
୤ౙమఴ

γౘ
; 4MPa} = minቄ

଴.ଵହ×ଶହ

ଵ.ହ
; 4Mpaቅ= min{2,5; 4Mpa}

࢛࣎ = ૛,૞ࡹ ࢇ࢖

௨߬ = ܽ݌ܯ0.125 < ௨߬ = ܽ݌ܯ2,5 … … … … … … … … … … … … ܌ܖܗ۱… ܚéܑ܄ܖܗܜܑܑ .܍éܑ܎

Il n’y a aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

c) Verification de l’adhérenceet d’entrainnement des barres (ART A.6.1,3 BAEL 91

modifiées99) :

Quand toutes les barres sont de même diamètre, soit isolées, soit groupées en paquets

Égaux, la formule devient :

௦߬௘ =
௏ೠ

଴.ଽௗ∑௨೔

Σui: Désignant la Somme des périmètres utiles des Barres ou des paquets.

Σui= n π Ф =4× 3,14 × 1,2 = 15,07 cm.

௦߬௘ =
ଵ଺,ଷସ×ଵ଴య

଴.ଽ×ଵଷ଴×ଵହ,଴଻×ଵ଴
= 0,93 …ܽ݌ܯ … … … … … … … … τୱୣ = 0,93 Mpa

௦߬௘ = ᴪ. ௧݂ଶ଼ = 1.5 × 2.1 = …ܽ݌ܯ3.15 … … … … … … … . . τୱୣ = 3.15Mpa

Avec : ψ
ୱ
∶Coefficient de scellement,ψ

ୱ
= 1.5 (Pour les Aciers HA).

τୱୣ = 0,93 Mpa τୱୣ = 3.15Mpacondition vérifiée

࢙࣎ ࢋ < ࢙࣎ La<=ࢋ condition est vérifiée, il n’y a aucun risque d’entraînement des barres.
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d) Espacements des barres (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99) :

Vérification de l’espacement

 Armatures principales :

S୲≤ min(3h ; 33cm)

S୲≤ min(3x15 ; 33cm) = min ( 45 ; 33) = 33 cm

S୲= 25cm < 33ܿ݉ … … … … … … … … … … ܌ܖܗ۱. ܚéܑܞܖܗܜܑܑ ..܍éܑ܎

 Pour les armatures de répartition :

S୲≤ min(4h ; 45cm)

S୲≤ min(4 x 15 ; 45cm) = min (60 ; 45) = 45 cm

S୲= 25 cm < 45 ܿ݉ … … … … … … … … … … … ܌ܖܗ۱. ܚéܑܞܖܗܜܑܑ .܍éܑ܎

e) Longueur de scellement :

=ܛۺ
૖ ܍܎

૝ૌതܛ

Avec :ૌതܛ= 0.6Ψଶ.ft28 = 0.6×1.52×2.1 = 2.84MPa

ܛܔ =
૚.૛ܠ૝૙૙

૝×૛.ૡ૝
= 42.25 cm

Soit : ls = 45 cm

Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal.

La longueur de recouvrement d’après l’article (A.6.1, 253/BAEL91 modifié 99) est fixée pour

les barres à haute adhérence à :

=ܚܔ 0.4 =ܛܔ 0.4 × 45 = 18 cm

III.3.4 Vérification à l’ELS

a) Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) :

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

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

ࢉ࢈࣌ < ࢉ࢈࣌

௕௖ߪ = 0.60 ୡ݂ଶ଼ = 0,6 × 25 = 15Mpa

௕௖ߪ =
ఙೞ

௄భ

௦௧ߪ =
ெೞ

ఉభௗ஺ೞ೟

Avec :

 Mୱ = 6,67 KN. m

 As = 4.52 cm²

 ρ
ଵ
=
ଵ଴଴ . ୅౩

ୠ .ୢ
=
ଵ଴଴୶ସ.ହଶ

ଵ଴଴୶ଵଷ଴
= 0,0348

ρ
ଵ

= 0,0348 → β
ଵ

= 0,968 → Kଵ = 141,3
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σୱ୲=
଺,଺଻௫ଵ଴³

଴,ଽ଺଼୶ଵଷ୶ ସ.ହଶ
= 117,26 MPa

Donc :

σୠୡ =
ଵ

ଵସଵ,ଷ
× 117,26 = 0,829MPa.

ࢉ࢈࣌ < …ࢉ࢈࣌ … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … Condition vé��ϐ�ée.

c) Etat limite de déformation :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées :


௛

௅
≥

ଵ

ଵ଺

ଵହ

ଵ଴଴
= 0,15 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0.0625 … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … . Condition Vé��ϐ�ée.


௛

௅
≥

ெ ೄ

ଵ଴ெబ

ଵହ

ଵ଴଴
= 0,125 ≥

଺,଺଻

ଵ଴×଺,଺଻
= 0.1 … … … … … … … … … … … … … … … … … . . Condition Vé��ϐ�ée.


஺

௕ௗ
≤

ସ.ଶ

௙೐

ସ,ହଶ

ଵ଴଴×ଵଷ
= 0.0035 ≤

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.0105 … … … … … … … … … … … … … … … Condition Vé��ϐ�ée.

Conclusion :

Le balcon est ferraillé comme suit :

 Armatures principales : 4HA12 avec e=25 cm.

 Armatures secondaires : 4HA10 avec e=25 cm.
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III.4.Les escaliers

Introduction

Un escalier est un élément constitué d’un ensemble des marches échelonnées, qui permettent le

passage d’un niveau à un autre.

La tour comporte un seul types d’escalier, il possède deux paillasses adjacentes et un palier de

repos (à deux volées avec un palier intermédiaire). Il est en béton armée coulé sur place. Les paillasses

sont assimilées dans les calculs à des poutres isostatiques .Les principes termes utiles sont illustrés sur

la suivante.

Ses caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en

fonction du nombre d’utilisateurs et de type du bâtiment.

 Définition d’ordre fonctionnel et caractéristique géométriques

 La marche : est la partie horizontale qui reçoit les pieds, sa forme en plan peut être

rectangulaire, trapézoïdale, arrondie, etc.

 La contre marche : est la partie verticale entre deux Marches, nommée nez de marche,

est parfois sailli sur la contre marche.

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

successives. Les valeurs courantes sont h = 13 à17 cm, jusqu’à 22.5 cm pour les

escaliers à usage technique ou privé.

 Le giron(g) : est la longueur de la marche prise sur ligne de foulée, séparant deux contre

marches. . Un escalier se montera sans fatigue si l’on respecte la relation de BLONDEL

qui est : 2h + g = 59 à 64.

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

 Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées.

 L’emmarchement : représente la largeur utile de chaque marche (la marche).

n : nombre de contre marches.

m : nombre de marches

 Échappée : hauteur libre de passage sous un obstacle.2m en minimum de la face

supérieure du nez d’une marche d’escalier.

 La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé elle supporte les marches et contre

marches.

 Reculement (développement) : est la longueur horizontale mesurée de l’escalier au sol.
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Figure III-1 : Coupe verticale de l’escalier

III-4-1- Pré dimensionnement de l’escalier

Le pré dimensionnement d’escalier consiste à déterminer :

Le nombre des marches (n).

La hauteur de la marche (h), le giron(g).

L’épaisseur de la paillasse (e).

Le pré dimensionnement des marches et contre marches doit satisfaire la relation de

« BLONDEL» :

59 ܿ݉ ≤ 2ℎ + ݃ ≤ 66 ܿ݉

Pour un escalier courant desservant les étages d’une habitation, les valeurs moyennes (en

cm) sont :

൜
h: la hauteur de la contre marche 14 cm ≤ h ≤ 20 cm
g: le giron 22 cm ≤ g ≤ 34 cm

�

On adopte : ൜
h = 17 cm
g = 30 cm

�

 Nombre de contre marches (n) : n=
ࡴ

ࢎ

 Nombre de marche ; m=n-1

 Ligne de foulée représente la trajectoire que suivait une personne

qui monte l’escalier ; elle est toujours tracée à 50 cm du collet .
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III.4.2 Calcul de l’escalier (type 1 pour les étages courants) :

Le Nombre de contre marches (n) est donnée par :

n=H/h

Les étages courants :

Nous avons la hauteur d’étage H= 3,06 m :

n =
H

h
=

3,06

0,17
= 18 contres marches

Comme l’étage RDC et courant comporte deux paillasses identique, On aura alors :

n= 9 contre marches pour toutes les volées →  donc : m = n -1 = 8 marches.

Calcul du giron

Le giron « g » est donnée par la formule suivante : g=L/n-1

On a: L=2.40m g=2.4/8=0.3m g=30cm.

Avec la relation de BLONDEL :

2 ℎ + ݃ = 2 × 17 + 30 = 64 ܿ݉

On remarque bien que 59 ܿ݉ < 2ℎ + ݃ = 64 ܿ݉ < 66 ܿ݉ ⇒ la relation est vérifiée, donc

l’escalier est conforme.

L’emmarchement est de 125cm.

La longueur de la ligne de foulée : l=g(n-1)=30(9-1)==240cm.

Giron G 22 ܿ݉ ≤ ݃ ≤ 34 ܿ݉ 30cm

Hauteur d’une contre marche h 14ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 20 ܿ݉ 7cm

Condition de BLONDEL 59 ܿ݉ ≤ 2ℎ + ݃ ≤ 66 ܿ݉ 64cm

H auteur d’une volée H / 153cm

L’emmarchement E / 125cm

La longueur de ligne de foulée g (n-1) 240cm

III.4.2.1 Pré dimensionnement des sollicitations de calcul

Le pré dimensionnement se fera comme pour une poutre simplement appuyée sur ces deux

extrémités et d’ont l’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) doit vérifier :
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L/30 ≤ e p ≤ L/20

Avec

L : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L = L’+ L2.

L1 : longueur de la paillasse projetée.

L2 : longueur du palier.

cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

59.43615259,284'

59,284
51,32cos

240

cos

1

'

1

51,326375,0
240

153

1

2

'

0












L : longueur de la paillasse.

III.4.2.2 Détermination des sollicitations de calcul

Le calcul se fera en flexion simple en considérant la paillasse comme une poutre semi

encastrée aux endroits des deux paliers.

 charges permanentes

 Palier :

poids propre du palier: 25 × 0.15 × 1 = 3.75[KN/ml]

Poids de revêtements

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

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

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

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

Donc on a ܚ܍ܔܑ܉ܘ۵: = ૞.૚ ܕ/ۼ۹ૢ] [ܔ

cmepouropteOn

cmecm

e

p

p

p

15

829,21553,14

20

59,436

30

59,436





 Figure III-2 Schéma statique de l’escalier

H=1.53m

L2=1,52m

L’≈3m

L1=2,40m

32,52°
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Tableau III.1 : Charge totale du palier

Eléments Poids (KN/m2)

Poids propre de la dalle pleine en BA 25 x 0.15 = 3.75

Poids des revêtements (carrelage + mortier + sable

+ enduit) (0.44+0.44+0.36+0.2)

1.44

Charge permanente totale. G1=5.19

 la paillasse

- Poids propre de la paillasse : 25x 0.15/cos(32,51)= 4.45 KN/m2

-Poids propre de la marche: 25x 0.17x1/2 = 2,125 KN/m2

 Poids de revêtements :

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

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

 lit de sable: 0,02 × 1 × 18 = 0,36

 poids du garde-corps : 0,2[KN/ml]

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

Donc on a ܉ܑܘ۵: ܍ܛܛ܉ܔܔ = ૡ.૛૚૞[۹ܕ/ۼ ܔ

Tableau III.2 : Charge totale de la volée

Eléments Poids (KN/m2)

Poids propre de la paillasse 25x 0.15/cos(32,51)= 4.45

Poids propre de la marche 25x 0.17x1/2 = 2,125

Poids des revêtements (carrelage + mortier +

sable+ garde-corps

+ enduit) (0.44+0.44+0.36+0.2+0.2)

1.64

Charge permanente totale. G2=8.215
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Les Surcharges d’exploitation

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

Q =2,5 x 1m = 2,5 KN/ml.

III.4.2.3 Calcul à L’état limite ultime(ELU)

NB : le calcul se fera pour une bonde de 1m.

A) Combinaison des charges

E.L.U
 










2

2

2
1

/76.105.25.119.535.15.135.1:

/84.145.25.1215.835.15.135.1:

mKNxxQGqpalierle

mKNxxQGqpaillassela

u

u

Schéma statique à ELU

RA RB

 Réaction d’appui

ƩF/y= 0 =>2.4q1+1.52 q2r= RA+ RB

RA+ RB=2.4x14.84+1.52x10.76

RA+ RB=51.97K/ml.

ƩM/A= 0 =>RB.L= q1x2.4x
ଶ.ସ

ଶ
+ q2x1.52x (

ଵ.ହଶ

ଶ
+2.4)

RB xL=14.84 x 2.4 x 1.2 + 10.76 x 1.52 x 3.16 = 94,41 KN

RB=
ଽସ,ସଵ

ଷ,ଽଶ
=24,08KN. =>RB=24,08 KN.

RA=51,97-24,08=27,89 KN. =>RA=27,89 KN.

Figure III.3 Schéma statique de calcul d’escalier à l’ELU.

q2 = 10.76 KN/ml

q1 = 14.84= KN/ml

2,40m 1,52m
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 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

Effort tranchant

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 2,4
RA – q1 x

27.89-14.84x

0 27.89

2,4 -7.73

0≤ x ≤ 1.52
q2 x - RB

10.76x-24.08

0 -24.08

1,52 -7.73

 Moments fléchissant

Tronçon Expression X (m) MZ (KN.m)

0≤ x ≤ 2,4
RA x - (q1 x2) / 2

27.89x-(14,84x2) /2

0 0

2.4 24.20

0 ≤ x ≤ 1,52
RB x – (q2 x2) / 2

24.08x -(10.76x2) /2

0 0

1,52 24.20

La valeur maximale du moment MZ (x)

Ty=0 Mz=Mmax

Ty=0 27,89 -14,84x = 0

Donc x= 1,88 m et Mz
max= 26,20KN.m

..27,2285.0:

..86,73.0:
max

max

mKNMMEntravée

mKNMMAuxappuis

Zt

Za




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Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Figure III.1 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

 Calcul des armatures

Armatures principales

Calcul des armatures en flexion simple pour une bonde de 1m, d = 17cm

B = 100 cm

d= 13cm

c = 2 cm

H= 15 cm
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En travée

2
3

2

6

2

17,5
34813952.0

1027,22

952.0092.0

392.0092.0
2.141301000

1027.22

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xx

x

fdb

M

s

t
t

bu

t













soit :Aadop=5HA12=5,65cm2 Avec St = 20 cm

Aux appuis :

Ma= 7,86KN.m

2
3

2

6

2

76,1
34813984.0

1086,7

984.0032.0

392.0032.0
2.141301000

1086,7

cm
xx

x

d

M
Aa

SSA
xx

x

fdb

Ma

s

a

bu













Soit :Aadop=5HA12=5,65cm2 avec St=20cm

Armature de répartition

2

2

41,1
4

65,5

4
:

41,1
4

65,5

4
:

cm
A

AaappuisAux

cm
A

AttravéeEn

a

t





On opte pour une section 4HA10/m1= 3,14 cm2 avec e=25 cm.

B) Vérification (Art. A2.2 BAEL 91)

 Condition de non fragilité

݉ܣ ݅݊ =
଴,ଶଷ௕ௗ௙

௙௘
=

଴,ଶଷ௫ଵ଴଴௫ଵଷ௫ଶ,ଵ

ସ଴଴
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Amin=1,57cm2

En travée : At=5,65cm2≥ Amin=1,57cm2 ® Condition vérifiée

Aux appuis : Aa=5,65cm2≥Amin=1,57cm2 ® Condition vérifiée

 Écartement des barres : (Art A.8.2.42/BAEL91)

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

suivantes :

Armateurs principales

e≤min (3h, 33)=33cm

En travée : e=20cm ≤ 33  Condition vérifiée

Aux appuis : e=20cm≤ 33  Condition vérifiée

Armature de répartition

e≤ min (4h, 45)=45cm

Travée : e =25cm≤ 45ܿ݉ ® Condition vérifiée

Appuis : e =25cm≤ 45ܿ݉ ® Condition vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant

On doit vérifier que :

u
u u

c28
u

b

V

b d

0.15f
min( ;2.5MPa) 2.5MPa

   

  


Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée

Dans notre cas : Vu max = 27,89 KN
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u࣎ =
ࢂ

ࢊ࢈
=

૛ૠ,ૡૢ࢞૚૙૙૙

૚૙૙૙࢞૚૜૙
= ૙,૛૚ࡹ ࡭ࡼ ≤ ૛,૞ࡹ ࡭ࡼ

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

 Vérification de la condition d’adhérence (Art. A.6.13/BAEL91)

On doit vérifier que

࢙࣎ ࢋ =
࢛ࢂ

૙,ૢ࢏ࢁ∑ࢊ

࢙࣎ ࢋ =
࢛ࢂ

૙,ૢ࢏ࢁ∑ࢊ
ܝ܄ = ૛ૠ,ૡ [ۼ۹ૢ]

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

∑U୧= π × n × ∅ = 3,14 × 5 × 1,2

=ܑ܃∑ ૚ૡ,ૡ૝[ܕ܋ ]

τୱୣ =
ଶ଻,଼ଽ×ଵ଴య

଴,ଽ×ଵଷ଴×ଵ଼ ,଼ସ
= 1,26 ۻ] [܉۾

࢙࣎ =തതതതࢋ શ࢙× ࢌ ૛࢚ૡ

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

τୱୣതതതത= 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

τୱୣ = 1,26[MPa] < ௦߬௘തതതത= ܲܯ]3,15 ]ܽ La section est vérifiée donc il n’y a pas de risque

d’entrainement des barres.

Influences de l’effort tranchant au voisinage des appuis

Influence sur le béton

On doit vérifier que : Tu  0.4b a
b

28fc


Avec : a = 0.9d = 11,7cm

Tu = 27,89 0.4×100×11,7×
51

25

.
×10-1

Tu = 27,89 KN < 780 KN  Condition vérifiée
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Calcul de longueur d’encrage

Longueur de scellement : BAEL 91/ Art A.6.1.23)

cm
x

x
L

MPafavec
f

L

s

tss

s

e
s

33.42
835.24

4002.1

835.26.0:
4

28
2



 




Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la dalle pleine ; on adoptera un crochet normal, soit 12 cm.

III.4.2.4 Calcul à l’états limite de service ( ELS)

 Réaction d’appuis

RA=20,11KN

RB=17,29KN

 Effort tranchant

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 2,4 20,11-10,715x
0 20,11

2,4 -5,61

0 ≤ x ≤ 1,52 7,69x -17,29
0 -17,29

1,52 -5,61

qs 2 = 7,69

RA= 27,89KN RB= 24,08KN

qs1=10,715

Figure III.2 Schéma statique de calcul à l’ELS
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 Moments fléchissant

Tronçon Expression X (m) MZ (KN)

0≤ x ≤ 2,4 -(10,715x2) /2+20,11x
0 0

2.4 17,40

0 ≤ x ≤ 1,52 -(7,69x2)/2+17,29x
0 0

1,52 17,40

Le moment fléchissant Mz (x) est maximal pour la valeur de x = 1,88 m.

D’où Mz
max =18,87 KN.m On prend : Aux appuis : Ma = -0.3 Mz

max = -5,66 KN.m.

En travée : Mt = 0.85 Mz
max = 16,03KN.m

 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Figure III.3 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant
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Vérification de l’ELS :

 État limite d’ouverture des fissures

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

- Vérification des contraintes dans le béton et dans les aciers :

On doit vérifier que ௕௖ߪ < =௕௖തതതതߪ 0,6 × 25 = 15 ܲܯ] ]ܽ et ௦௧ߪ < ത௦௧ߪ

- Contrainte de compression du béton :

 Aux appuis :

Ma = 5,66[KN.m]

ρ
ଵ

=
ଵ଴଴୅౩

ୠ×ୢ
=

ଵ଴଴×ହ,଺ହ

ଵ଴଴×ଵଷ
= ૙,૝૜૝ ࢼ ૚ = ૙,ૡૢૢࡷ૚ = ૜૝,૞૙

Avec σୱ୲=
୑ ౗

βభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ହ,଺଺×ଵ଴య

଴,଼ଽଽ×ଵଷ×ହ,଺ହ
= ܲܯ]85,72 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]85,72 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܲܯ]400 ]ܽ Condition vérifiée.

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ avec K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଷସ,ହ଴
= 0,028

௕௖ߪ = 0,028 × 85,72 = ܲܯ]2,400 ]ܽ < ത௕௖ߪ = ܲܯ]15 ]ܽ Condition vérifiée.

 En travée :

Mt =16,03[KN.m]

࣋ =
૚૙૙×૞,૟૞

૚૙૙×૚૜
= ૙,૝૜૝ , ૚ࢼ = ૙,ૡૢૢ , ૚ࡷ = ૜૝,૞૙

σୱ୲=
୑ ౪

βభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ଵ଺,଴ଷ×ଵ଴య

଴,଼ଽଽ×ଵଷ×ହ,଺ହ
= ܲܯ]242,76 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]242,76 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܣܲܯ]400 ] Condition vérifiée.

K =
1

Kଵ
=

1

34,50
= 0,028

ો܋܊ = ۹ × ોܜܛ= ૙,૙૛ૡ× ૛૝૛,ૠ૟ = ૟,ૠૢૠ[ۻ [܉۾ < ોഥ܋܊ = ૚૞ ۻ] [܉۾ ® Condition

vérifiée

 État limite d’ouverture des fissures (BAEL 91 modifée 99/Art A.4.5.3)

Aucune vérification n’est à effectuer pour l’acier, car l’élément est dans un endroit

couvert et par conséquent la fissuration est peu nuisible.
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 État limite de déformation (BAEL 91/Art B.6.5.2)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.

16

1


L

h

fe

2.4

d.b

A


0

t

M10

M
≥

୦

୐

Avec h : Hauteur de la poutre.

L : Longueur libre de la plus grande travée.

fe : Limite d’élasticité de l’acier.

A : Section d’armature en travée.

Mt : Moment max en travée.

M0 : Moment max isostatique.

Vérification :

h = 15 cm ; L = 392 cm ; Autr = 5,65 cm ²

Mstr = 16,03KN m; M0 = 18,87 KN m ; fe = 400 MPa

06.0
16

1
03.0

392

15


L

h
® Condition non vérifiée

084,0
87,1810

03,16

10
052.0

0





M

M

L

h t ® Condition vérifiée

0105.0
2.4

0043.0
13100

65,5

.





fedb

A
 Condition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.
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III.4.3 calcul de l’escalier type 2 :

Escalier du RDC

Nous avons la hauteur d’étage H= 3,15 m :

Cet escalier est disposé en deux volée telles que :

- La première volée permet une hauteur de franchissement de 1,53 m et comporte 9

contremarches de 17 cm de hauteur. La portée libre du palier du repos est de 1,55 m.

- La deuxième volée permet une hauteur de franchissement de 1,62 m et comporte 9

contremarches de 18 cm de hauteur. La longueur du palier étant est de 1,55 m.

Nous allons faire le calcul suivant le schéma statique le plus défavorable composé de la

deuxième volée (longueur L1= 2,40m et hauteur 1,62 m) et du palier de repos L2 = 1,55 m.

n= 9 contre marches pour toutes les volées →  donc : m = n -1 = 8 marches.

Calcul du giron

Le giron « g » est donnée par la formule suivante : g=L/n-1

On a: L=2.40m g=2.4/8=0.3m g=30cm.

Avec la relation de BLONDEL :

2 ℎ + ݃ = 2 × 17 + 30 = 64 ܿ݉

On remarque bien que 59 ܿ݉ < 2ℎ + ݃ = 64 ܿ݉ < 66 ܿ݉ ⇒ la relation est vérifiée, donc

l’escalier est conforme.

L’emmarchement est de 125cm.

La longueur de la ligne de foulée : l=g(n-1)=30(9-1)==240cm.

Giron G 22 ܿ݉ ≤ ݃ ≤ 34 ܿ݉ 30cm

Hauteur d’une contre marche h 14ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 20 ܿ݉ 18cm

Condition de BLONDEL 59 ܿ݉ ≤ 2ℎ + ݃ ≤ 66 ܿ݉ 64cm

H auteur d’une volée H / 162cm

L’emmarchement E / 125cm

La longueur de ligne de foulée g (n-1) 240cm
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III.4.3.1 Pré dimensionnement des sollicitations de calcul

Le pré dimensionnement se fera comme pour une poutre simplement appuyée sur ces deux

extrémités et d’ont l’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) doit vérifier :

L/30 ≤ e p ≤ L/20

Avec

L : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L = L’+ L2.

L1 : longueur de la paillasse projetée.

L2 : longueur du palier.

cmLLL

cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

56.44415556,289'

56,289
02,34cos

240

cos

1

'

1

02,34675,0
240

162

1

2

'

0












L : longueur de la paillasse.

III.4.3.2 Détermination des sollicitations de calcul

Le calcul se fera en flexion simple en considérant la paillasse comme une poutre semi

encastrée aux endroits des deux paliers.

 charges permanentes

 Palier :

poids propre du palier: 25 × 0.15 × 1 = 3.75[KN/ml]

Poids de revêtements

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

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

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

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

Donc on a ܚ܍ܔܑ܉ܘ۵: = ૞.૚ ܕ/ۼ۹ૢ] [ܔ

cmepouropteOn

cmecm

e

p

p

p

15

23,2282,14

20

56,444

30

56,444







Figure III-2 Schéma statique de l’escalier
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Tableau III.1 : Charge totale du palier

Eléments Poids (KN/m2)

Poids propre de la dalle pleine en BA 25 x 0.15 = 3.75

Poids des revêtements (carrelage + mortier + sable

+ enduit) (0.44+0.44+0.36+0.2)

1.44

Charge permanente totale. G1=5.19

 la paillasse

- Poids propre de la paillasse : 25x 0.15/cos(34,02)= 4.52KN/m2

-Poids propre de la marche: 25x 0.17x1/2 = 2,125 KN/m2

 Poids de revêtements :

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

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

 lit de sable: 0,02 × 1 × 18 = 0,36

 poids du garde-corps : 0,2[KN/ml]

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

Donc on a ܉ܑܘ۵: ܍ܛܛ܉ܔܔ = ૡ.૛ૡ૞[۹ܕ/ۼ ܔ

Tableau III.2 : Charge totale de la volée

Eléments Poids (KN/m2)

Poids propre de la paillasse 25x 0.15/cos(34,02)= 4,52

Poids propre de la marche 25x 0.17x1/2 = 2,125

Poids des revêtements (carrelage + mortier +

sable+ garde-corps

+ enduit) (0.44+0.44+0.36+0.2+0.2)

1.64

Charge permanente totale. G2=8.285
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Les Surcharges d’exploitation

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

Q =2,5 x 1m = 2,5 KN/ml.

III.4.3.3 Calcul à L’état limite ultime(ELU)

NB : le calcul se fera pour une bonde de 1m.

Combinaison des charges

E.L.U :

Le palier :qu1 = 1,35G +1,5Q =1,35x5,19 +1,5x2,5 =10,76

La paillasse :qu2= 1,35G +1,5Q =1,35x8,285 +1,5x2,5=14,93

Schéma statique à ELU

 Réaction d’appui

ƩF/y= 0 =>1,55q1+ 2,40q2= RA+ RB

RA+ RB=1,55 x10,76+2,40x14,93

RA+ RB=52,51K/ml.

ƩM/A= 0 =>RB.L= q1x1,55x
ଵ,ହହ

ଶ
+ q2x2,40x (

ଶ,ସ଴

ଶ
+1,55)

RB xL=10,76 x 1,55 x 0,775 + 14,93x2,4 x 2,75 = 111,46 KN

RB=
ଵଵଵ,ସ଺

ଷ,ଽହ
=28,21KN. =>RB=28,21 KN.

RA=52,51-28,21=24,3 KN. =>RA=24,3 KN.

Figure III.3 Schéma statique de calcul d’escalier à l’ELU.
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 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

 Effort tranchant

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 1,55
RA – q1 x

24,3-10,76x

0 24,3

1,55 7,622

0≤ x ≤ 2,4
q2 x – RB

14,93x-28,21

0 28,21

2,40 7,622

 Moments fléchissant

Tronçon Expression X (m) MZ (KN.m)

0≤ x ≤ 1,55
RA x - (q1 x2) / 2

24,3x-(10,76x2) /2

0 0

1,55 24,74

0 ≤ x ≤ 2,4
RB x – (q2 x2) / 2

28,21x -(14,93x2) /2

0 0

2,4 24,74

La valeur maximale du moment MZ (x)

Ty=0 Mz=Mmax

Ty=0 24,3 -10,76x = 0

Donc x= 2,25 m et Mz
max= 25,68KN.m

..83,2185.0:

..704,73.0:
max

max

mKNMMEntravée

mKNMMAuxappuis

Zt

Za




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 Diagramme des efforts tranchants et

Figure III.1 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

 Calcul des armatures

Armatures principales

Calcul des armatures en flexion sim

H= 15 cm

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Calcul des armatures en flexion simple pour une bonde de 1m, d = 17cm

B = 100 cm

d= 13cm

c = 2 cm

Calcul des éléments
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Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant
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En travée

2
3

2

6

2

06,5
348139525.0

1083,21

9525.0091.0

392.0091.0
2.141301000

1083,21

cm
xx

x

d

M
A

SSA
xx

x

fdb

M

s

t
t

bu

t













soit :Aadop=5HA12=5,65cm2 Avec St = 20 cm

Aux appuis :

Ma= 7,704KN.m

2
3

2

6

2

73,1
34813984.0

10704,7

984.0032.0

392.0032.0
2.141301000

10704,7

cm
xx

x

d

M
Aa

SSA
xx

x

fdb

Ma

s

a

bu













Soit :Aadop=5HA12=5,65cm2 avec St=20cm

Armature de répartition

2

2

41,1
4

65,5

4
:

41,1
4

65,5

4
:

cm
A

AaappuisAux

cm
A

AttravéeEn

a

t





On opte pour une section 4HA10/m1= 3,14 cm2 avec e=25 cm.

Vérification (Art. A2.2 BAEL 91)

 Condition de non fragilité

݉ܣ ݅݊ =
଴,ଶଷ௕ௗ௙

௙௘
=

଴,ଶଷ௫ଵ଴଴௫ଵଷ௫ଶ,ଵ

ସ଴଴
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Amin=1,57cm2

En travée : At=5,65cm2≥ Amin=1,57cm2 ® Condition vérifiée

Aux appuis : Aa=5,65cm2≥Amin=1,57cm2 ® Condition vérifiée

 Écartement des barres : (Art A.8.2.42/BAEL91)

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

suivantes :

Armateurs principales

e≤min (3h, 33)=33cm

En travée : e=20cm ≤ 33  Condition vérifiée

Aux appuis : e=20cm≤ 33  Condition vérifiée

Armature de répartition

e≤ min (4h, 45)=45cm

Travée : e =25cm≤ 45ܿ݉ ® Condition vérifiée

Appuis : e =25cm≤ 45ܿ݉ ® Condition vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant

On doit vérifier que :

u
u u

c28
u

b

V

b d

0.15f
min( ;2.5MPa) 2.5MPa

   

  


Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée

Dans notre cas : Vu max = 28,21 KN

u࣎ =
ࢂ

ࢊ࢈
=

૛ૡ,૛૚࢞૚૙૙૙

૚૙૙૙࢞૚૜૙
= ૙,૛૛ࡹ ࡭ࡼ ≤ ૛,૞ࡹ ࡭ࡼ
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Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

 Vérification de la condition d’adhérence (Art. A.6.13/BAEL91)

On doit vérifier que

࢙࣎ ࢋ =
࢛ࢂ

૙,ૢ࢏ࢁ∑ࢊ

࢙࣎ ࢋ =
࢛ࢂ

૙,ૢ࢏ࢁ∑ࢊ
ܝ܄ = ૛ૡ,૛૚[۹ۼ]

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

∑U୧= π × n × ∅ = 3,14 × 5 × 1,2

=ܑ܃∑ ૚ૡ,ૡ૝[ܕ܋ ]

τୱୣ =
ଶ ,଼ଶଵ×ଵ଴య

଴,ଽ×ଵଷ଴×ଵ଼ ,଼ସ
= 1,28 ۻ] [܉۾

࢙࣎ =തതതതࢋ શ࢙× ࢌ ૛࢚ૡ

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

τୱୣതതതത= 1,5 × 2,1 = 3,15 [MPa]

τୱୣ = 1,28[MPa] < ௦߬௘തതതത= ܲܯ]3,15 ]ܽ La section est vérifiée donc il n’y a pas de risque

d’entrainement des barres.

Influences de l’effort tranchant au voisinage des appuis

Influence sur le béton

On doit vérifier que : Tu  0.4b a
b

28fc


Avec : a = 0.9d = 11,7cm

Tu = 28,21 0.4×100×11,7×
51

25

.
×10-1

Tu = 28,21 KN < 767 KN  Condition vérifiée

Calcul de longueur d’encrage
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Longueur de scellement : BAEL 91/ Art A.6.1.23)

cm
x

x
L

MPafavec
f

L

s

tss

s

e
s

33.42
835.24

4002.1

835.26.0:
4

28
2



 




Vu que Ls dépasse l’épaisseur de la dalle pleine ; on adoptera un crochet normal, soit 12 cm.

III.4.3.4 Calcul à L’états de service (ELS)

 Réaction d’appuis

RA=17,44KN

RB=20 ,35KN

 Effort tranchant

Tronçon Expression X (m) Ty (KN)

0≤ x ≤ 1,55 17,44-7,69x
0 17,44

1,55 5,52

0 ≤ x ≤ 2,4 10,78x -20,35
0 -20,35

2 ,4 5,52

 Moments fléchissant

Tronçon Expression X (m) MZ (KN)

0≤ x ≤ 1,55 -(7,69x2) /2+17,44x
0 0

1,55 17,79

0 ≤ x ≤ 2,4 -(10,78x2)/2+20 ,35x 0 0

Figure III.2 Schéma statique de calcul à l’ELS
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Le moment fléchissant Mz (x) est maxim

D’où Mz
max =18,50 KN.m On prend

 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Figure III.3 Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Vérification de l’ELS

 État limite d’ouverture des fissures

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

- Vérification des contraintes dans le

On doit vérifier que ௕௖ߪ < ௕௖തതതതߪ

- Contrainte de compression du béton :

 Aux appuis :

2,40 17,

Le moment fléchissant Mz (x) est maximal pour la valeur de x = 2,25 m.

KN.m On prend : Aux appuis : Ma = -0.3 Mz
max

En travée : Mt = 0.85 Mz
max

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

État limite d’ouverture des fissures

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

Vérification des contraintes dans le béton et dans les aciers :

௕௖ത= 0,6 × 25 = 15 ܲܯ] ]ܽ et ௦௧ߪ < ത௦௧ߪ

Contrainte de compression du béton :

Calcul des éléments
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17,79

max = -5,55 KN.m.

max = 15,725KN.m

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire.
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Ma = 5,55[KN. m]

ρ
ଵ

=
ଵ଴଴୅౩

ୠ×ୢ
=

ଵ଴଴×ହ,ହହ

ଵ଴଴×ଵଷ
= ૙,૝૜૝ ࢼ ૚ = ૙,ૡૢૢࡷ૚ = ૜૝,૞૙

Avec σୱ୲=
୑ ౗

βభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ହ,ହହ×ଵ଴య

଴,଼ଽଽ×ଵଷ×ହ,଺ହ
= ܲܯ]84,05 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]84,05 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܲܯ]400 ]ܽ Condition vérifiée.

௕௖ߪ = ܭ × ௦௧ߪ avec K =
ଵ

୏భ
=

ଵ

ଷସ,ହ଴
= 0,028

௕௖ߪ = 0,028 × 84,05 = ܲܯ]2,35 ]ܽ < ത௕௖ߪ = ܲܯ]15 ]ܽ Condition vérifiée.

 En travée :

Mt =15,725[KN. m]

࣋ =
૚૙૙×૞,૞૞

૚૙૙×૚૜
= ૙,૝૜૝ , ૚ࢼ = ૙,ૡૢૢ , ૚ࡷ = ૜૝,૞૙

σୱ୲=
୑ ౪

βభ×ୢ×୅౩
σୱ୲=

ଵହ,଻ଶହ×ଵ଴య

଴,଼ଽଽ×ଵଷ×ହ,଺ହ
= ܲܯ]238,14 ]ܽ

௦௧ߪ = ܲܯ]238,14 ]ܽ < ത௦௧ߪ = ܣܲܯ]400 ] Condition vérifiée.

K =
1

Kଵ
=

1

34,50
= 0,028

ો܋܊ = ۹ × ોܜܛ= ૙,૙૛ૡ× ૛૜ૡ,૚૝ = ૟,૟૟ૠ[ۻ [܉۾ < ોഥ܋܊ = ૚૞ ۻ] [܉۾ ® Condition

vérifiée

 État limite d’ouverture des fissures (BAEL 91 modifée 99/Art A.4.5.3)

Aucune vérification n’est à effectuer pour l’acier, car l’élément est dans un endroit

couvert et par conséquent la fissuration est peu nuisible.

 État limite de déformation (BAEL 91/Art B.6.5.2)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées.

16

1


L

h

fe

2.4

d.b

A

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0

t

M10

M
≥

୦

୐

Avec h : Hauteur de la poutre.

L : Longueur libre de la plus grande travée.

fe : Limite d’élasticité de l’acier.

A : Section d’armature en travée.

Mt : Moment max en travée.

M0 : Moment max isostatique.

Vérification

h = 15 cm ; L = 395 cm ; Autr = 5,65 cm ²

Mstr = 15,725 KN m; M0 = 18,50 KN m ; fe = 400 MPa

060
16

1
040

395

15
.. 

L

h
® Condition non vérifiée

0850
501810

72515

10
040

0

,
,

,
. 




M

M

L

h t ® Condition vérifiée

0105.0
2.4

0043.0
13100

65,5

.





fedb

A
 Condition vérifiée

La première condition n’étant pas vérifiée, nous allons procéder au calcul de la flèche.

Calcul de la flèche

On doit vérifier que :

fi
500

L
f

IE

Lq

384

5 __

0υ

4
S 





Figure III.7 : la section de la paillasse.

V1

V2

d

b

c
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Aire de la section homogénéisée

B0 = B + 15A = b  h + 15A

B0 = 100x15 + 15  5,65

B0 = 1584,75 cm2

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx

dA
hb

S xx .15
2

²
/ +=

12351,751865515
2

15100



 ,

²
/ xxS cmଷ

Position du centre de gravité :

cm
B

S
V xx 7,79

1584,75

12351,75

0
1 

/

cm7,21=7,79-15=V-h=V 12

V1= 7,79 cm

V2= 7,21 cm

Moment d’inertie de la section homogénéisée/G

( ) ( )2

2
3

2
3

10 15
3

cVA
b

VVI st -++=    233 2-7,2115x5,65+
3

100
7,21+797= ,

0I = 30551,59 cm4

Calcul des coefficients

0,00435
13100

5,65

bd

A
ρ 




 
4,83

3(20,00435

2,10,05

)
b

3b
ρ(2

0,05f
λ

0

t28
i 









)

iv λ
5

2
λ 



Chapitre III Calcul des éléments

Page | 97

vλ = 1,93

t28s

t28

fσρ4

f1,75
1μ


 =

2.138,14x0.00435x24

x2.11,75
-1


= 0,41

 = 0,411

Calcul de l’inertie fictive If :

4

v

0
v 15919,08cm=

2,71x0,41+1

30551,59×1,1
=

μλ+1

I1,1
=If

Calcul de flèche :

500

L
f

IE

Lq

384

5 __

0υ

4
S 



f

AN:

 
mmf 3010

1030551,598610818

109537810

384

5
4

43

,
,

,,





 f = 10,30 mm > f mm97 ,

La flèche n’est vérifiée.

Remarque :

La condition de la flèche n’étant pas vérifiée, nous allons procéder à un redimentionnement en

augmentant la l’épaisseur du palier et de la volée, soit h=17 cm. Ainsi, nous allons calculer à

nouveau la valeur de la flèche.

On doit vérifier que :

fi
500

L
f

IE

Lq

384

5 __

0υ

4
S 





Figure III.7 : la section de la paillasse.

V1

V2

d

b

c
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Aire de la section homogénéisée

B0 = B + 15A = b  h + 15A

B0 = 100x17 + 15  5,65

B0 = 1784,75 cm2

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx

dA
hb

S xx .15
2

²
/ +=

15975,51865,515
2

²17100
/ 


xxS cmଷ

Position du centre de gravité :

cm
B

S
V xx 8,95

1784,75

15975,5/

0

1 

cm8,05=8,95-17=V-h=V 12

V1= 8,95 cm

V2= 8,05 cm

Moment d’inertie de la section homogénéisée/G

( ) ( )2

2
3

2
3

10 15
3

cVA
b

VVI st -++=    233 2-8,0515x5,65+
3

100
8,05+95,8=

0I = 44387,97 cm4

Calcul des coefficients

0,00435
13100

5,65

bd

A
ρ 




 
4,83

3(20,00435

2,10,05

)
b

3b
ρ(2

0,05f
λ

0

t28
i 









)

iv λ
5

2
λ 
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vλ = 1,93

t28s

t28

fσρ4

f1,75
1μ


 =

x0.00435x24
-1

 = 0,411

Calcul de l’inertie fictive If :

v

0
v

2,71x0,41+1

44387,97×1,1
=

μλ+1

I1,1
=If

Calcul de flèche :

f
IE

Lq

384

5 __

0υ

4
S 



f

AN:


f

44387,9786,10818

1095,378,10

384

5






La flèche est vérifiée.

2.138,14x0.00435x2

x2.11,75


= 0,41

:

423128,59cm=
2,71x0,41

44387,97

500

L



mm11,7

1044387,97

10
4

43




→ f = 7,11 mm <

Calcul des éléments
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mm < f mm97 ,
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III.4.3 Calcul de la poutre palière

Les paliers de repos de l’escalier reposent sur une poutre palière destinée à supporter son poids

propre, le poids du mur en maçonnerie, et la réaction de la paillasse elle est semi encastré à ces

extrémités dans les poteaux, sa portée est de 2,65m.

III.4.3.1 Pré dimensionnement

0. 4h ≤ b ≤ 0.7h

୐

ଵହ
≤ h ≤

୐

ଵ଴

Avec ht : hauteur de la poutre,

b : largeur de la poutre,

L : portée maximum entre nus d’appuis.

 La hauteur :

L=325-25 =300cm

⇒
10

300
≤h≤

15

300
20cm ≤ h୲ ≤ 30 cm On opte pour ht = 30 cm

 La largeur :

0.૝ܐ ≤ ≥܊ ૙.ૠܐ

cm12≤b≤cm21⇒30×0.7≤b≤30×0.4 On opte pour : b = 25cm

 Vérification relative aux exigences du RPA(Art 7.5.1 du RPA99/version 2003) :

 b ≥20cm ………………….25 ≥ 20cm ............................Condition vérifiée.

 ht ≥30cm…………………30 ≥ 30cm ............................Condition vérifiée.

 ht / b≤ 4………………. 30/25 =1,2 < 4 ............................Condition vérifiée.

Conclusion : La poutre palière a pour dimensions :(b×h) = (25×30) cm2.

III.4.3.2 Détermination des Charges et surcharges

Elle est soumise à son poids propre, aux réactions du palier

 Poids propre de la poutre

Gp= 0.20x0.30x25=1,5 KN/Ml.

 Chargement dû aux réactions du palier

- Réaction du palier à l’ELU : Ru =27,89KN

- Réaction du palier à l’ELS : Rs = 20,11 KN
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 Les combinaisons de charges

ELU : qu=1.35G+Tu = (1.35×1,5) + 27,89=29,92KN/ml

ELS : qS=G+TS =1,5+20,11=21,61kN/ml

Calcul des efforts internes

a) Les efforts internes à l’ELU

Réaction d’appuis : Ra=Rb =
qu L

ଶ
=
ଶଽ,ଽଶ୶ଷ,ଶହ

ଶ
= 48,62KN

Effort tranchant: Tmax =48,62 KN

Moment isostatique : Mo =
qu l²

଼
=
ଶଽ,ଽଶ୶ଷ,ଶହ²

଼
= 39,50 KN

Moments corrigés :

En travée : Mt = 0.85 M0 = 0,85×39,50 = 33,57 KN.m

Aux appuis : Ma = -0.3 M଴ = - 0,3× 39,50 = - 11,85 KN.m

3.25A B

Figure III.1 Schéma statique de la poutre de chainage a l’ELU.

29,92 KN
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b) Diagrammes des efforts internes à l’ELU

Figure III.3: Diagramme des efforts internes à l’ELU.
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c) Les efforts internes à l’ELS

Figure III.4 : Schéma statique à l’ELS.

Réaction d’appuis :

Ra=Rb=
qs l

ଶ
=
ଶଵ,଺ଵ୶ଷ,ଶହ

ଶ
= 35,11 KN

Effort tranchant:

Tmax =35,11KN

Moment isostatique :

M0 =
qs l²

଼
=
ଶଵ,଺ଵ୶ଷ,ଶହ²

଼
= 28,53KN

Moments corrigés :

En travée : Mt = 0.85 M0 = 0.85× 28,53 =24,25 KN.m

Aux appuis : Ma = -0.3 M0 = - 0.3× 28,53 = -8,55 KN.m
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d) Diagramme des efforts interne à l’ELS

Figure III.5: Diagramme des efforts tranchant à l’ELS.
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III-4.3.3 Calcul à l’ELU

a) Le Ferraillage en travée

µ =
୑ ౪

ୠୢమ୤ౘౙ

Avec : fbc =
଴.଼ହ୤ౙమఴ

θ γౘ
=
଴.଼ହ୶ଶହ

ଵ୶ଵ.ହ
= 14.2 MPa.

M୲= 33,57KN.m

b = 25cm.

d = h – c = 30 - 2 = 28 cm.

µ =
ଷଷ,ହ଻୶ଵ଴య

ଶହ୶ଶ଼మ୶ଵସ.ଶ
= 0,120

μ = 0,120 < μ
୪

= 0,392.......................................... La section est simplement armée.

À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant.

=ߤ 0,120   = 0,952

A୲=
୑ ౪

β .ୢ . σ౩౪

Avec : σୱ୲=
୤౛

Ɣ౩
=

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
= 348 MPa

A௧=
ଷଷ,ହ଻୶ଵ଴య

଴.ଽହଶ୶ଶ଼୶ ଷସ଼
=3,61 cm² Soit : =࢚ۯ ૜࡭ࡴ૚૙+ ૜࡭ࡴ૚૛ = ૛,૜૟+3,39 = 5,75 ࢓ࢉ ².

b) Ferraillage aux appuis :

܊ૄ =
ۻ ܉

܋܊܎૛܌܊

Avec: fୠୡ =
଴.଼ହ୤ౙమఴ

θ γౘ
=
଴.଼ହ୶ଶହ

ଵ୶ଵ.ହ
= 14.2 MPa.

Mୟ = 11,85 KN.m

b = 25cm.

d = h – c = 30 - 2 = 28 cm

µ=
ଵଵ,଼ହ୶ଵ଴య

ଶହ୶଻଼ସ୶ଵସ.ଶ
= 0.0425
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ࣆ = ૙,૙૝૛૞ < ૙.૜ૢ૛ܔૄ ...................................... La section est simplement armée.

À partir des abaques, on tire la valeur de β correspondant.

μ = 0,0425 ® b = 0,979

Aa=
୑ ౗

β .ୢ . σ౩౪

Avec : ોܜܛ=
܍܎

Ɣܛ
=

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
= 348 MPa

Aa=
ଵଵ,଼ହ୶ଵ଴య

଴,ଽ଻ଽ୶ଶ଼୶ ଷସ଼
= 1,24 cm²  Soit : ࢇۯ = ૜࡭ࡴ૚૙ = ૛,૜૟࢓ࢉ ².

III.4.3.4 Les vérifications à l’ELU

 Condition de non fragilité (A.4.2.1/BAEL 91 modifier 99)

éܜܘܗ܌܉ۯ > ܕۯ ܖܑ

Amin =
଴.ଶଷ . ୠ . ୢ . ୤౪మఴ

୤౛

Avec : ft28= 0.6 + 0.06 fୡଶ଼ = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa.

fe= 400 MPa.

Amin=
଴.ଶଷ୶ ଶହ୶ ଶ଼୶ ଶ.ଵ

ସ଴଴
= 0,845cm²

En travée :

A୲= 5,75 cm² > A୫ ୧୬ = 0,845 cmଶ  Condition vérifiée.

Aux appuis :

Aୟ = 2,36 cm² > A୫ ୧୬ = 0,845  Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant (la contrainte de cisaillement ) (Art A.5.1.211/

BAEL 91 / modifiée 99) :

ૌ࢛ < ത࢛࣎

τ୳ =
୘ౣ ౗౮

ୠୢ

Avec :

T୫ ୟ୶ : effort tranchant.  T୫ ୟ୶ = 48,62 KN

௨߬ =
ସ ,଼଺ଶ୶ଵ଴

ଶହ୶ଶ଼
= 0,695MPa

τ̅୳= min ൜0,20 ×
fc28

Ɣb

; 5 MPaൠ fissurations peu nuisibles.

Avec : fୡଶ଼ = 25 MPa

Ɣ
b

= 1,5

߬̅௨ୀmin ቄ0,20 ×
25

1.5
; 5 MPaቅ= min {3,33 MPa ; 5 MPa} = 3.33Mpa

τ୳ = 0,695 MPa < τ̅୳= 3,33 MPa  Condition vérifiée.
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 Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art A.5.1.3/ BAEL 91 /

modifiée 99) :

a) Influence sur le béton :

T୫ ୟ୶ ≤ 0.4 ×
୤ౙమఴ

γౘ
× a × b

Avec :

Tmax : effort tranchant.  Tmax = 48,62 KN

a: longueur d’appuis de la bielle. (a = 0.9 × d)

fc28 = 25 MPa

Ɣ
ୠ

= 1.5

T୫ ୟ୶ ≤ 0.4 ×
ଶହ

ଵ,ହ
× 0,9 × 28 × 25 × 10ିଵ = 420KN

T୫ ୟ୶ = 48,62 KN≤ 495 KN  Condition vérifiée.

b) Influence sur les armatures :

(Tmax +
Mmax

0.9d
)
Ɣs

fe
< ܣ

Avec :

Ɣ
s
= 1.15

fe = 400MPa.

Ma= 11,85 KN.m

Tmax= 33,57 KN

stadoptéA
(48,62 −

ଵଵ,଼ହ

଴.ଽ୶଴.ଶ଼
)

ଵ,ଵହ

ସ଴଴୶ଵ଴షభ
= 0,046cm²

2
tan

2 046,036,2 cmAcmA crersstadopté   Condition vérifiée.

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (ART A.6.1,3 BAEL 91

modifiées 99) :

τ୳ ≤ τ̅ ୱୣ

τ̅ୱୣ = ψ
ୱ

. f୲ଶ଼

Avec : ψ
ୱ
∶Coefficient de scellement, ψ

ୱ
= 1.5 (Pour les Aciers HA).

τ̅ୱୣ = 1,5 x2,1 = 3.15 MPa
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τ୳ =
୘ౣ ౗౮

଴.ଽ ୶ ୢ ୶ Σ μ౟

Avec :  ui : somme des périmètres utiles des barres

 ui = n = 3  1,0=9,42 cm , n : nombre de barres.

τ୳ =
ସ ,଼଺ଶ

଴.ଽ ୶ ଶ଼୶ ଽ,ସଶ
x 10 = 2,05 MPa

τ୳ = 2,05 MPa ≤ τ̅ୱୣ = 3 .15 MPa  Condition vérifiée.

Il n’y a pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.

Calcul des armatures transversal

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (Art A.7.2.12 BAEL 91)

Øt ≤ minቄ
h

35
, ØlS,

b

10
ቅ

Avec :

Øt : diamètre des armatures transversal.

Øl : diamètre des armatures longitudinales

Øt ≤ minቄ
3଴

35
, 1.0,

ଶହ

10
ቅ= min{0,85 ; 1,0 ; 2,5} = 0,85 cm

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier et un cadre de HA8

 Espacement des armatures transversal : selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2)

 Zone nodale :

St ≤ minቄ
35

4
, 12 Øl, 30 cmቅ

St ≤ minቄ
3଴

4
; 12 x 1,0 ; 25 cmቅ= min{7,5 ; 12 ; 25 cm}= 8. cm

Soit : St= 8 cm

 Zone courante :

St ≤
h

2

St ≤
h

2
=

30

2
= 17,5 cm Soit : St= 15 cm

III.4.3.5 Vérification à ELS

 État limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3/BAEL 91 modifiées 99)

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

 État limite de compression du béton (Art A.4.5.2 / BAEL 91 modifiées 99 )

σୠୡ≤ σതୠୡ

σതୠୡ = 0.6 x fୡଶ଼

σതୠୡ = 0.6 x 25 = 15 MPa
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Moment corrigé

En travée : Mt = 0.85 M0 = 0,85× = 24,25 kN.m

Aux appuis : Ma = -0.3 M0 = - 0,3× 80,66 = - 8,55kN.m

En travée

σୠୡ =
ଵ

୏భ
x σୱ୲ σୱ୲=

୑ ౩

β భ .ୢ . ୅౩౪

Avec :

Ms = 24,25 KN. m

As = 5,75 cm²

ρ
ଵ
=
ଵ଴଴ . ୅౩

ୠ .ୢ
=
ଵ଴଴୶ହ,଻ହ

ଶହ୶ଶ଼
= 0,821

ρ
ଵ

= 0,821 → β
ଵ

= 0,8705 → Kଵ = 23,76

σst =
ଶସ,ଶହx 10³

0,8଻଴ହx ଶ଼x ହ,଻ହ
= 173,02 MPa

σbc =
1

ଶଷ,଻଺
x 173,02 =7,28 MPa

σୠୡ = 7,28MPa ≤ σതୠୡ = 15 MPa  Condition vérifiée.

MPaMPa stts 34802,173    Condition vérifiée.

Aux appuis :

σୠୡ =
ଵ

୏భ
x σୱ୲ σୱ୲=

୑ ౩

β భ .ୢ . ୅౩౪

Avec :

Ms = 8,55 KN. m

As = 2,36cm²

ρ
ଵ
=
ଵ଴଴ . ୅౩

ୠ .ୢ
=
ଵ଴଴୶ଶ,ଷ଺

ଶହ୶ଶ଼
= 0,337

ρ
ଵ

= 0,337 → β
ଵ

= 0,909 → Kଵ = 39,95

σୱ୲=
,଼ହହ୶ଵ଴³

଴,ଽ଴ଽ୶ଶ଼୶ଶ,ଷ଺
= 142,34 MPa

σbc =
1

ଷଽ,ଽହ
x 142,34 = 3,56 MPa
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σୠୡ = 3,56 MPa ≤ σതୠୡ = 15 MPa  Condition vérifiée.

MPaMPa stts 34834,142    Condition non vérifiée.

 Vérification de la flèche (Art B.6.5, 2 BAEL 91 modifiée 99)

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

conditions suivantes sont vérifiées :

1)
ܐ

ܔ
≥

૚

૚૟

2)
ܐ

ܔ
≥

ۻ ܜ

૚૙×ۻ ૙

3)
ܜۯ

܌܊
≤

૝.૛

܍܎

Avec h : hauteur totale. (h =30 cm)

l : porté entre nue d’appuis. (l=325 cm)

M୲ : moment max en travée. (M୲= 24,25)

M଴ : moment max de la travée isostatique.( M଴ =28,53 KN)

A୲ : section des armatures. (A୲= 5,75 cm²)

d : hauteur utile de la section droite. (d= h – c = 30- 2 = 28 cm)

b : largeur de la poutre. b= 25 cm

୦

୪
=

ଷ଴

ଷଶହ
= 0,0923 ≥

ଵ

ଵ଺
= 0.0625  Condition vérifiée.

୦

୪
=

ଷ଴

ଷଶହ
= 0,0923 ≥

୑ ౪

ଵ଴୑ బ
=

ଶସ,ଶହ

ଵ଴×ଶ ,଼ହଷ
= 0.0849  Condition vérifiée.

୅౪

ୠୢ
=

ହ,଻ହ

ଶହ୶ଶ଼
= 0.0082 ≤

ସ.ଶ

୤౛
=

ସ.ଶ

ସ଴଴
= 0.0105  Condition vérifiée.

Remarque : Les 3 conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de calcul la flèche.

Conclusion : Le ferraillage de la poutre palière sera comme suit :

Armatures longitudinales : 3HA10 + 3HA12 en travée

3HA10 aux appuis

Armatures transversales : Cadre + étrier
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Figure III-6 : Schéma de ferraillage de la poutre palière
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IV. Modélisation

IV.1 Introduction

Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent le

problème majeur en génie parasismique, connaissant l’intensité et la loi de variation dans le temps de

ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une rigidité et une

résistance suffisante pour limiter les dommages.

IV.2 Logiciel utilisé pour la modélisation

L’analyse dynamique nécessite la création d’un modèle de calcul représentant la structure.

Ce modèle introduit ensuite dans un programme de calcul dynamique permet la détermination

des modes propres de vibration et des efforts engendrés par les différentes actions appliquées (charges

statiques et dynamiques). « ETABS » est l’abréviation de « Extended Three Dimensional Analysis of

Building Systems ». Ce logiciel est destiné à la conception et l’analyse des structures de Génie Civil,

particulièrement celles de type bâtiment. Ces dernières peuvent être réalisées en béton armé, en acier

ou tout autre matériau choisi par l’utilisateur.

ETABS permet en une seule interface la saisie graphique des éléments ainsi que de nombreuses

possibilités d’analyses statiques et dynamiques avec des compléments de conception et vérification des

structures en béton armé et/ou en charpente métallique. L’interprétation des résultats est facilitée, avec

deux méthodes possibles : tableaux ou graphismes. Il donne ainsi un accès facile et rapide aux résultats

tel que la déformée du système, les diagrammes des efforts, les champs de contraintes, les modes

propres de vibration, etc. Dans notre projet on a utilisé la version ETABS V 9.6.0

Figure IV.1 Version utilisée du logiciel ETABS

IV.2.1 Historique
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IV.2.1.Historique :

ETABS a été élaboré aux Etats-Unis d’Amérique par la compagnie « computers and structures Inc.

Berkeley, California », sa première version date de l’année 1984, il a subi plusieurs améliorations, la

version considérée dans ce mémoire date de l’année 2009, désignée par ETABS Non linéaire 9.7.0.

Les premières versions d’ETABS ont utilisé des techniques d’analyse de structure et de

dimensionnement des éléments conformes aux règlements américains (UBC, ACI, etc.), et des

améliorations sont apportées au fur et à mesure. Parmi elles, le manuel du logiciel parle d’intégration

de plusieurs techniques d’analyse et de divers règlements à travers le monde.

IV.2.2 Description du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments et des

ouvrages du Génie Civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est à la fois facile

et très efficace pour le calcul vis-à-vis des forces horizontales dues au séisme ; il permet aussi :

La modélisation de tous types de bâtiments.

La prise en compte des propriétés des matériaux.

L’analyse des effets dynamiques et statiques.

La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de vibration…etc.

IV.2.3 Rappel (terminologie)

Grid line : Ligne de grille

Joints : Nœuds

Frame : Portique (cadre)

Shell : Voile

Elément : Élément

Restraintes : Points d’application

de la charge

Loads : Charges

Uniformed loads : Charges uniforms

Define : Définir

Material : Matériaux

Concrete : Béton

Steel : Acier

Frame section : Coffrage

Colonne : Poteau

Beam : Poutre

File : Fichier

Copy : Copier

Move : Déplacer

Save : Enregistrer

Save as : Enregistrer sous

Add : Ajouter

Delete : Supprimer

Story : Étage

Height : Hauteur
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IV.3 Manuel d’utilisation du logiciel ETABS

Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit :

A) Introduction de la géométrie de l’ouvrage.

B) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux.

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

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

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

F) Définition de la charge sismique E.

Chargement des éléments.

G) Introduction des combinaisons d’actions.

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

Pour accéder à l’interface du logiciel, notre machine fonctionne sur un système d’exploitation

« Windows 7 ». On clique sur l’icône exécutable représentée sur la figure suivante :

Figure IV.2 Icône du logiciel ETABS sur système d'exploitation Windows 7

Étape A : Introduction de la géométrie de l’ouvrage

 Choix des unités

C’est la première étape qui vient juste après le lancement de l’ETABS, elle consiste à choisir

l’unité de calcul où on sélectionne KN.m

Figure IV.3 Choix des unités
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 Géométriques de base

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne

Default.edb.

Figure

Cette opération permet d’introduire :

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

 Le nombre de travées dans les deux sens X et Y.

 Les hauteurs des différents étages.

 Les longueurs des travées.

NB :

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre st

Figure

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model,

Figure IV.4 Démarrer un nouveau model

Cette opération permet d’introduire :

de ligne de construction suivant les deux directions X et Y.

Le nombre de travées dans les deux sens X et Y.

Les hauteurs des différents étages.

Les longueurs des travées.

Toutes les valeurs indiquées sur les images sont celles adoptées pour notre structure

Figure IV.5 Introduction de la géométrie de base

Modélisation
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New model, puis on clique sur

de ligne de construction suivant les deux directions X et Y.

ructure

Introduction de la géométrie de base
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Figure

Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci

deux fenêtres représentant la structure l’une en 3D et l’autre en 2D.

Figure

Étape « B » : Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

La deuxième étape consiste à définir les

pour cela on clique sur :

Define →  Material Properties  → Conc

Figure IV.6 Introduction des étages

Après introduction des données comme il est indiqué sur la figure ci-

fenêtres représentant la structure l’une en 3D et l’autre en 2D.

Figure IV.7 Affichage en plan et en 3D

: Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

La deuxième étape consiste à définir les propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier et autre),

→  Material Properties  → Conc →  Modify/Show Material

Modélisation
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-dessus, on valide et aura

: Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

propriétés mécaniques des matériaux (béton, acier et autre),
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Figure

Dans la boite dialogue qui apparait,

utilisés.

Figure

Étape « C » : Spécification des propriétés géométriques des éléments

La troisième étape consiste à définir les propriét

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

suivante :

Define →   Frame Sections 

Figure IV.8 Définition des matériaux

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

Figure IV.9 Caractéristiques du béton

: Spécification des propriétés géométriques des éléments

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

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

→   ADD Rectangular.
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on aura à définir les propriétés mécaniques des matériaux

: Spécification des propriétés géométriques des éléments

és géométriques des éléments structuraux. On

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

On procède de la même manière pour les poteaux.

Figure

Figure IV.10 Exemple de définition des poutres

On procède de la même manière pour les poteaux.

Figure IV.11 Définition des poteaux

Modélisation
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éfinition des poutres



Chapitre IV Modélisation

Page | 120

Une fois qu’on termine la définition des poteaux et des poutres, on passe aux éléments plaques :

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

géométriques, on clique :Define →Wall/Slabs/ decks Section → Add New Section→  Puis on 

définit leurs propriétés.

 On distingue plusieurs types des éléments plaques qui sont :

Elément Shell : il est utilisé pour la modélisation des voiles et des dalles. Les sections de ces éléments

sont définies par l’épaisseur.

Elément membran : il est utilisé pour les éléments minces.

Elément plate : c’est la superposition de l’élément plaque et membrane.

Figure IV.12 Définition des dalles

 Dessin des éléments de la structure

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes ci-après :

Pour les poteaux

On clique sur le bouton

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

(35× 35) par exemple et on valide.
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Pour la poutre et les voiles

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

Pour les voiles.

Pour les planchers et dalle pleine

On clique sur le bouton ou

Une fenêtre s’affiche (propretés

Enfin, on obtient la structure suivante

/

Figure IV.13

Après avoir terminé l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on doit définir

les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On sélectionne tout les nœuds à

la base et on clique sur le bouton

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

Pour les planchers et dalle pleine

propretés of Object) →  None on choisit le nom de la section et on valide.

Enfin, on obtient la structure suivante :

Vue en plan des éléments structuraux d'un étage

Après avoir terminé l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on doit définir

les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On sélectionne tout les nœuds à

la base et on clique sur le bouton la fenêtre ci-après s’affichera :
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pour les poutres et sur

on choisit le nom de la section et on valide.

Vue en plan des éléments structuraux d'un étage

Après avoir terminé l’étape de modélisation des différents éléments structuraux, on doit définir

les appuis et encastrer les poteaux et les voiles à la base du bâtiment. On sélectionne tout les nœuds à
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Figure

On bloque toutes les translations et les rotations et on valide.

 Masse source

Wi =WGi+βWQi (équation 4

Wi : poids total de la structure.

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

la structure.

WQi : charge d’exploitation.

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

donné par le tableau 4.5 du RPA 99 version 2003. On le prend dans

d’habitation).

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

Define →  Masse Source

Figure IV.14 Définition des appuis

On bloque toutes les translations et les rotations et on valide.

équation 4-5 RPA 99).

poids total de la structure.

poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels

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

4.5 du RPA 99 version 2003. On le prend dans notre cas égal à 0,2 (bâtiment

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

Masse Source →   From Loads.
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poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels solidaires de

coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation

notre cas égal à 0,2 (bâtiment

Pour ce qui est de l’inertie massique, elle est déterminée automatiquement par ETABS.
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Figure IV.15 Définition du poids propre

 Diaphragme

Les masses de planchers sont supposées être concentrées en leurs centres. Ces derniers sont

désignés par la notation de « Nœuds Maitres ».

Comme les planchers sont supposés être infiniment rigides, on doit relier les nœuds d’un même

plancher (nœuds esclaves) à leur nœud maitre, de telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme.

Ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par ETABS, et aussi le comportement de

la structure suivra les degrés de libertés des nœuds maitres des différents planchers.

On sélectionne le premier étage → Assign → Joint/Point →  Diaphragmas →  D1 →

OK.

On suit la même procédure pour les autres étages.
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Figure

Étape « D » : Définition des charges statiques (G, Q)

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

(Q), pour les définir on clique sur :

Figure

Étape « E » : Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003

Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse.

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

excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T.

On tire le spectre de réponse du RPA99/version 2003 après avoir introduit les do

respectives, puis on clique sur : Text

Figure IV.16 Introduction des diaphragmes

: Définition des charges statiques (G, Q)

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

(Q), pour les définir on clique sur : Define →  StaticLoad Cases.

Figure IV.17 Définition des charges statiques

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

Pour le calcul dynamique de la structure, on introduira un spectre de réponse.

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

excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T.

On tire le spectre de réponse du RPA99/version 2003 après avoir introduit les do

Text →   Enregistrer.
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La structure est soumise à des charges permanentes (G) et à des charges d’exploitations

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

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

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

On tire le spectre de réponse du RPA99/version 2003 après avoir introduit les données dans leurs cases
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Figure IV.18 Définition du spectre de calcul du RPA 99 version 2003

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

Define →  Response spectrum→

Définition du spectre de calcul du RPA 99 version 2003

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

→ Function Spectre from file.

Modélisation
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Définition du spectre de calcul du RPA 99 version 2003
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Figure IV.19 Introduction du spectre de calcul du RPA 99 version 2003

Étape « F » : Définition de la charge sismique « E »

Une fois que le spectre est défini, on va définir la c

et Y, on clique sur : Define →  Response Spectrum Cases

Figure

Introduction du spectre de calcul du RPA 99 version 2003

: Définition de la charge sismique « E »

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

Response Spectrum Cases →  Add New Spectrum.      

Figure IV.20 Définition des charges sismiques
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Introduction du spectre de calcul du RPA 99 version 2003

harge sismique « E » suivant les deux directions X

→  Add New Spectrum.      
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Figure IV.21 Désignation des charges sismiques pour les deux directions principales

Étape « G » : Chargement des éléments

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

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

Assign →  frame/ line load→distributed.

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

cliquant sur : assign → shell/areas load → uniform.

Étape « H » : Introduction des combinaisons d’actions

 Combinaisons aux états limites

ELU : 1,35 G+1,5 Q

ELS : G+Q

 Combinaisons accidentelle du RPA99/version 2003

GQE : G+Q ± E

08 GE : 0,8G ± E

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

Define → Loads Combinaisons →   Add New Combo.
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Figure IV.22 Introduction des combinaisons d'actions

Étape « I » : Déroulement de l’analyse et visualisation des résultats

 Lancement de l’analyse

Avant de lancer l’analyse de la structure on clique d’abord sur Lock /unlock model pour bloqué

le model, et on se positionne sur : Analyze →  RunAnalysis (F05) pour lancer l’analyse.

 Visualisation des résultats

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

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

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

sélectionne Show Member Forces / Stresses Diagrame

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

Considéré, puis on clic sur Show Tables puis on coche Displacement et on choisi la combinaison.
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Figure IV.Figure IV.23 Vue en 3D de la structure
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V. Vérification des exigences du RPA

Introduction

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

1) Le pourcentage de participation de la masse modale.

2) L’effort tranchant à la base.

3) Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux

4) Étude de contreventement et calcul du coefficient de comportement R

5) Justification vis-à-vis des déplacements

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

7) Vérification de l’Effet de la torsion d’axe vertical.

V.1 Présentation de l’ouvrage

 Notre projet est un bâtiment en sous sol+ R+7, implanté dans la wilaya de Tizi-Ouzou,

classée selon le RPA 99 version en 2003 comme zone de moyenne sismicité (zone II-a).

 Bâtiment à usage multiples (habitation et de services).

 Site meuble S3 (rapport géotechnique)

 Système structurel : portiques + voiles

V.1.1 Vérification du pourcentage de participation de la masse modale

Après l’exécution des étapes suivantes on aura la période maximale donnée par le logiciel ETABS

égale à 0,86 s

Display → show tables → ANALYSIS RESULTS → modal information

→ Building Modal Information → Modal Participating Mass Ratios

On aura la fenêtre représentée sur la page suivante.
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Figure

Les résultats seront affichés comme suit

 Le premier mode de vibration est

 Le deuxième mode de vibration est

Le troisième mode de vibration est

Vérification des exigences de RPA

Figure V.1 Affichage des informations modales

Les résultats seront affichés comme suit :

Le premier mode de vibration est : une translation suivant l’axe X

Il mobilise 74,7379 % de la masse.

mode de vibration est : une translation suivant l’axe Y

Il mobilise 73,2932 % de la masse.

Le troisième mode de vibration est : rotation suivant Z-Z. Il n’y a pas de torsion.

Il mobilise 73,2932% de la masse.

Vérification des exigences de RPA
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Affichage des informations modales

une translation suivant l’axe X-X,

% de la masse.> 50%

une translation suivant l’axe Y-Y,

% de la masse.> 50%

Z. Il n’y a pas de torsion.

% de la masse.> 50%
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 Nombres de modes propres (Article 4.3, 4 RPA99 version 2003)

Le nombre de modes propres à retenir dans chacune des deux directions d’excitation, doit

être tel que la somme des masses modales retenues soit égales au moins à 90% de la masse totale de

la structure.

Dans notre cas le nombre de mode à retenir est : 08 modes.

8éme mode  Sens X-X : 94,0007 %  90%  Condition vérifiée.

Sens Y-Y : 94,1208 %  90%  Condition vérifiée.

V.1.2 Vérification de l’effort tranchant à la base

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.

W
R

A.D.Q
V  (Formule 4-1 ; article 4.2.3 RPA 99 version 2003).

A : coefficient d'accélération donné par le tableau des règles RPA 99 version 2003 en fonction

de la zone sismique et du groupe d’usage.

R: facteur de comportement dépendant de type du système de contreventement de la structure,

D: facteur d'amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, de facteur de

correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure.

Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, en

élévation, contrôle de la qualité des matériaux…..etc.).

W : poids de la structure.

L’application numérique dans notre cas nous amène aux résultats qui suivent.

A) Coefficient d’accélération de zone (A)

Il est donné par le tableau 4.1 du RPA 99 version 2003 suivant la zone sismique et le groupe

d’usage du bâtiment.

Zone IIa, groupe d’usage 2  A=0.15

B) Facteur d’amplification dynamique moyen (D)

Il est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de la période

fondamentale de la structure (T).
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



(Formule 4.2 RPA 99 version 2003).

D’après le tableau 4.7 du RPA 99 version 2003 :

T1 = 0.15
Site meuble S3

T2 = 0.50

 Facteur de correction d’amortissement η 

Il est donné par la formule : η= ට
଻

ଶା఍
≥ 0.7 (Formule 4.3 RPA99 version 2003)

Où  (%) est le pourcentage d’amortissement critique. Il est fonction du matériau constitutif, du

type de la structure et de l’importance des remplissages.

Nous avons un contreventement par voiles donc on prend :10 %  η= ට
଻

ଶାଵ଴
= 0,76 ≥ 0.7

η = 0.76 > 0,7

 Estimation de la période fondamentale de la structure

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des formules

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante: 4
3

NThCT 

Avec hN la hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau n.

࢔ࢎ = 21,68m

CT : coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage. Il est

donné par le tableau 4.6 du RPA 99 version 2003

CT = 0,05.

Remarque

Les valeurs de T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou des méthodes numériques ne

doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%

T = 0,05  (21.68) 3/4  T = 0,50 sec



Chapitre V Vérification des exigences de RPA

Page | 134

Selon l’article 4.24 du RPA 99 version 2003

Pour mieux interpréter cet article, la période choisie pour le calcul du facteur ‘’D’’ est

déterminée à partir du tableau suivant :

Condition sur T Période choisie

1er cas T analytique < T empirique T = T empirique

2ème cas T empirique < T analytique < 1,3 T empirique T = T analytique

3ème cas 1,3 T empirique < T analytique T = 1,3 T empirique

D’où : T = 1,3  0,50 = 0.65sec ≤ T analytique = 0.86 sec  3ème cas

Donc T = 1.3 T empirique  T = 0.65 s

Finalement : ܦ = 2,5 η(Tଶ/T)
మ
య = 2,5 x0,76ቀ

଴,ହ

଴,଺ହ
ቁ
మ
య

 D = ૚,૟

C) Facteur de qualité (Q)

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

 Les conditions minimales sur les files de contreventement ;

 La redondance en plan ;

 La régularité en plan ;

 La régularité en élévation ;

 Le contrôle de la qualité des matériaux ;

 Le contrôle de l’exécution des travaux ;

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q=1+∑۾q

Avec Pq : pénalité à retenir selon la satisfaction ou la non-satisfaction du critère de qualité, sa

valeur est donnée par les tableaux suivants :

Sens x-x

Critère q Observé (oui ou non) Pq

1- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0,00

2- Redondance en plan Oui 0,00

3- Régularité en plan Oui 0,00

4- Régularité en élévation Non 0,05

5- Contrôle de la qualité des matériaux Oui 0,00

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des travaux Oui 0,00
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Sens y-y

Critère q Observé (oui ou non) Pq

1- Condition minimale sur les files de contreventement Oui 0,00

2- Redondance en plan Oui 0,00

3- Régularité en plan Oui 0,00

4- Régularité en élévation Non 0,05

5- Contrôle de la qualité des matériaux Oui 0,00

6- Contrôle de la qualité de l’exécution des travaux Oui 0,00

On aura finalement : Qx = 1,05 et Qy = 1,05.

D) Détermination du poids de la structure W

Pour chaque niveau « i » on aura : Wi = WGi + WQi

D’où : WT = ∑ W୧
ଽ
ଵ

Avec WGi : Le poids du niveau i revenant à la charge permanente.

WQi : Le poids du niveau i revenant à la charge d’exploitation.

cas de bâtiment d’habitation, bureaux ou assimilés) ; donné par le tableau 4-5

du RPA 99 version 2003

Le poids de la structure est donné par le logiciel ETABS en procédant par les étapes suivantes :

Display  show tables  selectionner Building Output Table

 Story Shears  POIDS Combo

On aura la fenêtre suivante :
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Figure V.2 Extraction du poids de la structure sur ETABS.

On aura les résultats représenté par le tableau suivant.

Tableau V.1 Valeur du poids total de la structure

On choisit la valeur indiquée pour sous sol _ Bottom

Donc : W = 18776,18 KN

E) Étude de contreventement et calcul du coefficient de comportement R

Dans cette étape, on doit déterminer les pourcentages relatifs des charges horizontales et

verticales reprises par les voiles et les poteaux afin de justifier la valeur de R à considérer.



Chapitre V

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont donnés par ETABS en

suivant les étapes ci-après :

View →   set 3D view →   une fen

Ensuite →display →show deformed shape → on sélectionne la combinaison E

Ensuite draw →draw section cut 

→  On dessine une ligne horizontale coupant les éléments de la structure 

obtient cette fenêtre accompagnée en bas.

Vérification des exigences de RPA

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont donnés par ETABS en

→   une fenêtre apparait on sélectionne XZ et on met 0 pour Aperture.

→display →show deformed shape → on sélectionne la combinaison E

→draw section cut 

→  On dessine une ligne horizontale coupant les éléments de la structure à la base comme suit et on

obtient cette fenêtre accompagnée en bas.

Vérification des exigences de RPA
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Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont donnés par ETABS en

et on met 0 pour Aperture.

→display →show deformed shape → on sélectionne la combinaison Ex.

à la base comme suit et on
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Pour avoir les efforts repris par les portiques on décoche Floors Beams Braces Colums Ramps et

on clic sur refresh on aura une nouvelle valeur dans force case 1 ainsi :

Les charges horizontales

Sens X-X
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On a 761,9856 →   100%

522,9721 →   X

X : Étant le % des efforts repris par les voiles

X =
ହଶଶ,ଽ଻ଶଵ×ଵ଴଴

଻଺ଵ,ଽ଼ ହ଺
= 68,63%

Donc : Effort repris par les voiles=68,63%

Effort repris par les portiques=31,36%

Sens Y-Y

De l’Etabs on obtient les tableaux suivant :
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On a 773,6911 →   100%

551,4861→   X

X : Étant le % des efforts repris par les voiles

X =
ହହଵ,ସ଼଺ଵ×ଵ଴଴

଻଻ଷ,଺ଽଵଵ
= 71,27%

Donc : Effort repris par les voiles=72,52%

Effort repris par les portiques=28,70%

Les Charges verticales
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On a 20721,456 →   100%

3947,88 →   X

X : Étant le % des efforts repris par les voiles

X =
ଷଽସ଻,଼଼×ଵ଴଴

ଶ଴଻ଶଵ,ସହ଺
= 19,05%

Donc : Effort repris par les voiles=

Effort repris par les portiques=

Selon les résultats trouvés et le tableau 4.3 du RPA 99 version 2003

Selon les résultats trouv

les voiles reprennent moins de 20

Vérification des exigences de RPA

X : Étant le % des efforts repris par les voiles

Effort repris par les voiles=19,05%

Effort repris par les portiques=80,94%

Selon les résultats trouvés et le tableau 4.3 du RPA 99 version 2003 :

résultats trouvés, les portiques reprennent plus de 25% des

les voiles reprennent moins de 20% de la charge verticale .

Vérification des exigences de RPA
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des charges horizontales et



Chapitre V Vérification des exigences de RPA

Page | 142

D’après l’article 3.4 du RPA 99 version 2003, qui classe les systèmes de contreventement, p

notre structure a un système de contreventement mixte ; assuré par des voiles et des portiques avec

justification d’interaction portique-voile avec un coefficient de comportement R=5

Finalement, le calcul de la force sismique à la base par la méthode statique équivalente nous donne

les valeurs suivantes :

MSE (RPA 99 V/ 2003) Sens X Sens Y

Coefficient

A 0,15 A 0,15

D 1,6 D 1,6

Q 1,05 Q 1,05

W 18776,18 W 18776,18

R 5 R 5

Forces sismiques V (Kn) 964,32 964,32

W
R

A.D.Q
V  (Formule 4-1 ; article 4.2.3 RPA 99 version 2003).

 Détermination de l’effort tranchant par l’ETABS

En procédant par les étapes suivantes :

Display  Show tables  on selection Building Modal Information

 Table: response spectrum base reactions  on choisit EX spectra et EY spectra

Figure V.3 Méthode d’affichage des valeurs de l'effort sismique sur le logiciel ETABS.

En cliquant sur ok, on aura le tableau suivant :
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Tableau V.2 Efforts tranchants à la base donnés par ETABS

On choisit la valeur maximale dans chaque sens : Vx =761 ,99 KN

Vy = 773,74 KN

 Comparaison des résultats des forces sismiques

VMSE (KN) 0.8V MSE (KN) V ETABS (KN) V ETABS > 0.8VMSE

Sens (x-x) 946,32 757,05 761,99 Condition vérifiée

Sens (y-y) 946,32 757,05 773,74 Condition vérifiée

V.1.3 Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux

On doit satisfaire la condition suivante : ݒ =
୒ౚ

୆.୤ౙమఴ
≤ 0,3.

Avec Nd : Effort normal sismique ;

B : Section transversale du poteau considéré.

Les valeurs obtenues après calcul sont données comme suit :

 Pour les poteaux 4040 : Nd =1137,38 KN

 =
ଵଵଷ଻,ଷ଼ ୶ ଵ଴య

ସ଴଴୶ସ଴଴୶ଶହ
= 0.28 ≤ 0.3  Condition vérifiée.

 Pour les poteaux 3535 : Nd = 648,59 KN
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 =
଺ସ ,଼ହଽ ୶ ଵ଴య

ଷହ଴୶ଷହ଴୶ଶହ
= 0.21 < 0.3  Condition vérifiée.

 Pour les poteaux 3030 : Nd = 311,42KN

 =
ଷଵଵ,ସଶ ୶ ଵ଴య

ଷ଴଴୶ଷ଴଴୶ଶହ
= 0.14 < 0.3  Condition vérifiée.

V.1.4 Justification vis-à-vis des déplacements

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, sont tels

que calculés selon le paragraphe 4.2.10 du RPA 99 version 2003. Ils ne doivent pas dépasser

1% de la hauteur de l’étage.

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

δk =R  ek : (RPA 99 version 2003, formule 4-19)

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

R coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à :

k = k - k-1 (formule 4-20 de RPA 99).

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

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

He hauteur de l’étage courant

 Dans le sens longitudinal

Pour déterminer les valeurs des déplacements relatifs dans le sens longitudinal par le logiciel, on

suit les étapes suivantes :

Display → Show Tables  Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :
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Ensuite :

ANALYSIS RESULTS → Displacement Data → table : Diaphragm CM displacement

Puis on définit la combinaison Ex on cliquant sur :

Select Cases/Combos → 2 fois sur OK

 Dans le sens transversal

De même, pour le sens transversal, on remplace seulement la combinaison Ex par Ey en cliquant

sur : Select cases/combos → 2 fois sur OK

Le tableau des résultats du calcul avec la combinaison Ex :
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Le tableau des résultats du calcul avec la combinaison Ey :



 Déplacement maximal

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante:

Display  Show story response plots

Max ≤ f =
ܜܐ

૞૙૙
( Art B.6.5,3/BAEL91) avec f : la flèche admissible.

ht : la hauteur totale du bâtiment

Suivant Ex
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Max= 0.01m ≤ f =
୦౪

ହ଴଴
=
ଶଵ,଺଼

ହ଴଴
= 0.04336 m  Condition vérifiée.

Suivant Ey

Max= 0.02 m ≤ f =
ୌ୲

ହ଴଴
=
ଶଵ,଺଼

ହ଴଴
= 0.04336 m  Condition vérifiée.

V.1.5 Vérifications de l’effet P-Delta
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L’effet P-Delta est un effet de second ordre (non-linéaire) qui se produit dans chaque

structure où les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lié à la valeur

de la force axiale appliquée (P) et au déplacement « Delta » (∆).

ીܓ =
ܓ۾ ܓ∆

ܓ܄ ܓܐ
< 0.1

Avec Pk poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau « k

Vk effort tranchant d’étage au niveau « k ».

∆k déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

hk hauteur de l’étage « k »

On a :

 Si  θk < 0.10 : les effets du 2ème ordre sont négligés.

 Si 0.10 < θk < 0.20 : il faut augmenter les effets calculés de l’action sismique par un facteur

égale à 1/(1- θk).

 Si  θk > 0.20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

Conclusion

L’effet du second ordre peut être négligé dans notre cas car la condition est satisfaite à tous les

niveaux : Ɵ ≤ 0,1.

Pour déterminer les valeurs des efforts tranchants Vx et Vy et le poids P par logiciel ETABS, on

suit les étapes suivantes :

Pour Vx

Display → show tables → ANALYSIS RESULTS → Building Output

→ Table: Story Shears → on définit la combinaison Ex on cliquant sur : 2 fois OK
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Pour Vy

De même, on remplace seulement la combinaison Ex par Ey.

Pour P

On effectue les mêmes étapes, on remplace seulement la combinaison P du poids
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V.1.6 Vérification de l’Effet de la torsion d’axe vertical (excentricité accidentelle)

D’après le RPA 99 version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle égale à

± 0.05 L, doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction.

Soit : CM : centre de masse.

CR : centre de rigidité.

On doit vérifier que : |CM − CR | ≤ 5% L

Pour déterminer les valeurs de CM et CR par logiciel ETABS, on suit l’étape suivante :

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

ANALYSIS RESULTS → Building Output.

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :

Select cases/combos → ۻܚ܍ܜܖ܍۱ ܀ܛܛ܉ ܏ܑܑ ܌ ܡܜܑ → OK → OK
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On relève les valeurs des coordonnées des deux centres (centre de gravité et centre de torsion) puis

on effectue les calculs. Leur écartement est tel qu’il est montré sur le tableau suivant :

Vérification des exigences de RPA

On relève les valeurs des coordonnées des deux centres (centre de gravité et centre de torsion) puis

Leur écartement est tel qu’il est montré sur le tableau suivant :
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On relève les valeurs des coordonnées des deux centres (centre de gravité et centre de torsion) puis

Leur écartement est tel qu’il est montré sur le tableau suivant :
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Conclusion :

D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

• Le pourcentage de participation massique est vérifié.

• La période fondamentale de la structure est vérifiée.

• L’effort tranchant à la base est vérifié.

• L’effet P-Delta est vérifié.

• Le déplacement maximal est vérifié.

• L’excentricité est vérifiée.

• L’effort normal réduit est vérifié.

Apres avoir effectuée toutes les vérifications de RPA, on peut passer au Ferraillage des éléments

structuraux.
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VI.1 Ferraillage des poteaux:

VI.1.1 Introduction

Les poteaux sont calculés à l’état limite ultime et au séisme, selon la combinaison la

plus

défavorable puis vérifiés à L’ELS en flexion composée

- Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

­ effort normal maximal (Nmax) et moment correspondant (Mcor).

­ effort normal minimal (Nmin) et le moment correspondant (Mcor).

­ moment fléchissant maximal (Mmax) et l’effort normal correspondant(Ncor).

- Les caractéristiques de calcule en situation durable et accidentelle :

Tableau VI.1: Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle

béton Aciers

situation  b fc28 (MPa) fbu (MPa) fe (MPa) s s (MPa)

durable 0.85 1.5 25 14.2 400 1.15 348

accidentelle 1 1.15 25 18.48 400 1 400

VI.1.2 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons d’actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont données

d’après le RPA 99 Version 2003 et BAEL 91 modifié 99 comme suite :

- Situation durable à l’ELU selon BAEL91modifée 99 :

1.35 G +1.5 Q

- Situation accidentelle (article 5.2) selon le RPA99version 2003 :

G + Q  E

0.8 G  E

VI.1.3 Recommandation du RPA 99version 2003

 Armatures longitudinales

D’après le RPA99/version 2003 (Art 7.4.2.1) :

 les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans

crochets.

 Leur pourcentage en zone sismique IIa est limité à:

­ Le pourcentage minimal est de 0.8% de la section du poteau.

­ Le pourcentage maximal est de 4% en zone courante et 6% en zone de

recouvrement
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Tableau VI.2 : Récapitulatif des sections d’acier recommandées par

Figure

 Le diamètre minimal est de 12mm.

 La longueur de recouvrement est

 La distance entre les barres verticales ne doit pas dépasser

Délimitation de la zone nodale

Section des poteaux
Pourcentage minimal

Amin

Poteaux (40x40)

Poteaux (35x35)

Poteaux (30x30)

Ferraillage des éléments porteurs

: Récapitulatif des sections d’acier recommandées par le RPA99 version 2003

igure VI.1 : zone nodale dans le poteau

Le diamètre minimal est de 12mm.

La longueur de recouvrement est Lr = 40 ∅L en zone IIa

La distance entre les barres verticales ne doit pas dépasser 25cm en zone

Délimitation de la zone nodale :

Pourcentage minimal

min=0.008×b×h
(cm2)

Pourcentage
Zone de

recouvrement
Amax = 0.06×b×h

(cm2)

12,8 96

9,8 73,5

7,2 54

Ferraillage des éléments porteurs
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RPA99 version 2003

en zone IIa.

Pourcentage maximal

Zone courante
Amax=0.04×b×h

(cm2)

64

49

36
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Les poteaux :

='ܐ ܕ ቄܠ܉
܍ܐ

૟
૚;૟૙ቅܐ;૚܊;

- les poteaux de sous- sol et étages (1) et de RDC (40x40) :

h’ = 
૜૛૜

૟
; 40 ; 60  = 60 cm (sous sol ).

h’ = 
૜૚૞

૟
; 40 ; 60  = 60 cm (RDC).

h’ = 
૜૙૟

૟
; 40 ; 60  = 60 cm (1er étage) .

- les poteaux des étages courants (2éme au 3éme) (35x35) :

h’ = 
૜૙૟

૟
; 45, 60 = 60cm

- les poteaux des étages courants (4éme au 5éme) (30x30) :

h’ = 
૜૙૟

૟
; 40 ; 60  = 60 cm

 Les poutres :

­ les poutres principales (25x35) :

L’ = 2 x h

L’ = 2 x 35 = 70 cm

­ les poutres principales (25x30) :

L’ = 2 x h

L’ = 2 x 30 = 60 cm

VI.1.4. Calcul des armatures longitudinales à l’ELU

• Exposé de la méthode de calcul à l’ELU

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction)

et un moment fléchissant Mf, ce qui nous conduit à étudier deux cas suivants :

­ Section partiellement comprimée (SPC).

­ Section entièrement comprimée (SEC).
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Figure VI.2 : Section de ferraillage

a. Section partiellement comprimée (SPC)

Une section est partiellement comprimée si l’une des conditions suivantes est satisfaite :

⎩
⎨

⎧ ܝ܍ > (
ܐ

૛
− (܋

.ܝۼ −܌) (ᇱ܋ − ۻ ܎ ≤ ቆ૙.૜૜ૠ− ૙.ૡ૚ܠ
ᇱ܋

ܐ
ቇ ܋܊܎.૛ܐ.܊. ܋܍ܞۯ ∶ ۻ =܎ ۻ ܝ + ܝۼ ൬

ܐ

૛
− ൰܋

�

Avec :

Mf : Moment fictif

Figure VI.3 : Section partiellement comprimée (S.P.C)

­ Calcul des armatures

μ =
ࡹ ࢌ

×૛ࢊ×࢈ ࢉ࢈ࢌ

Avec :

ࢉ࢈ࢌ =
૙.ૡ૞ࢉࢌ૛ૡ

࢈ࢽࣂ
= ૚૝.૛ۻ ܉۾

b

'
sA

A

hd

Mu

Nu



Chapitre VI Ferraillage des éléments porteurs

Page | 156

 Si : 392.0 l la section est simplement armée.

On détermine  du tableau

s

f
1

.d.

M
A




La section réelle d’armature est :

As =
s

u
1

N
A




Si : As ˂ 0 donc : ܛۯ = ܕ ܠ܉ ቄ
ܐ܊

૚૙૙૙
;૙.૛૜ܐ܊

ࢌ ૛࢚ૡ

ࢋࢌ
ቅ

 Si : 392.0l  la section est doublement armée

On calcule :

bc
2

r f.d.b.M 

rf MMM 

  ss

r
1

.'cd

M

.d.

M
A







 ;

  s.'cd

M
'A






Avec :

Mr : Moment ultime pour une section simplement armée(SDA)

MPa348
f

s

e
s 




La section réelle d’armature est : A’s = A’ ; As = A1 -
s

uN



b. Section entièrement comprimée (SEC)

Une section est entièrement comprimée, si la condition suivante est satisfaite :

⎩
⎨

⎧ ܝ܍ ≤ (
ܐ

૛
− (܋

.ܝۼ −܌) (ᇱ܋ − ۻ ܎ > ቆ૙.૜૜ૠ− ૙.ૡ૚ܠ
ᇱ܋

ܐ
ቇ ܋܊܎.૛ܐ.܊.

�
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Les sections d’armatures sont :

s

bc
1

.100

f.h.b..100N
A




 ; A2 = 0

Avec :

શ =
૙.૜ૠ૞+

−܌)࢛ۼ (ᇱ܋ − ۻ ࢌ

ࢉ࢈ࢌܐ܊

૙.ૡ૞ૠ−
'܋
ܐ

• Exemple de calcul a l’ELU

- Pour les poteaux (4040) :

Nu = 1137,38 KN ; Mu = 1,435 KN.m

Calcul de l’excentricité (e) :

eu =
ெೠ

ேೠ
=

ଵ,ସଷହ

ଵଵଷ଻,ଷ଼
= 0.0012 m

eu = 0,12 cm ˂ 
୦

ଶ
– c =

ସ଴

ଶ
– 3 = 17 cm → (S.E.C)

  fu Mc'd.N  ˃ bc
2 .f.b.h

h

c'
0.81.0.337 








 ?

Avec :

Mf = Mu + Nu (
୦

ଶ
– c)

On a:

Mf = 1,435 + 1137,38 (
଴.ସ

ଶ
– 0.03) = 194,78 KN.m

KN.m056,25114.2.10X0.4X(0.4)X
0.4

0.03
0.81X0.337 32 










  KN.m191,93Mc'd.N fu  ˂ KN.m251,056.f.b.h
h

c'
0.81.0.337 bc

2 







 → (S.P.C)

 Calcul des armatures :

μ =
୑ ౜

ୠ.ୢమ .୤ౘ౫
=

ଵଽସ,଻଼୶ଵ଴ల

ସ଴଴୶ଷ଻଴మ୶ଵସ.ଶ
= 0.250

μ < μl = 0.392 → (S.S.A) (As’ = 0)
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μ = 0.250 → β = 0.854

A୤=
M୤

β. d. σୱ
=

194,78 x10଺

0.854 x 370 x 348x10ଶ
= 16,05 cmଶ

La section réelle d’armature est:

Aୱ = A୤−
N୳

σୱ
= 16,05 −

1137,38 x10ଷ

348. 10ଶ
= −16.63 cmଶ

Remarque :

La section d’armature est négative, les armatures ne sont pas nécessaires. De la même

manière on trouve les autres sections.

• Ferraillage des poteaux à l’ELU

Le ferraillage des poteaux se fait par zone tel que:

Zone I : Du SS au 1ème étage ;

Zone II : Du 2ème étage au 3ème étage ;

Zone III : Du 4ème étage au 5ème étage;

Donc :
s

bc
1

.100

f.h.b..100N
A




 et A2 = 0

Avec :

ᴪ =
0.3571 +

N(d − c') − M୤

bh fୠୡ

0.8571 −
c'
h

ᴪ =
0.3571 +

1137,38(0.370 − 0.03) − 194,78
40 × 40 × 14.2

0.8571 −
0.03
0.40

ᴪ = 0.46

Donc :

348x100

14.2x40xx400,46x1001137,38
1

A



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2cm30A
1



Donc : A1= 0 ; A2 = 0

Remarque

Nous allons ferrailler par zone ; car nous avons constaté qu’il est possible d’adopter le

même ferraillage pour un certain nombre de niveau :

­ Zone I : sous-sol + RDC, 1er étage.

­ Zone II : du 2éme au3 éme étage.

­ Zone III : du 4éme au 5éme étage.

 Calcul du ferraillage des poteaux

Le ferraillage des poteaux se fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel (Socotec). Les

résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI.2 Ferraillage des poteaux dans le sens longitudinal

Tableau VI.3: Ferraillage des poteaux dans le sens longitudinal

Section poteau Effort

normale

N « KN »

Moment

M « KN.m »

observatio

n As

cm2

Ai

Cm2

Zone I

(40x40)

C15 Nmax=1137.38

(ELU)

Mcorr= -1,435 SEC 0 0

C30 Nmin=-191,95

(08GEY)

Mcorr= 8,024 SET 1,81 2,99

C7 Ncorr=681,45

(GQEX)

Mmax=-71,665 SEC 0 0

Zone II

(35x35)

C7 Nmax=648 ,59

(ELU)

Mcorr=- 11,157 SEC 0 0

C30 Nmin= 2,95

(08GEY)

Mcorr=1,859 SPC 0 0.11

C7 Ncorr= 382,84

(GQEX)

Mmax= -53,129 SEC 0 0

Zone

III

(30x30)

C7 Nmax= 311,42

(ELU)

Mcorr= -10,812 SEC 0 0

C6 Nmin=14,61

(08GEY)

Mcorr= -0,946 SEC 0 0

C7 Ncorr= -33,66

(08GEY)

Mmax= 6,336 SPC 1,21 0
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 Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale

d’armatures As correspondante recommandée par le règlement

(RPA.99/modifiée2003) en zone IIa.

Tableau VI.4 : Les sections d’armatures longitudinales des poteaux

Niveau
Section
(cm2)

As

(cm2)
Ai

(cm2)
Amin

(cm2)
Aadoptée

(cm2)
Choix de
A (cm2)

sous-sol + RDC, 1er
étage.

(40x40) 1,81 2,99 12,8 14,20 4HA16 + 4HA14

2étage -3étage (35x35) 0 0,11 9,8 10.68 4HA14 + 4HA12

4étage – 5étage (30x30) 1,21 3.18 7,2 9,05 8HA12

VI.1.5 Les armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe

longitudinal.

Le rôle des armatures transversales consiste à :

 Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des

armatures longitudinales

 Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement

 Positionner les armatures longitudinales

 Selon BAEL 91modifier 99(Art A8.1.3)

 Le diamètre :

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus

proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

­ Diamètre des aciers : selon le BAEL 99

≤ܔ∅
ܕܔ∅ ܠ܉
૜

→ =ܔ∅
૚૟

૜
= ૞,૜૜

Soit: φt  8mm

Avec :

ϕl : est le plus grand diamètre des armatures longitudinales.

 Selon le RPA 99 version 2003 (Art 7.4.2.2)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule suivante :

࢚࡭
࢚ࡿ

=
ܝ܄ܠ࣋
ࢋࢌܠࢋࢎ
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Avec :

At: armatures transversales

Vu: effort tranchant de calcul

h1: hauteur totale de la section brute

St: espacement des armatures transversales

 Espacement des armatures transversales « S t » Selon le RPA99 version 2003

(Art 7.4.2.2)

La valeur maximum de l’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :

Dans la zone nodale

≥ݐܵ min (10∅l ; 15ܿ݉ ) longitudinale

≥ݐܵ min (10×1.2 ; 15ܿ݉ ) = min (12 ; 15 ܿ݉ ) 10=ݐܵ → ܿ݉

Dans la zone courante

≥ݐܵ 15 ∅l

≥ݐܵ 15 ∅l = 15×1.2 = 18 cm =ݐܵ → 15 ܿ݉

Avec :

∅l = 12mm est le diamètre minimal des armatures longitudinales des poteaux.

Conclusion

On adopte :

10=ݐܵ ܿ݉ en zone nodale

15=ݐܵ ܿ݉ en zone courante

 Coefficient correcteur :(ߩ) qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant :

=ߩ 2.5 si l’élancement géométrique g ≥ 5

=ߩ 3.75 si l’élancement géométrique g< 5
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- Calcul d’élancement géométrique :

Tableau VI.5 : Les valeurs de l’élancement géométrique g

Tableau VI.6 : L’Effort tranchant max à l’ELU et l’ELS

 Poteau (30×30) (étage 4 et 5) :

 g = 7,14 →  g  5 → =ߩ 2.5

Vu : L’effort tranchant max

Vu = 20,78 KN

­ En zone nodale : 10=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛.૞ܠ૛૙,ૠૡ

૜૙૙ܠ૝૙૙
૚૙૙ܠ૚૙૜ܠ = ૝૜,૛ૢmm2

­ En zone courante: 15=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛.૞ܠ૛૙,ૠૡ

૜૙૙ܠ૝૙૙
૚૞૙ܠ૚૙૜ܠ = ૟૝,ૢ૝mm2

 Poteau (3535) (étage2-3)

 g= 6,12 →  g  5 → =ߩ 2.5

Vu =35,73 KN

SECTION DES POTEAUX (cm2) L0 (m) Lf = 0.7L0(m) ܏ૃ =
܎ۺ
ܐ

(40x40) 3,23 3.094 7,74

(40x40) 3,15 2,205 5,513

(40x40) 3.06 2.142 5,355

(35x35) 3.06 2.142 6,12

(30x30) 3,06 2,142 7,14

Niveau Section (cm2)
Effort tranchant

max à l’ELU (KN)
Effort tranchant

max à l’ELS (KN)

Sous-sol + RDC, 1er e étage
Zone I
(40×40)

47,64 4,93

Du 2éme au 3éme étage
Zone II
(35×35)

35,73 7,66

du 4éme au 5éme étage.
Zone III
(30×30)

20,78 7,68
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­ En zone nodale : 10=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛.૞ܠ૜૞,ૠ૜

૜૞૙ܠ૝૙૙
૚૙૙ܠ૚૙૜ܠ = ૟૜,ૡ૙mm2

­ En zone courante: 15=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛.૞ܠ૜૞,ૠ૜

૜૞૙ܠ૝૙૙
૚૞૙ܠ૚૙૜ܠ = ૢ૞,ૠ૙mm2

 Vérifications à l’ELU Poteau (4040) (Sous sol-RDC -étage 1)

 g= 7,74 →  g  5 → =ߩ 2,5

Vu =47,64 KN

­ En zone nodale : 10=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛,૞ܠ૝ૠ,૟૝

૝૙૙ܠ૝૙૙
૚૙૙ܠ૚૙૜ܠ = ૠ૝,૝૝mm2

­ En zone courante : 15=ݐܵ ܿ݉

=࢚࡭
ૉܝ܄ܠ

܍܎ܠ܍ܐ
ܜ܁ܠ =

૛,૞ܠ૝ૠ,૟૝

૝૙૙ܠ૝૙૙
૚૞૙ܠ૚૙૜ܠ = ૚૚૚,૟૟mm2

• Vérification de la quantité d’armatures transversales minimales selon RPA

(article7.4.2.2) :

ܜۯ

ܜ܁.܊
en % est donnée comme suit :

- si g  5 la quantité d’armatures transversale est 0.3%

- si g < 3 la quantité d’armatures transversale est 0.8%

- si3 ≤ g < 5 la quantité d’armatures transversale est donnée par interpolation entre les

valeurs limites précédentes
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Tableau VI.7: Sections des armatures transversales

Remarque

D’après le tableau ci-dessus, Atmin < Achoi

- Tous les poteaux seront encadrées avec un cadre de T8, de sections transversales

(4∅8 = 2.01cm2) dans la zone courante et la zone nodale.

- Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une

longueurDroite minimum 10 ∅t min = 8 cm.

-

• Longueur de recouvrement (RPA article7.4.2.1)

La longueur minimale de recouvrement est : L = 40 l

- Pour les HA12 : L 40φl 401.2 48cm

- Pour les HA14 : L 40φl 401.4 56cm

- Pour les HA16 : L 40φl 401.6 64cm

poteaux g

ܜۯ

ܜ܁.܊
(%)

Zones
Amin=0.3%

bSt(cm2)

Acalculé

(cm2)

Achoi

(cm2)

Vérification

Amin< Achoi

(40x40) sous-

sol
7,74 0.3%

nodale 1,2 0,7444 4∅8 =2.01 CV

courante 1,8 1,1166 4∅8=2.01 CV

(40x40) RDC 5,513 0.3%
nodale 1,2 0,7444 4∅8 =2.01 CV

courante 1,8 1,1166 4∅8 =2,01 CV

(40x40)

Étage 1
5,355 0.3%

nodale 1,2 0,7444 4∅8 =2.01 CV

courante 1,8 1,1166 4∅8 =2.01 CV

(35x35)

Étage 2 et 3
5.355 0.3%

nodale 1,05 0,6380 4∅8 =2.01 CV

courante 1,575 0,9570 4∅8=2.01 CV

(30x30)

Étage 4et 5.
6.12 0.3%

nodale 0,9 0,4329 4∅8 =2.01 CV

courante 1,35 0,6494 4∅8 =2.01 CV
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• Longueur de scellement droit (BAEL 91modifée99/Art 2.3.2)

࢙࢒ =
ࢋࢌࣘ
૝࢙࣎ ࢛

Avec :

௦߬௨= 0.6 ࢸ ࡿ
૛ࢌ ૛࢚ૡ=0,6x(1,5)2x2,1= 2,835 MPA

Ψs =1.5 pour les aciers à haute adhérence

ft28 = 0.6 + 0.06  fc28 = 0.6 + 0.06 25 = 2.1 MPa

­ Pour les HA12 :

࢙࢒ =
ࢋࢌࣘ

૝࢙࣎ ࢛
=
૚.૛ܠ૝૙૙

૝ܠ૛.ૡ૜૞
= 42.328 cm

­ Pour les HA14 :

࢙࢒ =
ࢋࢌࣘ

૝࢙࣎ ࢛
=
૚.૝ܠ૝૙૙

૝ܠ૛.ૡ૜૞
= 49.38 cm

­ Pour les HA16 :

࢙࢒ =
ࢋࢌࣘ

૝࢙࣎ ࢛
=
૚.૟ܠ૝૙૙

૝ܠ૛.ૡ૜૞
= 56.44 cm

•Vérification au cisaillement : (RPA/ Art7.4.3.2)

On doit vérifier que:

ૌ܊ =
ܝ܄
܌܊

≤ ૌതܝ܊ = ૉ܌ × ૛ૡ܋܎

Avec :

d = 0.075 si g 5

d = 0.04 si g 5
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Tableau VI.7: Sections des armatures transversales

poteaux Vu B H g d b ૌത

Vérification

ૌ܊ ≤ ૌതܝ܊

(40x40) Sous-sol 47,64 40 40 7,74 0,075 0.321 1.875 CV

(40x40) RDC 47,64 40 40 5 ,513
0,075

0.321 1,875 CV

(40x40) 1er étage 47,64 40 40 5,355 0,075 0.321 1,875 CV

(35x35) du 2éme

au 3éme étage
35,73 35 35 6,12 0.075 0.319 1.875 CV

(30x30) au 4éme

au 5éme étage.
20,78 30 30 7,14 0.075 0.257 1.875 CV

VI.1.6 Vérification à L’ELS

A) Etat limite d’ouvertures des fissures

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.

B) Condition de non fragilité

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivant :

࢙࡭ > ࢓࡭ ࢔࢏ = ૙.૛૜
ࢌ ૛࢚ૡ

ࢋࢌ
൤
ࢋ࢙ − ૙.૝૞૞ࢊ

ࢋ࢙ − ૙.૚ૡ૞ࢊ
൨࢈ ࢊ

Avec :

Amin : section minimale d’aciers tendus

ft28 : résistance du béton à la traction à l’âge de 28 jours

fe : contrainte limite élastique des aciers

es : excentricité de l’effort normal à l’ELS

d : hauteur utile

As : la section d’armature longitudinale adopté.
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C) Etat limite de compression du béton (Art A.4.5,2/BAEL 91modifier 99)

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS ; pour cela on détermine les contraintes max du

béton afin de les comparer aux contraintes admissibles

ો܋܊≤ ોഥ܋܊ = ૙.૟܋܎૛ૡ = ૚૞ۻ ܉۾

Remarque

Aucune vérification n’est nécessaire pour l’acier (fissuration peu nuisible).

-Tableau récapitulatif des vérifications de contraintes calculées en utilisant le logiciel

[SOCOTEC] :

Les résultats sont donnés par le logiciel SOCOTEC comme suit :

Tableau VI.9 : vérification de la condition de non fragilité.

Section

Effort

normal

N s (KN)

Moment

Ms (KN.m)
es (m) Amin Aadopté

(cm2)

observation

Zone I

(40x40)

Nmax=827,88 Mcorr= -1,04 0.0013 4,44

14,20 CVNmin=108,95 Mcorr= -0,926 0.0084 4,76

Ncorr= 738,47 Mmax=-13,479 0.018 5,32

Zone

II

(35x35)

Nmax= 471,49 Mcorr= -8,106 0.017 4,12

10,68 CV

Nmin= 49,9 Mcorr= -0,496 0.001 3,36

Ncorr= 347,51 Mmax=-11,238 0.0323 5,69

Zone

III

(30x30)

Nmax= -226,46 Mcorr= 0,898 0,0039 2,52

9,05 CVNmin= -41,83 Mcorr= -0,269 0,0064 5 ,92

Ncorr= -52,25 Mmax= 11,09 0,212 0,53
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 Poteaux (40 x 40) :

Figure VI.4 : Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les

 Poteaux (35 x 35) :

Ferraillage des éléments porteurs

: Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les Poteaux (4
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Poteaux (40 x 40)
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Figure VI.5 : Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les

 Poteaux (30 x 30) :

Figure VI.6 : Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les

Conclusion

Après calculs et vérifications

suit :

Ferraillage des éléments porteurs

: Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les Poteaux (

: Les résultats donnés par le logiciel SOCOTEC pour les Poteaux (

lculs et vérifications, le ferraillage final adopté pour les poteaux est comme
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Poteaux (35 x 35)

Poteaux (30 x 30)

, le ferraillage final adopté pour les poteaux est comme
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Tableau VI.10 : Résultats de ferraillage des poteaux

Niveau Section (cm2)
Aadoptée

(cm2)

Choix de

A (cm2)

sous-sol + RDC

1er étage
(40x40) 14,20 4HA16 + 4HA14

2éme étage

3éme étage
(35x35) 10,68 4HA14 + 4HA12

4éme étage

5éme étage
(30x30) 9,05 8HA12

VI.1 Ferraillage des poutres

VI.2.1 Introduction

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux. Elles supportent les charges

verticales des planchers et les transmettent aux poteaux. Les poutres comportent des

armatures longitudinales et transversales.

Le calcul de la section d’armature se fera en flexion simple avec les sollicitations les

plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible, et seront ensuite

vérifiées à l’ELS.

Les sollicitations maximales seront déterminées par les combinaisons suivantes :

 à l’ELU :

1.35 G + 1.5 Q (BAEL 91)

 à l’ELS :

G + Q (BAEL 91)

 Accidentelles :

�۵ + ۿ ± ۳
૙.ૡ۵ ± ۳

ቅ (RPA99/Version 2003)

VI.2.2 Recommandations du RPA99/version 2003

1) Armatures longitudinales (art 7.5.2.1 RPA/version 2003)

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est

de 0.5% en toute section.

 Poutres principales : (25 x 35)

Amin = 0.005 x 25 x 35 = 4,375 cm2

 Poutres secondaires : (25 x 30)
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Amin = 0.005 x 25 x 30 = 3,75 cm2

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

 4% en zone courante

A୫ ୟ୶
୔୔ = 0.04 x 25 x 35= 35 cm2

A୫ ୟ୶
୔ୗ = 0.04 x 25 x 30 = 30 cm2

 6% en zone de recouvrement

A୫ ୟ୶
୔୔ = 0.06 x 25 x 35= 52,5 cm2

A୫ ୟ୶
୔ୗ = 0.06 x 25 x 30 = 45 cm2

2) Armatures transversales (art 7.5.2.2RPA/version 2003)

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

A୲= 0.003 × S୲× b

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

൞
=࢚ࡿ ࢓ ൬࢔࢏

ࢎ

૝
;૚૛ࣘ࢒൰ (܍ܔ܉܌ܗܖ܍ܖܗܢ)

≥࢚ࡿ
ࢎ

૛
(܍ܔ܉܌ܗܖ܍ܖܗܢ܉ܔ܍܌ܛܚܗܐ܍܌ܖ܍)

�

Avec :

ϕ: Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales, et dans le cas d’une

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le plus petit diamètre des aciers

comprimés.

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement

VI.2.3 Calcul des armatures longitudinales

Les armatures longitudinales sont déterminées en utilisant les moments fléchissant en travées

et aux appuis, le calcul se fera comme suit :

ૄ =
ۻ ܝ

ܝ܊܎×²܌×܊

Avec :

ࢉ࢈ࢌ =
૙.ૡ૞ࢉࢌ૛ૡ
઻܊.ી

ી : Coefficient dépendant de la durée (t) de l'application de combinaisons d’action, il a

pour valeur :
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­ 1er cas:

Si : ૄ < =ܔૄ ૙.૜ૢ૛ →

La section d'acier tendue :

Figure VI.9 : Schéma

Avec :

܌ : Distance entre la fibre extrême comprimée et les aciers tendus.

­ 2eme cas:

ૄ > =ܔૄ ૙.૜ૢ૛

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections.

Figure VI.10 : Schéma

௦௧ܣ = ܣ

Ferraillage des éléments porteurs

൝
ી = ૚ ܁ܑ ≤ܜ ૛૝ܐ
ી = ૙.ૢ ܁ܑ ૚ࢎ ≤ ≥ܜ ૛૝ܐ
ી = ૙.ૡ૞ ܁ܑ ≥ܜ ૚ܐ

�

Section simplement armée (SSA) Les armatures comprimées ne

sont pas nécessaires Aୱୡ = 0.

=ܜܛۯ
ۻ ܝ

઺× ×܌ ોܜܛ

Schéma de Ferraillage des poutres simplement

ોܜܛ=
ࢋࢌ
઻ܛ

: Distance entre la fibre extrême comprimée et les aciers tendus.

૜ૢ૛ → Section doublement armée (SDA)

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections.

Schéma de Ferraillage des poutres doublement armée

ௌ௅ܣ + ௌଶܣ =
௥ܯ

×ߚ ݀× ௦௧ߪ
+

ܯ∆

(݀− 'ܿ) × ௦௧ߪ

Ferraillage des éléments porteurs
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�

Les armatures comprimées ne

simplement armée

(SDA).

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections.

ge des poutres doublement armée
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ௌ஼ܣ =
ܯ∆

(݀− ᇱܿ) × ௦௧ߪ

Avec :

ۻ ܚ = ×ܚૄ ×܊ ²܌ × ܝ܊܎

∆M = ۻ ܝ - ۻ ܚ

ۻ ܝ : Moment sollicitant.

ۻ ܚ : Moment limite pour qu’une section soit simplement armée.

Remarque :

On utilisera dans nos calculs les paramètres suivant :

Tableau VI.11 : Tableau récapitulatif des paramètres de calculs.

૛ૡ[MPa]ࢉࢌ [MPa]ࢋࢌ [MPa]࢛࢈ࢌ ࢈ࢽ ࢙ࢽ ࣂ ࢙࢚࣌ [MPa]

Situation

accidentelle
25 400 21.74 1.15 1 0.85 400

Situation

courante
25 400 14.2 1.5 1.15 1 348

1) Poutres principales (25x35)

Tableau VI.12 : Détermination des armatures longitudinales des poutres principales

Poutre

principale
Mmax(KN.m) ࣆ obs ࢼ

Ast

(cm²)
ferraillage

A adoptée

(cm²)

En travée 58,45 0,0705 SSA 0.963 4,60 3HA14 4.62

Aux

appuis
71,31 0.0861 SSA 0.955 5,66

3HA14(

filante)+2HA12

chapeaux

6,87
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2) Poutre secondaires (25 x 30)

Tableau VI.13 : Détermination des armatures longitudinales des poutres secondaires

Poutre

secondaires
Mmax(KN.m) ࣆ obs ࢼ

As

(cm²)
ferraillage

A adoptée

(cm²)

En travée 48,366 0.0946 SSA 0.950 4,54 3HA14 4,61

Aux appuis 66,35 0.130 SSA 0.930 6,37 3HA14+2HA12 6,88

VI.2.4 Vérification des armatures longitudinales

A) Condition de non fragilité (Art A.4.2 /BAEL91)

1. Poutres principales PP

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ > ୫ܣ ୧୬ =
0,23 × b × d × f୲ଶ଼

fୣ
=

0.23 x 25 x 330 x 2.1x10ଶ

400x10ଶ
= ૙,ૢૢܕ܋ ૛

 Aux appuis :

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 6,87 cm² > A୫ ୧୬ = 0,99 cmଶ → (Condition vérifiée)

ۯ ܍éܜܘܗ܌܉ = ૟,ૡૠܕ܋ ² > ܕۯ (ۯ۾܀)ܖܑ = ૝,૜ૠ૞ܕ܋ ૛

 En travée :

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 4,62 > A୫ ୧୬ = 0,99 cmଶ → (Condition vérifiée)

2. Poutres secondaires PS

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ > ୫ܣ ୧୬ =
0.23 × b × d × f୲ଶ଼

fୣ
=

0.23 x 25 x 28 x 2.1x10ଶ

400 x 10ଶ
= ૙.ૡ૝૞ܕ܋ ²

 Aux appuis :

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 6,88 cm² > A୫ ୧୬ = 0.845 cmଶ → (Condition vérifiée)

ۯ ܍éܜܘܗ܌܉ = ૟,ૡૡܕ܋ ² > ܕۯ (ۯ۾܀)ܖܑ = ૜,ૠ૞ܕ܋ ૛

 En travée :

A ୟୢ ୭୮୲±ୣ = 4,61cm² > A୫ ୧୬ = 0.845 cmଶ → (Condition vérifiée)

B) Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99)

1. Poutres principales PP

ૌܝ =
ܝ܂

܌܊
< ૌܝതതത
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Avec :

ܝ܂
ܕ ܠ܉ = 36,4 KN (effort tranchant max obtenu à partir de logiciel ETABS)

τ୳ =
36,4 × 10ଷ

250 × 330
= 0.441MPa

ૌܝതതത= ܕ ൬ܖܑ
૙,૛܋܎૛ૡ
઻܊

,૞ ۻ] ൰[܉۾

τ୳ഥ = min൬
0.2 × 25

1.5
; 5 [MPa]൰ → τ୳ഥ = min(3.33; 5 [MPa])

ૌܝ = ૙.૝૝૚ۻ >܉۾ ૌܝതതത= ૜.૜૜[ۻ ܉۾ ] → (Condition vérifiée)

2. Poutres secondaires PS

ૌܝ =
ܝ܂
܌܊

< ૌܝതതതത

Avec :

ܝ܂
ܕ ܠ܉ = 93,58 KN (effort tranchant max obtenu à partir de logiciel ETABS)

τ୳ =
93,58 × 10ଷ

250 × 280
= ૚,૜૜૟ۻ ܉۾

ૌܝതതത= ܕ ൬ܖܑ
૙,૛܋܎૛ૡ
઻܊

,૞ ۻ] ൰[܉۾

τ୳തതത= min൬
0.2 × 25

1.5
; 5 [MPa]൰ → τ୳തതത = min (3,33; 5 [MPa])

ૌܝ = ૚,૜૜૟ۻ >܉۾ ૌܝതതത= ૜.૜૜ ۻ] [܉۾ → (Condition vérifiée)

C) Influence de l’effort tranchant

1. Poutres principales PP :

 Sur le béton : (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée)

Tu=
଴.ସ୤ౙమఴ

ஓౘ
× 0.9 × d × b଴ =

଴.ସ×ଶହ୶ଵ଴షయ

ଵ.ହ
× 0.9 × 330 × 250 = ૝ૢ૞۹ۼ

On a :

T୳
୫ ୟ୶ = 36,4 [KN] < 495 [KN] → (Condition vérifiée)

 Sur acier : (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée)

On doit vérifier que :

൬ܝ܂
ܕ ܠ܉ +

ۻ ܕ܉ ܠ܉

૙,ૢ× ܌
൰> 0

൬T୳
୫ ୟ୶ +

Mୟ୫ ୟ୶

0.9 × d
൰= ൬36,4 −

71,31

0.9 × 0.33
൰= −૛૙૜,ૠ૙ < ૙ܕ܋ ૛

Donc : la vérification n’est pas nécessaire.

2. Poutres secondaires PS :
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 Sur le béton : (Art A.5.1.313. BAEL 91 modifiée)

0,4fୡଶ଼
γୠ

× 0.9 × d × b଴ =
0.4 × 25 x10ିଷ

1.5
× 0.9 × 280 × 250 = ૝૛૙۹ۼ

On a :

T୳
୫ ୟ୶ = 93,58 [KN] < 420 [KN] → (Condition vérifiée)

 Sur acier : (Art A.5.1.312. BAEL 91 modifiée)

On doit vérifier que :

൬ܝ܂
ܕ ܠ܉ +

ۻ ܕ܉ ܠ܉

૙.ૢ× ܌
൰> 0

൬T୳
୫ ୟ୶ +

Mୟ୫ ୟ୶

0.9 × d
൰= ൬93,58 −

66,35

0.9 × 0.28
൰= −૚૟ ,ૢૠ૚ < 0 ܕ܋] ૛]

Donc : la vérification n’est pas nécessaire.

D) Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (Art A.6.1. 3 BAEL91)

Il faut vérifier que :

τୱୣ ≤ τୱୣതതതത= Ψ ௧݂ଶ଼ = 1.5 × 2.1 = 3.15 [MPa]

ૌ܍ܛ =
ܕ܉܂ ܠ܉

૙.ૢܑ܃∑܌

શ࢙ = ૚.૞ : Coefficient scellement HA.

:ܑ܃∑ Somme des périmètres utiles des barres.

1. Poutres principales PP :

෍ U୧= n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.4 = 13,188 cm

τୱୣ =
36,4 × 10ଷ

0.9 × 330 × 131,88
= 0,919MPa

τୱୣ = 0,919 [MPa] < τୱୣതതതത= 3.15 [MPa ] → (Condition vérifiée)

2. Poutres secondaires PS

෍ U୧= n × π × ∅ = 3 × 3.14 × 1.4 = 13,188 cm

τୱୣ =
93,58 × 10ଷ

0.9 × 280 × 131,88
= 2,81 MPa < τseതതത= 3.15 [MPa ]

E) Ancrage des armatures (longueur de scellement) (art 6.1.22 BAEL 91 modifiée 99)

Longueur de scellement : ௦ܮ =
∅௙೐

ସఛೞೠ
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௦߬௨ = 0.6 × Ψ௦
ଶ × ௧݂ଶ଼ = 2.835 MPa

 Pour les ∅૚૛ : Lୱ =
ଵ.ଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
= 42.33 cm

 Pour les ∅૚૝ : Lୱ =
ଵ.ସ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
= 49.38 cm

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à ૙.૝ܛܔ, pour les aciers HA.

 Pour les ∅૚૛ : Lୟ = 16.932 cm

 Pour les ∅૚૝ : Lୟ = 19.752 cm

F) Calcul des armatures transversales

Selon le BAEL 91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

∅ ≤ min൬
h

35
,∅୪,

b

10
൰

Φ : étant le plus petit diamètre des armatures longitudinales

 Poutre principale :

∅ ≤ min൬
h

35
,∅୪,

b

10
൰= min൬

35

35
; 1.2; 2.5൰

∅ ≤ 1 cm

On prend ∅ = ૡܕ ܕ

 Poutre secondaire :

∅ ≤ min൬
h

35
,∅୪,

b

10
൰= min൬

30

35
; 1.2; 2.5൰

∅ ≤ 0,85cm

On prend ∅ = ૡܕ ܕ

On choisira un cadre + un étrier soit ∅ = ૡܕ ܕ

­ Espacement d’armatures

 Poutres principales

 Zone nodale

S୲≤ min൬
h

4
, 12∅୪൰ → S୲≤ min (

35

4
, 12 × 1.2)

S୲≤ min (8,75; 14.4) Soit : =ܜ܁ ૚૙ ܕ܋

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × S୲× b (Art 7.5.2.2RPA/version 2003)

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × 10 × 25 = ૙.ૠ૞ܕ܋ ૛

 Zone courante
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≥ܜ܁
ܐ

૛

Soit : =ܜ܁ ૚૞ܕ܋

A୲୫ ୧୬

 Poutres secondaires

 Zone nodale

≥ܜ܁ ܕ ܖܑ

Soit : =ܜ܁ ૚૙ܕ܋

A୲୫ ୧୬

 Zone courante

≥ܜ܁
ܐ

૛

Soit : =ܜ܁ ૚૞ܕ܋

A୲୫ ୧୬

G) Délimitation de la zone nodale Art 7.4.2.1 RPA99/version 2003

:ܐ Hauteur de la poutre.

:૚ܐ;૚܊ Dimensions du poteau.

Hauteur:܍ܐ entre nus des poteaux.

Figure VI.

On aura :

 Poutres principales : Lᇱ=

 Poutres secondaires : Lᇱ=

Ferraillage des éléments porteurs

≥ܜ܁       →
૜૞

૛
→ ܜ܁ ≤ ૚ૠ,૞ cm

୲୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 25 = ૚.૚૛૞ܕ܋ ૛

ܕ ቀܖܑ
ܐ

૝
;૚૛∅ܔቁ → ≥ܜ܁ ܕ ܖܑ (

૜૙

૝
;૚૛× ૚.૛

S୲≤ min (8.75; 14.4)

୲୫ ୧୬ = 0.003 × 10 × 25 = ૙.ૠ૞ܕ܋ ૛

ܐ

૛
ܜ܁  → ≤

૜૞

૛
→ ≥ܜ܁ ૚ૠ.૞ cm

୲୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 25 = ૚.૚૛૞ܕ܋ ૛

Délimitation de la zone nodale Art 7.4.2.1 RPA99/version 2003

൝
=ᇱۺ ૛× ܐ

'ܐ = ܕ )ܠ܉
܍ܐ

૟
(૚;૟૙ܐ;૚܊; ܕ܋] ]

�

Hauteur de la poutre.

Dimensions du poteau.

entre nus des poteaux.

Figure VI.11 : Délimitation de la zone nodale.

hᇱ= max (
୦౛

଺
, bଵ, hଵ, 60[cm])

2 × 35 = 70[cm]

2 × 30 = 60 [cm]

Ferraillage des éléments porteurs
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Remarque

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5[cm] au plus du nu de l’appui

ou de l’encastrement.

 Armatures transversales minimales

 Poutres principales poutre secondaire

­ Zone nodale

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × 10 × 25 = ૙.ૠ૞ܕ܋ ૛

Aୟୢ ୭୮ = 2.01 cmଶ > A୲୫ ୧୬ = 0.75 cmଶ (Condition vérifiée)

­ Zone courante

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 25 = ૚.૚૛૞ܕ܋ ૛

Aୟୢ ୭୮ = 2.01 cmଶ > A୲୫ ୧୬ = 1.125 cmଶ (Condition vérifiée)

 Poutre secondaire

­ Zone nodale

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × 10 × 25 = ૙,ૠ૞ܕ܋ ૛

Aୟୢ ୭୮ = 2.01 cmଶ > A୲୫ ୧୬ = 0.75 cmଶ (Condition vérifiée)

­ Zone courante

A୲୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 25 = ૚.૚૛૞ܕ܋ ૛

Aୟୢ ୭୮ = 2.01 cmଶ > A୲୫ ୧୬ = 1.125 cmଶ (Condition vérifiée)

VI.2.5 Vérification à L’ELS

1. Etat d’ouverture des fissures

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas

nécessaire.

2. Etat limite de compression du béton

On détermine les contraintes max du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes

admissibles :

­ Contrainte admissible de l’acier : ௦ഥߪ = 348 MPa

­ Contrainte admissible du béton : =௕௖തതതതߪ 15 MPa

 Vérification de la contrainte dans le béton

La contrainte de compression de béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible.

௕௖ߪ =
௦ߪ
ଵܭ

< =௕௖തതതതߪ 0.6 × ௖݂ଶ଼

=௕௖തതതതߪ 0.6 × 25 = 15 MPa
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 Vérification de la contrainte dans les aciers

௦௧ߪ =
௦ܯ

×௦ܣ ଵߚ × ݀
≤ =௦௧തതതതߪ

௘݂

௦ߛ

ଵEstߚ en fonction de : =ߩ
ଵ଴଴× ୅౩

ୠ×ୢ

(ଵܭ,ଵߚ) Sont tirer du tableau à l’ELS.

 Poutre principale

Tableau VI.14 : Vérification de l’état limite de compression du béton des poutres

principales

 poutre secondaire

Tableau VI.15 : Vérification de l’état limite de compression du béton des poutres

secondaires

Vérification de la flèche

On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens .BAEL99 (art.6.5.2)

܁۰ۯ܂۳܎ < =̅܎
ۺ

૞૙૙

 sens des poutres principales :

૙.૙ૢ૜ܕ܋ <
૝૝૙

૞૙૙
= ૙,ૡૡܕ܋ → (Condition vérifiée)

PP Mmax (KN.m) Ast ࣋ ࢻ ࢼ K1 ࢙࢚࣌ ࢉ࢈࣌ ોܜܛതതതത ો܋܊തതതതത obs

En travée 14,562 2,95 0.34 0.0,273 0,909 39,95 164,55 4,12 348 15 CV

Aux appuis 23,547 5,6 0.64 0.354 0.882 27.37 144,46 5,28 348 15 CV

PS Mmax (KN.m) Ast ࣋ ࢻ ࢼ K1 ࢙࢚࣌ ࢉ࢈࣌ ોܜܛതതതത ો܋܊തതതതത obs

En travée 16,738 4.32 0.617 0.348 0.884 28,10 156,53 5,57 348 15 CV

Aux appuis 28,374 8,36 1,20 0.447 0.851 18,56 142,43 7,67 348 15 CV
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 sens des poutres secondaires :

૙.૙૙ૡૢܕ܋ <
૜૝૙

૞૙૙
= ૙.૟ૡܕ܋ → (Condition vérifiée)
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VI.3 Ferraillage des voiles :
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Le ferraillage d’un voile consiste à déterminer ses armatures en flexion composée sous

l’action des sollicitations verticales (G et Q) et

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures

verticales.

Armatures horizontales et les Armatures transversales.

Combinaison d’action :

Selon le BAEL 99

1.35G+1.5Q

G+Q

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois

zones :

 Zone I : sous sol ,

 Zone II : 2eme ,3eme

 Zone III :, 4eme au 5

• Exposé de la méthode de calcul:

 Armature verticale:

Type de sollicitation

longueur de calcul « d »

Largeur L’

Calcul de la contrainte au
niveau de la section [d]

Ferraillage des éléments porteurs

L

L'

max

Le ferraillage d’un voile consiste à déterminer ses armatures en flexion composée sous

l’action des sollicitations verticales (G et Q) et horizontales dues au séisme.

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures

Armatures transversales.

Selon le BAEL 99 Selon le RPA version 2003

G+Q±E

0.8G±E

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois

sous sol , RDC et 1er étage.

eme étage.

au 5emeétage.

Exposé de la méthode de calcul:

En fonction des contraintes agissant sur le voile,

le cas d’une :Section partiellement comprimé

܌ ≤ ܕ )ܖܑ
܍ܐ

૛
;
૛

૜
.(܋ۺ

'ۺ =
ોܕ ܠ܉

ોܕ −ܠ܉ ોܕ ܖܑ
ۺ
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min

Le ferraillage d’un voile consiste à déterminer ses armatures en flexion composée sous

horizontales dues au séisme.

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures : Armatures

Selon le RPA version 2003 :

Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le bâtiment en trois

En fonction des contraintes agissant sur le voile, On est dans

Section partiellement compriméSPC.



Chapitre VI

Calcul des efforts internes
correspondants

Calcul du ferraillage

Armatures minimales

 Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

10Ф et disposées de manière à servir de cadre aux armatures verticales

BEAL 91 : ܐۯ =
ܞۯ

૝

 Armature transversale :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après

l’article (7.7.4.3 du RPA 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au

mètre carré de surface.

 Armature de couture :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers

coutures dont la section est donnée par la formule :

Avec : V=1,4

Ferraillage des éléments porteurs

૚ۼ =
ોܕ ܖܑ + ો૚

૛
܍.܌

ܕۯ ܖܑ ≥
۰ ૛ૡܜ܎
܍܎

(BAEL Art

ܕۯ ܖܑ ≥ ۯ = ૙.૙૙૛۰ (RPA Art 7.7.4.1)

Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

et disposées de manière à servir de cadre aux armatures verticales

RPA 2003 ܐۯ: ≥ ૙.૚૞%

Armature transversale :

transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après

7.7.4.3 du RPA 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au

Armature de couture :

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers

coutures dont la section est donnée par la formule :

=ܒܞۯ ૚.૚
܄

܍܎

T : effort tranchant calculé au niveau considéré

Ferraillage des éléments porteurs
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Art A4.2.1)

RPA Art 7.7.4.1)

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

% ۰

transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de

: effort tranchant calculé au niveau considéré
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 Armature pour les potelets :

Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont

la section de celle-ci est ≥ 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont

l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

 Disposition constructives :

Espacement :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

≥ܜ܁ ܕ ܕ܋૜૙;܍૚,૞}ܖܑ }Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003)

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10

de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm.

Longueur de recouvrement :

- 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts

est possible.

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

Diamètre minimal :

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser

1/10 de l’épaisseur du voile.

 Vérification des contraintes de cisaillement :

D’après le RPA99 /2003:

ૌ܊ =
܄

܌.܊
≤ ૌത܊ = ૙.૛܋܎૛ૡ Avec : V= 1.4 T

D’après le BAEL91 :

Il faut vérifier que :ૌܝ ≤ ૌതܝ

Fissuration préjudiciable : ૌതܝ ≤ ܕ ቄ૙.૚૞ܖܑ
ܒ܋܎

઻܊
;૝ۻ ቅ܉ܘ

 Vérification à L’ELS :

10HA4

2S S

10L 10L

L

e
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A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression soit inférieure

à 15 MPA.

ો܋܊ =
ܛۼ

۰ + ૚૞.ۯ
< ોഥ܋܊ = ૙.૟܋܎૛ૡ = ૚૞ۻ .ۯܘ
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VI.3.1 Calcul de ferraillage:

Voile 1m Zone

S
o
ll

ic
it

at
io

n
d
e

ca
lc

u
l

hpoutre(m)

hauteur d’étage

L (m)

e (m)

B (m²)

h

T(kN)

Nser (kN)

Vu (kN)

σmax (kN/m2)

σmin (kN/m2)

σs (kN/m2)

A
rm

at
u
re

s
v
er

ti
ca

le
s

Lt

Lc

d

σ1

N1

Av1/bande (cm2)

Avj (cm2)

A’v1/bande

Armatures minimales

F
er

ra
il

la
g
e

ad
o
p
té

A’v1 adopté (cm2)

Choix de A (cm2)

Espacement (cm)

A
rm

at
u
re

s
h
o
ri

zo
n
ta

le
s AH /nappe (cm²)

AH adopté (cm²)

choix de la section

Espacement (cm)

Armatures transversales

V
ér

if
ic

at
io

n
d
es

co
n
tr

ai
n
te

s

3,26 MPA
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Calcul de ferraillage:

I II
0,30 0,30

3,3 3,06

1,00 1,00

0,20 0,15

0,15 0,15

3,300 3,060

268,540 206,000 150,400

578,57 347,77

375,956 288,400 210,560

7795,460 3630,990 3515,320

3939,940 1198,910 1102,770

400,00 400,00

0,66 0,75

0,34 0,25

0,44 0,50

2598,487 1210,330 1171,773

345,22 181,98

8,63 4,55

10,34 7,93

11,22 6,53

1,33 3,95

12,31 9,04

2*(4HA14) 2*(4HA12) 2*4HA12

15 15

4,02 3,08

5,52 5,52

11HA8 11HA18

25 25

4 épingles HA8 /m²

2,785 2,136

1,989 1,526

3,323 2,126
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III
0,30

3,06

1,00

0,15

0,15

3,060

150,400

199,57

210,560

3515,320

1102,770

400,00

0,76

0,24

0,51

1171,773

178,39

4,46

5,79

5,91

4,00

9,04

2*4HA12

15

2,26

5,52

11HA8

25

1,560

1,114

1,220
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Voile : 0.8m Zone

S
o
ll

ic
it

at
io

n
d
e

ca
lc

u
l

hpoutre(m)

hauteur etage (m)

L (m)

e (m)

B (m²)

h

T(kN)

Nser (kN)

Vu (kN)

σmax (kN/m2)

σmin (kN/m2)

σs (kN/m2)

A
rm

at
u
re

s
v
er

ti
ca

le
s

Lt

Lc

d

σ1

N1

Av1/bande (cm2)

Avj (cm2)

A’v1/bande/nappe

Armatures minimales

F
er

ra
il

la
g
e

ad
o
p
té

A’v1 adopté (cm2)

Choix de A (cm2)

Espacement (cm)

A
rm

at
u
r

es
h
o
ri

zo
n
ta

le
s AH /nappe (cm²)

AH adopté (cm²)

choix de la section

Espacement (cm)

Armatures transversales

V
ér

if
ic

at
io

n
d
es

co
n
tr

ai
n
te

s

3,26 Mpa
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I II
0,30 0,30

hauteur etage (m) 3,3 3,06

0,80 0,80

0,20 0,15

0,12 0,12

3,300 3,060

345,230 305,450

466,54 331,10

483,322 427,630

6690,200 4824,990

3355,540 713,330

400,00 400,00

0,53 0,70

0,27 0,10

0,36 0,46

2230,067 1608,330

237,63 224,19

5,94 5,60

13,29 11,76

A’v1/bande/nappe 9,26 8,54

1,07 3,66

) 9,23 9,04

) 2*(3HA14) 2*(4HA12)

15 15

AH /nappe (cm²) 2,31 2,26

) 5,52 5,52

choix de la section 11HA8 11HA18

(cm) 25 25

4 épingles HA8 /m²

4,475 3,960

3,197 2,828

3,486 2,479
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III
0,30

3,06

0,80

0,15

0,12

3,060

267,980

196,79

375,172

3452,700

1514,920

400,00

0,56

0,24

0,37

1150,900

127,99

3,20

10,32

5,78

2,92

6,78

2*(3HA12)

15

1,80

5,52

11HA8

25

3,474

2,481

1,512
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hpoutre(m)

hauteur etage (m)

L (m)

e (m)

B (m²)

h

T(kN)

Nser (kN)

Vu (kN)

σmax (kN/m2)

σmin (kN/m2)

σs (kN/m2)

A
rm

at
u
re

s
v
er

ti
ca

le
s

Lt

Lc

d

σ1

N1

Av1/bande (cm2)

Avj (cm2)

A’v1/bande/nappe

Armatures minimales

F
er
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g
e
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o
p
té

A’v1 adopté (cm2)

Choix de A (cm2)

Espacement (cm)

A
rm

at
u
re

s
h
o
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n
ta

le
s AH /nappe (cm²)

AH adopté (cm²)

choix de la section

Espacement (cm)

Armatures transversales

V
ér

if
ic

at
io

n
d
es

co
n
tr

ai
n
te

s

3,26 Mpa

Ferraillage des éléments porteurs

I II
0,30 0,30

hauteur etage (m) 3,3 3,06

1,30 1,30

0,20 0,15

0,195 0,195

3,300 3,060

338,590 268,870

328,49 214,10

474,026 376,418

6843,550 1945,660

4945,520 894,420

400,00 400,00

0,75 0,89

0,55 0,41

0,50 0,59

2281,183 648,553

344,30 115,52

8,61 2,89

13,04 10,35

A’v1/bande/nappe 11,87 5,48

1,51 4,68

) 12,31 9,04

) 2*(4HA14) 2*(4HA12)

Espacement (cm) 15 15

) 2,31 2,26

) 5,52 5,52

choix de la section 11HA8 11HA18

(cm) 25 25

4 épingles HA8 /m²

2,701 2,145

1,929 1,532

1,539 1,027
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III
0,30

3,06

1,30

0,15

0,195

3,060

185,180

107,46

259,252

1619,590

1223,800

400,00

0,74

0,56

0,49

539,863

79,95

2,00

7,13

3,78

3,89

9,04

2*4HA12

15

1,80

5,52

11HA8

25

4 épingles HA8 /m²

1,477

1,055

0,515
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VII. 1. Introduction

Les fondations sont des éléments de la structure, ayant pour objet la transmission des

charges de la superstructure au sol.

Dans le cas général, un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa

fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs

extrêmes;

 Une force horizontale résultant de l’action de séisme, qui peut être variable en grandeur et

en direction ;

 Un moment qui peut s’exercer dans différents plans.

Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sol ou cas des

radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur pieux).On distingue

donc deux types de fondation :

1. Fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la

transmission directe des efforts au sol, les principaux types de fondations superficielles sont :

- Les semelles continues sous murs.

- Les semelles continues sous poteaux.

- Les semelles isolées.

- Les radiers.

2. Fondations profondes :

Ce type de fondation est généralement utilisé pour des sols ayant une faible capacité

portante, ou lorsque le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de

fondations profondes sont :

- Les pieux ;

- Les puits.

VII. 2. Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants :

- La nature de l’ouvrage à fonder.

- La nature du terrain et sa résistance.

- Profondeur du bon sol
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- Le tassement du sol.

- La raison économique.

Pour le cas de notre structure, nous avons le choix entre des semelles isolées, des

semelles filantes, et un radier général. En fonction des résultats du dimensionnement on

adoptera le type de semelle convenable.

VII. 3. Étude du sol

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée,

qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte

admissible du sol.

VII .4 . Dimensionnement

A) Semelles isolées sous poteaux

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Ns max qui

est obtenue à la base du poteau le plus sollicité.

×ܣ ܤ ≥
ܰ௦௘௥
௦௢௟ߪ

Figure VII.1. Semelle isolée.

Avec :
஺

஻
=

௔

௕
=

ସ଴

ସ଴
= 1 = ݇ ݊݋݀ :ܿ ܣ = ܤ

ܽ ݏݎ݈݋ ∶ ܤ ≥ ඨ
ܰ௦௘௥

ܭ × ௦௢௟ߪ
ݒ݁ܽ :ܿ ܰ௦௘௥ = 827,88 ܰܭ =௦௢௟ߪ, 2 ܾܽ ݏݎ
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݊݋݀ ܿ ∶ ܣ = ܤ ≥ ට
଼ଶ଻,଼଼

ଵ×ଶ×ଵ଴మ
= 2,03 m

Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles isolées engendre un chevauchement, donc

on opte pour des semelles filantes.

B) Semelles filantes

. Semelles filantes sous voiles

ேೞ೐ೝ

ௌ
=

ீାொ

஻×௅
≤ ௦௢௟Þߪ ܤ ≥

ீାொ

ఙೞ೚೗×௅

Avec : - B : La largeur de la semelle.

- L : Longueur de la semelle

- G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré

- sol : Contrainte admissible du sol

Surfaces des semelles filantes sous voiles

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VII.1. Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinale)

Voiles L (m) Nser (KN) B m) S = BxL (m2)

V1 1,00 273,21 1,37 1,37

V2 1,00 267,85 1,34 1,34

V3 1,00 286,73 1,43 1,43

V4 1,00 565,70 2,83 2,83

V5 1,00 248,31 1,24 1,24

V6 0,80 131,79 0,82 0,66

V7 0,80 123,92 0,77 0,62

Total (m2) 9,49
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Tableau VII.2.Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal)

Voiles L (m) Nser (KN) B m) S = BxL (m2)

V1 1,30 340,85 1,31 1,70

V2 1,30 320,47 1,23 1,60

V3 1,00 304,83 1,52 1,52

V4 1,00 173,24 0,87 0,87

V5 1,00 573,22 2,87 2,87

V6 0,80 495,21 3,10 2,48

Total (m2) 11,04

Sv=Si= 9.49+11.04 = 20.53 m2 et : Sv : Surface totale des semelles filantes sous voiles.

. Semelles filantes sous poteaux

 Étape de calcul

 Détermination de la résultante des charges R = Σ ࢏ࡺ

 Détermination des coordonnées de la structure e =
∑୒౩౟× ౟ୣା ∑୑ ౟

ୖ

 Détermination de la hauteur de la semelle :
௅

ଽ
≤ ℎ௧≤

௅

଺

avec : L distance entre nus des poteaux.

 Détermination de la distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle :

- Si e ≤
୐

଺
→ Répartition trapézoïdale.

- Si e >
୐

଺
→ Répartition triangulaire.

௠ݍ ௔௫ =
ܴ

ܮ
൬1 +

6݁

ܮ
൰= ൬ݍ

ܤ

4
൰=

ܴ

ܮ
൬1 +

6݁

ܮ
൰

௠ݍ ௜௡ =
ܴ

ܮ
൬1 −

6݁

ܮ
൰= ൬ݍ

ܤ

4
൰=

ܴ

ܮ
൬1 −

6݁

ܮ
൰

 Détermination de la largeur B de la semelle : ܤ ≥
௤
ቀ
೗
ర
ቁ

ఙೞ೚೗
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Tableau VII.3. Résultante des charges sous poteaux.

On obtient :

- La charge totale transmise par les poteaux est: R = ΣNi = 3888,75 KN

- Distribution de la réaction par mètre linéaire :

e =
୐

଺
=

ଵହ,ଷ଺

଺
= 2,56 m

e୧= −0,82 m

௠ݍ ௔௫ =
ଷ଼଼ ,଼଻ହ

ଵହ,ଷ଺
ቀ1 +

଺×(ି଴,ଶ )଼

ଵହ,ଷ଺
ቁ= ቀݍ

஻

ସ
ቁ= 334,50 KN/ml

௠ݍ ௜௡ =
ଷ଼଼ ,଼଻ହ

ଵହ,ଷ଺
ቀ1 −

଺×(ି଴,ଶ )଼

ଵହ,ଷ଺
ቁ= ቀݍ

஻

ସ
ቁ= 171,85 KN/ml

ݍ
(
ಽ

ర
)

=
ଷ଼଼ ,଼଻ହ

ଵହ,ଷ଺
ቀ1 +

ଷ×(ି଴,ଶ )଼

ଵହ,ଷ଺
ቁ= 212,51 KN/ml

ܤ ≥
௤
ቀ
೗
ర
ቁ

ఙೞ೚೗
=

ଶଵଶ,ହଵ

ଶ×ଵ଴మ
= 1,06 ݉ ²

On prend: B = 1,40 m.

Nous aurons : La surface totale sous poteaux notée Sp :

Sp= Bln=1,00 15,366 = 107,52 m2.

Avec n : Nombre de portique dans le sens considéré.

La surface totale des semelles filantes sous voile et sous poteaux :

Poteau Nser (KN) Mi (KN.m) ei (m)
Nser x ei
(KNm)

P1 738,47 -13,48 -7,48 -5523,76

P2 698,95 2,62 -4,08 -2851,72

P3 703,91 -3,10 -1,12 -788,38

P4 696,58 -1865,00 2,08 1448,89

P5 684,40 -0,58 5,33 3647,85

P6 366,44 8,00 7,48 2740,97

Somme 3888,75 -1871,54 -1326,14

ei= -0,82 m < e = 2,56 m → Répartition trapézoïdale.
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St= Sp + Sv = 107,52 + 20,53 = 128,05 m2.

La surface totale de bâtiment :

Stb= 15,3617,35= 266,50 m2

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

ௌ೟

ௌ್ ೌ೟
=

ଵଶ ,଼଴ହ

ଶ଺଺,ହ଴
= 48,05 %  St < 50% Sbat

Conclusion:

Le rapport surface semelles filantes ne dépassant pas 50% de la surface totale de

bâtiment, bien que nous avons estimé une largeur de la semelle suffisante (b=1,40 m). De ce

fait, il n’y a pas de risque de chevauchement des semelles.

Alors, nous optons pour un système de fondations superficielles de type semelles filantes.

Semelles filantes sous voiles :

G et Q : Charge et surcharge à la base du voile.

Le calcul se fera pour la file comportant les voiles les plus sollicités. Les semelles filantes

sous-voiles étant disposées dans les deux sens pour supporter les charges transmises par les

voiles longitudinaux ainsi que les voiles transversaux, nous allons choisir une semelle sur

laquelle reposent les voiles les plus sollicité. Ainsi, nous aurons les efforts maximaux et toute

autre file de semelle sous-voiles sera moins défavorable.

Aa

Ns

A

Fig.10.9: semelle sous voile
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Figure : La semelle sous voile la plus sollicitée

Pré dimensionnement de la semelle sous voiles

.Lσ

N
A

A.L

QG

S

N
σ

sol

s
sol 


 .

A : Largeur de la semelle continue sous voile.

L : Longueur du voile.

sol : Contrainte admissible du sol.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau VII.3. Résultante des charges sous poteaux.

Semelles filantes sous poteaux :

z’

z

L’étude de la semelle sous poteaux se fera pour la semelle la plus défavorable avec L max =

3,40 m (dans le sens perpendiculaire au mur plaque afin de supporter les poussées de terres).

Les efforts sous poteaux sont comme suit :

Poteau Nser (KN)

P1 738,47

P2 698,95

P3 703,91

P4 696,58

P5 684,40

P6 366,44

VII.6 Dimensionnement de la semelle :

Voiles Ns(KN) L(m) A(m) Aadopté(m) S(m²)

VT1 340,85 1,30 1,31 1,40 3.5

VT3 304,83 1,00 1,52 1,55 3.5

20 20 503,40

M1 M2

N1
N2

50

Fig.10.10 : Semelle sous poteaux.
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Hauteur de la semelle : hs =
஺ି௔

ସ
+ 5

Avec :

A : Largeur de la semelle.

a : coté du poteau.

hs =
ଵସ଴ିସ଴

ସ
+ 5 = 30 cm et

୅ିୟ

ସ
≤ d ≤ A-a ⇒ 30 ≤ d ≤ 100 cm

Soit les dimensions suivantes :

Lmax = 3,40 m ; A = 1,40 m ; hs = 30 cm ; c = c’= 5 cm ; da = 25 cm

VII.7 Calcul de la poutre de rigidité :

1) Hauteur de la poutre de rigidité :

௅

ଽ
≤ ℎ௣ ≤

௅

଺
⇒ 0,38 ≤ hp ≤ 0,60 m soit hp = 60 cm

2) Largeur de la poutre de rigidité :

ଵ

ଷ
ℎ௣ ≤ ௣ܾ ≤

ଶ

ଷ
ℎ௣ ⇒ 20 ≤ bp ≤ 40 cm soit bp = 40 cm.

a) Calcul des moments fléchissant :

q = σ(L/4) × Asemelle = 212,51 × 1,40 = 297,51 KN/ml

M0 =
୯౫୪²

଼
=
ଶଽ଻,ହଵ×ଷ,ସ଴ ²

଼
= 429,91 KNm

VII.8. Calcul du ferraillage :

 Aux appuis :

 Tableau.10.11 : Ferraillages des appuis.

Appuis Coef M(KNm) µ β Ast(cm²) Amin(cm²)

A 0.3 128,97 0,070 0.964 6,74 12,00

B 0.5 214,96 0,116 0,938 11,55 12,00

A B

q = σ(L/4) × Asemelle

A B

Fig.10.10 : Schéma statique des semelles sous poteaux.
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On opte pour 4 HA 20 = 12,57 cm²

 En travée :

Travée Coef M(KNm) µ β Ast(cm²) Amin(cm²)

A-B 0.85 365.42 0,198 0,889 20,72 12,00

On opte pour 4 HA20 + 4 HA20 chapeaux = 25,13 cm²

Vérification à l’ELS :

A l’ELS, qs = σsol×Asemelle = 200×1,40 = 280 KN/ml

M0s =
୯౩୪²

଼
=
ଶ଼଴×ଷ,ସ଴ ²

଼
= 470.6 KNm

 Aux appuis :

Tableau.10.13 : des vérifications à l’ELS (aux appuis)

Appuis
Ms

(KNm)

As à

l'ELU
β1 K1 σs(Mpa) σbc(Mpa) ોഥbc obs.

A 141.18 12,57 0.931 57,46 219,27 3,82 15 vérifiée

B 235.3 12,57 0.959 107 354,90 3,32 15 vérifiée

 En travées :

Tableau.10.14 : des vérifications à l’ELS (en travées)

Ms

(KNm)

As à

l'ELU
β1 K1 σs(Mpa) σbc(Mpa) ોഥbc obs.

400,01 25,13 0.876 22,59 330,38 14,62 15 vérifiée

Tableau.10.12 : Ferraillages de la travée.
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Détermination des espacements :

En zone nodale : St = 10cm

En zone courante : St = 15cm

 Armatures transversales :

Ф = min{
୦౦

ଷହ
;
ୠ౦

ଵ଴
; Фl } == min{

଺଴

ଷହ
;
ସ଴

ଵ଴
; 20 }

Soit At = 2 cadres T8 ⇒ At = 2.01cm²

Vérification au cisaillement :

τu =
୚౫

ୠୢ
min{0.15

ƒౙమఴ

γౘ
; 4MPa} = min{2.5 ; 4Mpa} = 2.5MPa

Vu =
୯୐

ଶ
=
ଶଽ଻,଼×ଷ,ସ଴

ଶ
= 506,26KN

τu = 2.30Mpa ⇒ condition vérifiée

Ferraillage de la semelle :

As =
୒౫(୅ିୟ)

଼ୢ౗஢౩౪
=
ଵଵଷ଻,ଷ଼×ଵ଴଴଴×(ଵସ଴ିସ଴)

଼×ଶହ×ଷସ଼଴଴
= 16,34 cm²

Soit 10HA16 ⇒ As =20.11cm²(e = 10cm) ⇒ Ar = As/4 = 20,11 /4 = 5,02 cm² soit 7HA10 (Ar

= 5,50 cm²)

VII.9 Ferraillage des longrines :

Les longrines ont pour rôle : rigidifier l’infrastructure et empêcher les semelles de se

déplacer.

Elles seront calculées pour résister à la traction sous l’effet d’une force égale à :

F =
୒

α
≥ 20KN

N : valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appui

solidarisés.

α : coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée.

La catégorie du site est : S3 ⇒ α = 12 (RPA 2003)

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines, toujours selon le RPA,

(25×30) cm² pour les sites S2 et S3

F =
ଵଵଷ଻,ଷ଼

ଵଶ
= 94,78 KN

As =
ଽସ,଻଼×ଵ଴య

ଷସ଼×ଵ଴଴
= 2,72 cm²
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30cm

25cmFig.10.11 : Ferraillage des longrines.

Amin = 0.6%bh = 0.006×25×30 = 4.5 cm²

Soit 4HA12 ⇒ As = 4.52 cm².

a) Armatures transversales :

Ф = min{h/35 ; Фl ; b/10}

On prend Ф = 8mm

Soit un cadre T8 ⇒ At = 1.01 cm²

L’espacement des cadres doit être : e ≤ min {20cm ; 15Фt} ; soit e = 15cm

4HA12Cad T8
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VIII.1 Introduction

Afin de relier l’infrastructure à la superstructure dans le sol, il est nécessaire de prévoir

un voile périphérique qui reprendra les charges verticales et horizontales provenant du séisme

et des poussées des terres.

Le voile périphérique assure un chaînage de la structure et forme un caisson rigide et

indéformable, il permet de remplir les fonctions suivantes :

 Limiter les déplacements horizontaux relatifs aux fondations ;

 Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure.

VIII.2 Pré dimensionnement du voile périphérique

L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour le voile périphérique

est de 15 cm.

On opte pour une épaisseur de 20cm.

VIII.3 Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol

Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol sont données par le manuscrit de

M. BELAZOUGUI « calcul des ouvrages en béton armé » (en page 239)

 Poids volumique du sol : =ߛ 17 KN/݉ 3

 Angle de frottement interne : ߮ = 35°

 Cohésion : C = 0

 Charge d’exploitation éventuelle : =ݍ 10 KN/݉ 2

 Contrainte admissible du sol : ഥ࣌ =࢒࢙࢕ ૛ܛܚ܉܊

 Hauteur du voile H= 3,23 m.

VIII.4 Détermination des sollicitations

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont :

σh : Contrainte horizontale

σv : Contrainte verticale

ોܐ = ܞો.܉۹

Avec :

Ka : coefficient de poussée des terres au repos.

܉۹ = ઺ܛܗ܋
φ૛ܛܗ܋઺૛ିܛܗ܋઺ିඥܛܗ܋

φ૛ܛܗ܋઺૛ିܛܗ܋઺ାඥܛܗ܋
= 0.27
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β = 0 : Pour un sol horizontal

Donc :

=܉۹ ૛ቀ܏ܜ
ૈ

૝
−
૎

૛
ቁ= ૙.૛ૠ

VIII.5 Calcul à l’ELU :

Calcul des contraintes

ોܐ= Ka x ોܞ = K0 (1.35 ઻.ܐ+ 1.5q)

Pour :

­ H = 0 m → ોܐ૚= 0.27 (1.5 × 10) = 4.05 KN/m2

­ H = 3,23 m → ોܐ૛ = 0.27 (1.35 ×17 × 3,23 + 1.5 × 10) = 24,06 KN/m2

­

VIII.6 Calcul à l ’ELS :
ોܐ= Ka x ોܞ= K0 ( ઻.ܐ+ q)

Pour :

­ H = 0 →       ોܐ૚ୀ 0.27 ×10 = 2.7 KN/m2

­ H = 3,23 m → ોܐ૛ୀ (17 × 3,23+ 10) 0.27 = 17,52 KN/m2

­

 Diagramme des contraintes

hߪ = 24,06 KN/m3

=hߪ 4.05 KN/m3 =hߪ 2.7 KN/m3

hߪ = 17,52 KN/m3

Figure VIII.1: Diagramme des
contraintes

horizontales à l’ELU

Figure VIII.2: Diagramme des contraintes

horizontales à l’ELS
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VII.7.Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m

­ ELU :

q୳ =
ଷσ೓మା ఙ೓భ

ସ
x 1ml =

ଷ୶ଶସ,଴଺ା ସ.଴ହ

ସ
x 1ml = 19,05 KN/ml

­ ELS :

qୱ=
ଷσ೓మା ఙ೓భ

ସ
x 1ml =

ଷ୶ଵ଻,ହଶାଶ.଻

ସ
x 1ml = 13,81 KN/ml

VIII.8.Calcul du moment sollicitant

1) Méthode de calcul

Le voile périphérique sera considéré comme un ensemble de dalles continues encastrées

sur 4 cotés au niveau des nervures et des poteaux.

2) Détermination des moments

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux

encastrés sur 4 appuis.

Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un encastrement

partiel et pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés par des

coefficients suivants :

 Moment en travée

­ 0.75 (sens XX)
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­ 0.75 (sens YY)

 Moment d’encastrement sur les grands cotés

­ 0.5 (Appui de rive)

­ 0.5 (Autre appuis)

3) Identification des panneaux

lx = 3,23 m et ly = 4,40 m

࣋ =
ܠܔ

ܡܔ
=

૜,૛૜

૝,૝૙
= ૙,ૠ૜૝ > 0.4 → La dalle travaille dans les deux sens

4) Correction des moments

A) ELU :

࣋ = ૙.ૠ૜ → ൜
௫ߤ = 0.0646
௬ߤ = 0.479

�

M଴୶ = μ
୶

. q୳. l୶
ଶ = 0.0646 × 19,05 × (3,23)2 = 12,83 KN. m

M଴୷ = μ
୷

. M଴୶ = 0.479 × 12,83 = 6,14 KN.m

 Sens X-X :

­ Aux appuis : Mୟ = 0.5M଴୶ = 0.5 x 12,83 = 6,42 KN.m

­ En travée : M୲= 0.75M଴୶ = 0.75 x 12,83 = 9,62 KN.m

 Sens Y-Y y

­ Aux appuis : Mୟ = 0.5M଴ଢ଼ = 0.5 x 6,14= 3,07 KN.m

­ En travées : M୲= 0.75M଴୷ = 0.75 x6,14 = 4,60 KN.m

B) ELS :

࣋ = ૙.ૡ૛૟ → ൜
௫ߤ = 0.0708
௬ߤ = 0.620

�

M଴୶ = μ
୶

. q୳. l୶
ଶ = 0.0708 × 13,81 × (3,23)2 = 10,20 KN. m

M଴୷ = μ
୷

. M଴୶ = 0.620 × 10,20 = 6,32 KN.m

 Sens X-X :

­ Aux appuis : Mୟ = 0.5M଴୶ = 0.5 x 10,20 = 5,1 KN.m

­ En travée : M୲= 0.75M଴୶ = 0.75 x 10,20 = 7,65 KN.m

 Sens Y-Y :

­ Aux appuis : Mୟ = 0.5M଴ଢ଼ = 0.5 x 6,32 =3,16 KN.m

­ En travées : M୲= 0.75M଴୶ = 0.75 x 6,32 = 4,74 KN.m
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VIII.9 Ferraillage à l’E.L.U

Le ferraillage se fera pour une bande de 1ml

1) Calcul des sections d’armatures

2) Tableau VIII.1: Ferraillage du voile périphérique

Sens zone
Mu

(KN.m)
u l section 

A

(cm2)

Amin

(cm2)
Aadoptée(cm2)

st

(cm)

X-X
Appuis 6,42 0.016 0.392 SSA 0.992 1,09 2 5HA10 = 3,93 20

Travée 9,62 0.024 0.392 SSA 0.988 1,64 2 5HA10 = 3,93 20

Y-Y
Appuis 3,07 0.008 0.392 SSA 0.996 0,52 2 5HA10 = 3,93 20

travée 4,60 0.010 0.392 SSA 0.995 0,78 2 5HA10 = 3,93 20

VIII.10 Recommandations du RPA 99 version 2003 (Art 10.1.2) :

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

­ Les armatures sont constituées de deux nappes

­ Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10℅B dans les deux sens (horizontal

et vertical)

­ 2201000.001hb0.001A  2cm

Les deux nappes sont reliées par quatre (4) épingles par mettre carrée (m2) de HA8.

VIII.11 Vérification à l’ELS

­ Vérification des contraintes

Le voile périphérique étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles

d = 17 cm

b = 100 cm
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Constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors :

 Dans les aciers :

࢙࢚࣌ ≤ ഥ࢙࢚࣌ = ࢓ ൜࢔࢏
૛

૜
૛ૡൠࢉࢌ૚૚૙ඥŋ;ࢋࢌ

Avec :

ŋ =1.6

ത௦௧ߪ = ݉ ݅݊ ൜
2

3
400; 110ඥ1,6 × 2.1ൠ= ૛૙૚.૟૜ۻ ܉۾

 Dans le béton :

≥௕௖ߪ ത௕௖ߪ = 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

Avec :

Kβ
d.b

A100.
ρ s 

k
s

b

σ
σ 

Avec :

s

s
s

A.d.β

M
σ 

Tableau VIII.2 : Vérification des contraintes à l’ELS

sen

s
zone

As

(cm²

)

Ms

(KN.m

)

ૉ૚ ઺૚ ۹૚

ો܁

(MPa)

ોഥܛ

(MPa)

ો܊

(MPa

)

ોഥ܊

(MPa

)

observatio

n

X-

X

appui

s
3,93 5,1

0.23

1

0.92

3

49,9

3
82,70

201.6

3
1,65 15 CV

travée 3,93 7,65
0.23

1

0.92

3

49,9

3

124,0

5

201.6

3
2,48 15 CV

Y-

Y

appui

s
3,93 3,16

0.23

1

0.92

3

49,9

3
51,24

201.6

3
1,026 15 CV

travée 3,93 4,74
0.23

1

0.92

3

49,9

3
76,86

201.6

3
1,54 15 CV

Les deux conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la

flèche.
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Conclusion

- L’épaisseur du voile périphérique est de 20 cm.

- Le calcul du voile périphérique est fait pour une bande de 1 m.

- Le ferraillage du voile périphérique est comme suit :

 Sens X-X

- En travée : 5HA10 avec un espacement de 20 cm.

- Aux appuis : 5HA10 avec un espacement de 20 cm.

 Sens Y-Y

- En travée : 5HA10 avec un espacement de 20 cm.

- Aux appuis : 5HA10 avec un espacement de 20 cm.



CONCLUSION GENERALE

Ce projet, fut tout d’abord une très bonne expérience avant le début de la vie

professionnelle.

En effet, celui-ci nous a permis de progresser dans la métrise des méthodes de travail d’un

ingénieur et de s’approfondir dans de multiples notions et règlement du génie civil tels que le

Règlement Parasismique Algérien, le BAEL et les divers Documents Techniques

Règlementaires ainsi que leurs applications.

Il nous a également permis de comprendre et d’apprendre l’utilisation de quelques logiciels

(ETABS, AOUTOCAD, SOCOTEC…).

Même si le travail effectué lors de ce projet de fin d’études n'a pas, dans l'absolu, répondu

à toutes les questions que nous nous sommes posés, il nous a néanmoins permis de sentir la

responsabilité d’un ingénieur en Génie Civil et donc se donner à fond pour assumer cette

responsabilité.

Espérons que ce modeste travail va être d’une grande aide pour les prochaines promotions

car c'est par le partage des connaissances qu'on avance au mieux dans la vie professionnelle.
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