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NOTATIONS

A’, Aser : Section d'aciers comprimés et section d'aciers à l'ELS respectivement.

At : Section d'un cours d'armature transversal.

A : Coefficient d’accélération de zone.

a : Epaisseur.

α : Coefficient de la fibre neutre

B : Aire d'une section de béton.

Br : Section réduite.

B, b : la largeur (m).

C T : coefficient fonction du système de contreventement et du type de remplissage

Cu : La cohésion du sol (KN/m2).

D : Diamètre, dalle

D : Facteur d’amplification dynamique moyen.

ELS : Etat limite de service.

ELU: Etat limite ultime.

E : Module d'élasticité longitudinale, séisme.

Ei : Module d'élasticité instantanée.

Es : Module d'élasticité de l'acier.

cd E,E : Sont les modules de déformation.

eV : épaisseur du voile.

F : Force ou action générale.

fc28 : Résistance caractéristique à la compression donnée en (MPa).

ft28 : Résistance caractéristique à la traction donnée en (MPa).

fji : la flèche correspondant à j.

fgi : la flèche correspondant à g.



fqi : la flèche correspondant à q.

fgv : la flèche correspondant à v.

Δft : la flèche totale.

Δft adm : la flèche admissible.

F : Cœfficient de sécurité = 1.5

G : Action permanente.

H : hauteur, la hauteur d’ancrage d’une fondation (m).

ht : hauteur totale du plancher.

h0 : épaisseur de la dalle de compression.

he : hauteur libre d’étage.

I   : Moment d'inertie (m4).

Iji : Moment d’inertie correspondant à j.

Igi : Moment d’inertie correspondant à g.

Iqi : Moment d’inertie correspondant à q.

Igv : Moment d’inertie correspondant à v.

Q : Charge variable.

Q : Facteur de qualité.

qu : charge ultime.

qs : charge de service. .

L : Longueur ou portée.

Lmax : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs (m).

Lx = distance entre nus de poutrelles.

Ly = distance entre axes d’appuis des poutrelles principales.

l’ : longueur fictive.

'
gl et '

dl : Longueurs fictives à gauche et à droite respectivement.

M : Moment en général.



Ma : Moment sur appui.

Mu : Moment de calcul ultime.

Mser : Moment de calcul de service.

Mt : Moment en travée.

M0 : moment isostatique.

iM : Moment à l’appui i

Mg et Md : Moment à gauche et à droite pris avec leurs signes.

Mj : Moment correspondant à j.

Mg : Moment correspondant à g.

Mq : Moment correspondant à q.

Ns : Effort normal de service.

Nu : Effort normal ultime

N : Effort normale du aux charges verticales.

n : est le nombre de marches sur la volée, Coefficient d’équivalence.

NTot : Poids total  transmis par la superstructure (KN).

P : Charge concentrée appliquée (ELS ou ELU).

gP et dP : Charges uniformes à gauche et à droite respectivement.

R : coefficient de comportement global.

S : Section, surface

Sr : surface du radier (m2).

St : Espacement des armatures.

T : Effort tranchant.

T2: période caractéristique, associé à la catégorie du site.

V : Effort tranchant.

W: poids propre de la structure.

W Qi : Charges d’exploitation.



W Gi : poids du aux charges permanentes et à celles d’équipement fixes éventuels.

X, Y et Z : Coordonnées en général.

Y : Ordonnée de la fibre neutre.

Z : Coordonnée, bras de levier

Z : profondeur au-dessous de la fondation (m).

b0 : Epaisseur brute de l'arme d'une section, largeur de la nervure

d : Hauteur utile.

e : Excentricité, épaisseur.

f : Flèche.

fbu : Contrainte de compression du béton à l’E.L.U.R

fe : Limite d'élasticité.

cjf : Résistance caractéristique à la compression à « j » jours exprimée en (MPa).

tjf : Résistance caractéristique à la traction à « j » jours exprimée en (MPa).

ht : hauteur total du radier (m).

h N : hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

σb : Contrainte de compression du béton.

σs : Contrainte de compression dans l'acier

υ : Coefficient de poison

σ : Contrainte normale.

σj : Contrainte correspondant à j.

σg : Contrainte correspondant à g.

σq : Contrainte correspondant à q.

γw: Poids volumique de l’eau (t/m3).

γb : coefficient de sécurité.

γs : coefficient de sécurité.



 : Angle de frottement interne du sol (degrés).

σadm : Contrainte admissible au niveau de la fondation (bars).

q : chargement KN/ml..

ultim : Valeur de cisaillement limite donné par le BAEL (MPa).

u : Contrainte de cisaillement (MPa).

 : Facteur d’amortissement.

 : Coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation.

μl : Moment réduit limite.

μu : Moment ultime réduit.

λi : Coefficient instantané.

λv : Coefficient différé.
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INTRODUCTION

GENERAL



Introduction générale

Nous autant que futur ingénieurs en génie civil, serons appeler a nous occupé de la

conception, la réalisation, l’exploitation et la réhabilitation des ouvrages de constructions, tout en

assurons la sécurité des occupant, car comme nous le savon le séisme est une menace à grande échelle

qui fait des dégâts matériels et des pertes humaines considérables, quasiment impossible à prédire, on

a une seule option c’est de construire parasismique.

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligatoire dans l’acte de bâtir.

Cette étude vise à mettre en application les connaissances acquises tout le long de notre parcoure

universitaire.

Le présent travail consiste en une étude d’un bâtiment en R+7 implanté à sidi-aich qui est à

usage d’habitation, contreventé par un système mixte (voiles-portiques) avec justification de

l’interaction vis-à-vis des efforts verticaux et horizontaux, sur le comportement de la structure.

Pour cela, nous allons suivre les démarches décrites sur le plan de travail qui est le suivant :

- Le premier chapitre, qui est consacré pour les généralités.

- Le deuxième chapitre, pour le pré dimensionnement des éléments structuraux de la structure.

- Le troisième chapitre, pour le calcul des éléments non structuraux.

- Le quatrième chapitre, pour l’étude dynamique.

- Le cinquième chapitre, pour le calcul des éléments structuraux.

- Le dernier chapitre, pour l’étude de l’infrastructure, et on termine par une conclusion générale qui

synthétise notre travail.
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I. Introduction :

Dans le premier chapitre on va présenter l’ouvrage à étudier et donner sa description structurale et
architecturale.
On va donner les caractéristiques des matériaux à savoir le béton et l’acier, une définition des états
limites et les combinaisons d’action.

I.1) Description de l’ouvrage

I.1.1) situation :

Le projet qui fait l’objet de notre étude est un bâtiment R+7 destiné à l’usage d’habitation.

Le projet est situé à SIDI_AICH.

I.1.2) Description architecturale :
Les dimensions du bâtiment sont :

– La hauteur totale ………………………….. 25.08m

LE RDC et les étages1.2.3.4 et 5 :

 La largeur ……………………………….. 13.60 m

 La longueur …………………………..... 24.40 m

 La hauteur des étages... ……………….... 3.06 m

– La hauteur du rez-de-chaussée……………3.06 m

Pour les étages 6 et 7 on a :

 La largeur………………………………... 13.60 m

 La longueur……………………………….25.60 m

 La hauteur………………………………. 3.06 m

I.1.3) Description structurale
Ossature :

Vu la hauteur de notre ouvrage, et d’après le RPA99/V2003 (article 3.4.A.1.a), tout ouvrage

dépassant les 14m de hauteur doit être constitué de portiques et voiles en béton armé

(contreventement mixte) avec justification d’interaction voiles –portiques, ou avec voiles porteurs

(entièrement contreventé par voiles).

Les planchers :

Les planchers utilisés sont de type corps creux (hourdis) avec une dalle de compression en béton

armé, transmettant les charges horizontales aux éléments verticaux, tout en assurant la compatibilité

des déformations.

L’acrotère :

C’est un élément en béton armé ; contournant le bâtiment encastré au niveau du plancher

terrasse.

Les escaliers :

Les escaliers sont des éléments secondaires permettant le passage d’un niveau à un autre, ils

seront réalisés en béton armé coulé sur place avec deux volées.

La maçonnerie :

– Les murs extérieurs et les murs de séparation entre les appartements sont en doubles parois de

briques creuses, avec une lame d’aire de 5 cm.

– Les murs de séparation intérieur seront en une seule paroi en brique creuse de 10 cm

d’épaisseur.

Enduit :

Protéger les surfaces des intempéries, les rendre planes.
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La composition générale des enduits est :

 Le gobetis : première couche de mortier, Se fait quand la maçonnerie est bien

sèche.

 Le corps d'enduit.

 la couche de finition.

L’ascenseur :

C’est un élément mécanique, il sert à faire monter et descendre les usagers à travers les différents

étages du bâtiment sans utiliser les escaliers

I.2) Rapport du sol :

 Le sol de notre site est constitué de limons très graveleux.

 Les tassements sont négligeables.

 L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 en vertu du RPA 99 version 2003.

 La contrainte admissible du sol  = 1,8 bars. (Annexe IV)

 L’emploi de fondations superficielles, semelles ou radier général.

I. 3) Caractéristiques des matériaux

I.3.1) Béton :
Le béton est un matériau qui offre les particularités suivantes :

 il est composé de matériaux abondants dans la nature et facilement disponibles directement,

comme les graviers et les sables ou indirectement comme le ciment.

 il est facile à mettre en œuvre dans un moule de forme quelconque ; où on dispose pour cela

d’un temps suffisant.

 il a des caractéristiques mécaniques intéressantes.

 il est compatible avec d’autres matériaux, spécialement l’acier.

 il a une bonne durabilité.

I.3.1.1) Composition du béton :
Il est composé de ciment, sable, gravier, eau et éventuellement des adjuvants.

Les qualités recherchées sont en général :

 la résistance mécanique à la compression simple et pour certains cas, la résistance à la

traction, la résistance aux chocs.

 la résistance aux agents agressifs tels que l’eau de mer, les eaux séléniteuses, les eaux acides,

les produits industriels.

 la maniabilité, c’est à dire la facilité de mise en œuvre.

 la déformation instantanée et différée, le retrait….

 les qualités particulières telles que la masse pour les bétons lourds, béton de protection contre

les radiations, la légèreté (bétons légers pour ouvrage d’art ou bâtiment), la faible conductivité

thermique.

 l’aspect de surface finie, la couleur (béton blanc, coloré)

 la dimension des granulations : micro-béton poutres de très petits ouvrages (maquettes) ou

bétons cyclopéens avec des cailloux de 5 à 20 cm pour les gros ouvrages (barrages).
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I.3.1.2) Dosage en ciment :
Le dosage en ciment varie suivants les caractéristiques exigées ; résistance mécaniques,

résistance aux agents chimiques (eau de mer, eaux séléniteuses) compacité.

Les valeurs usuelles pour des bétons maigres ou non armé varient de 150 à 300 kg de ciment par

mètre cube de béton mis en œuvre.

Pour le béton armé, ces valeurs sont de 350 à 400 kg/m3 et pour le béton précontraint, elles

peuvent atteindre 500 kg/m3.

La résistance d’un béton armé est sensiblement proportionnelle au dosage en ciment ;

différentes formules permettent de la calculer.

I.3.1.3) Dosage en granulat :
Le dosage en granulat est représenté par les dimensions et proportions des différentes catégories

de granulation allant du sable au gravier.

I.3.1.4) Mise en œuvre du béton :
La mise en œuvre du béton intervient de façon importante dans les qualités attendues du béton,

telles la résistance mécanique.

Cette mise en place est favorisée par :

 une bonne vibration.

 une granulométrie continue.

 des adjuvants.

Inversement la mise en œuvre est gênée par :

 une densité importante de ferraillage, surtout si la distance entre aciers est faible.

 les faibles températures.

 les importantes épaisseurs de coulage.

Il est recommandé, lors du coulage du béton, de ne pas le laisser tomber d’une hauteur

importante (plus d’un mètre) sans prendre des précautions spéciales, pour éviter la ségrégation ; c’est à

dire l’accumulation des granulations lourds au fond du moule et la montés de l’eau et de laitance en

partie supérieure, ce qui nuirait à sa compacité et à sa résistance.

I.3.1.5) Résistances du béton
a) Résistances caractéristiques à la compression :

Un béton est défini par la valeur de sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours fc28

exprimée en MPa.

Pour un nombre de jours j<28, la résistance cjf des bétons suit les lois suivantes :

 Bétons de résistance courante : 28
83.076.4

ccj f
j

j
f


 MPapourfc 4028 

 Bétons de haute résistance : 28
95.04.1

ccj f
j

j
f


 MPapourfc 4028 

Pour un nombre de jours  j ≥ 28 : cjf = 1,1 fc28

On constate que les bétons à haute résistance atteignent plus rapidement leurs valeurs

maximales que les normaux et ont moins de ressource .Au –delà de 28 jours, les résistances sont

mesurées par écrasement d’éprouvettes normalisées.

b) Résistances caractéristiques à la traction :

La résistance caractéristique à la traction ftj du béton à j jours est définie par :

0.06f+0.6=f cjtj avec cjf : résistance caractéristique à la compression à « j » jours exprimée en

(MPa).
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La formule est valable jusqu'à des valeurs de cjf < 60 MPa.

Cependant, cette loi linéaire pourrait conduire à surestimer la résistance à la traction des bétons

dont la résistance en compression est supérieure à 80 MPa. La loi est donnée par :

tjf = fcj
2/3 serait plus adaptée.

Ces résistances sont tirées à partir de certains nombres d’essai :

 Essais de rupture

 Essai de rupture par compression sous charge «instantanée» :

La résistance à la compression est mesurée par écrasement de cylindres droits de révolution

de 16 cm de diamètre et de 32 cm de hauteur, dont l'aire de la section droite est :

B = 200 cm2

Ainsi si P est la charge de rupture de l'éprouvette (MN) on a pour une éprouvette âgée de « j » jours

(MPa)P/0,02P/Bf cj  .

 Essais de rupture par traction :

La résistance à la traction est déduite d'essais effectués selon deux modes opératoires :

 flexion d'éprouvettes prismatiques non armées de côté 7,07 cm et de section 50 cm2.

 fendage diamétral d'une éprouvette cylindrique (essai dit «brésilien»).

I.3.1.6) Diagramme contraint - déformations instantanées du béton :

Le diagramme idéalisé est donné par la figure suivante:

Fig. I .1 : Diagramme contraint - déformations instantanées du béton.

Avec :















cjbcb

bbcjbc

f

f





3

333
b

2

1011025.0102

Le diagramme de calcul donné par « Fig. I .1 » comporte un arc de parabole du second degré

depuis l'origine des coordonnées et jusqu'à son sommet de coordonnées 2%b  et d'une contrainte

de compression de béton donnée par :

bcjbcbu /f85.0f  

bc

0 2 ‰ 3.5‰ εbc ‰

buf
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Le coefficient de minoration de 0,85 de la résistance du béton, et le coefficient , tiennent

compte de l'influence défavorable de la durée d'application de la charge, des conditions de bétonnage,

et d'hygrométrie.

1 : Lorsque la durée probable d'application de la combinaison d'actions considérée est supérieure

à 24 heures.

9.0 : Lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h.

85.0 : Lorsqu’elle est inférieure à 1 h.

I.3.1.7) Coefficient de poisson :

Si l est la déformation relative longitudinale et t la déformation relative transversale

l

t

i
l
t

t







 

Il est pris égal à :

0 : Pour le calcul des sollicitations ultimes (béton fissuré).

2.0 : Pour le calcul des déformations (béton non fissuré).

I.3.1.8) Modules d'élasticité :
C’est le rapport entre la contrainte appliquée et la déformation relative il n’est définissable que

dans la phase élastique où il y a proportionnalité des contraintes et déformations.

I.3.2) Aciers pour béton armé :

Les aciers sont nécessaires généralement pour reprendre les efforts de traction, pour limiter la

fissuration…

I.3.2.1) Description des différents types d'aciers :

Ces aciers généralement utilisés pour le béton armé sont classés en trois catégories :

 Barres rondes lisses.

 Barres à haute adhérence.

 Fils (Fils à Haute adhérence et fils lisses.)

 Treillis soudés.

I.3.2.2) Diagramme contraintes- déformations :

Le diagramme contraintes- déformations à considérer pour les justifications aux états limites ultimes

de résistance est conventionnellement défini par :

εs

fe /γs A allongement B

Fig. I.2 : Diagramme contraintes- déformations.

B’ Raccourcissement A’
de l’acier

σs

fe /γs
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Le diagramme contraintes- déformations se compose : d'une droite de pente GPa200Es  (module

d'élasticité), indépendante de la nuance de l'acier ; d’un palier horizontal d’ordonnée ef .

I.4) Notion des états limites:
On distingue deux états limite de calcul ;

 état limite ultime de résistance.

 état limite de service.

1.4 .1) à E.L.U:
Il consiste à l’équilibre entre les sollicitations d’action majorées et les sollicitations résistantes

calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de ruptures minorées.

a) Hypothèses de calcul :

 les sections planes avant déformation restent planes et conservent leurs dimensions

(Navier .B).

 la résistance du béton tendu est considérée comme nulle.

 il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

 Le raccourcissement relatif bc du béton est limité à 3,5 % en flexion, 2 % en compression

simple.

 L'allongement relatif es de l'acier tendu est limité conventionnellement à 10 %

1.4.2) à E.L.S :
Il consiste à l’équilibre de sollicitations d’action réelles (non majorée) et les sollicitations

résistantes calculées sans dépassement des contraintes limites.

a) Hypothèses de calcul :

 les sections planes avant déformation restent planes et conservent leurs dimensions

(Navier.B).

 la résistance du béton tendu est considérée comme nulle.

 il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques c'est-à-dire

que la contrainte est proportionnelle à la déformation :

bbb E  . Et sss E  . .

 on définit un coefficient d’équivalence entre l’acier et le béton par la relation : 15
b

s

E

E
n .

I.5) Combinaison d’action
G : charge permanente.

Q : charge d’exploitation.

W : surcharges climatiques dû au vent.

S : surcharges accidentelles dues aux séismes aux chocs.

Les différentes combinaisons a utilisés sont les suivants :

 vis-à-vis des états limites ultimes et de services :

E.L.U ……….1.35G + 1.5Q.

E.L.S ……….. G + Q.
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 Situation accidentelle : dans ce cas les combinaisons sont données par le RPA 99/V2003 à

savoir :

G+Q  E

0.8G Q

G+Q  1.2E (pour les poteaux seulement).

Étant donné que notre structure est contreventée par un système mixte alors la

combinaison G+Q  1.2E sera négligée.

I.6.Conclusion :

On peut conclure dans ce chapitre que la présentation de notre ouvrage, donner les caractéristiques des
matériaux et donner les états limites et les combinaisons de charges sont indispensable pour continuer
l’étude de notre structure.



CHAPITRE II Pré-dimensionnement des éléments

8

II.1) Introduction :
Afin d’assurer une bonne résistance de l’ensemble de la construction, Le pré-

dimensionnement des éléments de notre bâtiment se fait en respectant les recommandations en vigueur

à savoir :

 Le RPA 99

 Le CBA 93

 Le BAEL 91 REVISE 99

 DTR BC 2.2

Les éléments doivent avoir une section minimale pour reprendre les efforts sollicitant et pour cela

nous nous référons aux recommandations précédentes.

II.2) Pré-dimensionnement des éléments :

II.2.1) Les planchers :

 CORP CREUX

L’épaisseur du plancher est déterminée à partir de la condition de la flèche :

5.22

L
ht  CBA (article B.6.8.4.2.4)

Avec L : La portée maximale entre nus d’appuis dans le sens de disposition des poutrelles.

th : Hauteur totale du plancher.

cm
t

h
t

h 22.18
5.22

30440





On adopte un plancher d’une épaisseur de





ncompréssiodedalle:4cm

creuxcorpsdeépaisseurl':cm16
:20cm

t
h

Fig. II.1 : Les planchers à corps creux (16+4)

 les dalles pleines :

a. Résistance au feu

e = 7 cm pour une heure de coupe-feu.

e = 11 cm pour deux heures de coupe-feu.

b. Résistance a la flexion

Les conditions que doivent vérifier les dalles pleines selon le nombre des appuis sont les

suivantes :

16cm

4cm
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- Dalle sur un seul appui : e ≥ 
20

XL

- Dalle reposant sur deux appuis :
35

XL
≤ e ≤ 

30
XL

- Dalle reposant sur trois ou quatre appuis :
45

XL
≤ e ≤ 

40
XL

Lx : est la petite portée du panneau le plus sollicité (cas le plus défavorable).

Notre cas présente 3 types de dalle pleine :

 Dalle sur 1 appui

e ≥lx/20 avec lx =1.20m
e ≥6cm 
e≥ 11cm                      

 Dalle sur 2 appuis

lx/35 ≤e ≤lx/30 avec lx=1.30m
3.71≤e ≤4.33cm
e≥11cm

 Dalle sur 3 appuis

lx/45≤e≤lx/40 avec lx=1.30m.
2.88≤e≤3.25cm
e≥11cm

Les épaisseurs obtenus par la condition de résistance à la flexion sont très faibles, alors le pré
dimensionnement se fera suivant la condition coupe-feu, d’où on opte pour une épaisseur : e= 14 cm

LY

LX

Fig. II.2. Dalle sur 1 appui.

LY

LX

Fig.II.3. Dalle sur 2 appuis

LY

L
X

Fig.II.4. Dalle sur 3 appuis.
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II.2.2. Les poutrelles
La disposition des poutrelles se fait selon deux critères :

 La plus petite portée.

 Critère de continuité.

Elles se calculent comme une section en T. La largeur de la dalle de compression à Prendre est définie

par :













10
;

2
min

2
0 yx

llbb

Avec :Lx : représente la distance entre poutrelles (lx = 55 cm).

Ly : représente la distance entre nus d’appuis des poutres secondaires (ly = 320 cm).

cmbcmàbhàb t 10)128()6.04.0( 000 

cm65=b10+27.5×2bb0+b1×2=b 

II.2.2.1 pré-dimensionnement des poutres

Ce sont des éléments porteurs en béton armé à ligne moyenne rectiligne, dont la portée est prise

entre nus d’appuis on à deux types (poutres principales, poutres secondaires)

 Les poutres principales

Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres se fait en utilisant la condition suivante :

10
max

15
max

L
h

L


maxL : Portée maximale entre nus d’appuis.

cmhcmcmLL 5.5066.3350530535 maxmax  .

On adopte pour une section rectangulaire (b×h) = (30×40) cm²

On doit vérifier les dimensions adoptées vis-à-vis des exigences du RPA qui sont les suivantes :




















Vérifie
b

h

Vérifiecmh

Vérifiecmb

.................................433.14

.................................3040

.................................2030

(RPA 99 version 2003 Art .7.5.1)

 les poutres secondaires :

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leurs hauteurs est donnée par le critère de flèche qui est

             L/15 ≤ h ≤ L/10 
L: portée maximale entre nu d’appuis (L= 440-30=410 cm)

L =410cm  27.33cm  h  41cm.

On adopte pour une section rectangulaire (b×h) = (30×35) cm²
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On doit vérifier les dimensions adoptées vis-à-vis des exigences du RPA qui sont les suivantes :




















Vérifie
b

h

Vérifiecmh

Vérifiecmb

.................................416.14

.................................3035

.................................2030

(RPA 99 version 2003 Art .7.5.1)

II.2.3 La poutre de chainage :

D’après le RPA99 version 2003 art 9.3.3 la largeur de la poutre de chainage doit être

supérieure ou égale 2/3 de l’épaisseur de l’élément supporte. Dans notre cas la poutre sert d’appui pour

la double cloison, alors on prend b=30cm et h=30cm.

II.2.4 Les poteaux:

Le pré dimensionnement des poteaux se fait en fonction des sollicitations de calcul en
compression simple à l’ELU. Il ressort ainsi que la vérification vis-à-vis du flambement sera la plus
déterminante.
Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99 (Art 7.4.1), doivent satisfaire
les conditions suivantes pour la zone IIa :

1 1

1 1

1

1

min( ; ) 25

min( ; )
20

0, 25 4

e

b h cm

h
b h

b

h


 







 


1 1 he

:eh Hauteur libre d’étage, elle est égale à

3.06m pour tous les étages.
On adopte préalablement la section b1 × h1 des poteaux comme suit :

 50 × 50 cm2 pour (rez de chaussée et 1er étage)
 45 × 45 cm2 pour (2ème et 3ème étage)
 40 × 40 cm2 pour (4ème et 5ème étage)
 35 × 35 cm2 pour (6ème et 7ème étage)

II.2.5 Les voiles :

Ce sont des éléments de contreventement vertical mince et continu, généralement en béton armé,

servant de couverture ou d’enveloppe ayant une dimension plus petite que les deux autres qui est

l’épaisseur. L’épaisseur est donnée par les conditions du RPA99 (art 7.7.1) suivantes :

b1

h1

C
o

u
p

e
(1

-1
)

Fig.II.5. Hauteur libre d’étage.



CHAPITRE II Pré-dimensionnement des éléments

12

h

Plancher sup

Plancher inf.

Fig. II.6. Coupe verticale d’un voile

a

- 
20

eh
a pour les voiles simples

- a ≥ 15cm

-  L ≥ 4a 

he : hauteur libre d’étage.

L : largeur du voile.

a : épaisseur du voile.

Dans notre cas on a la même hauteur d’étages
Donc :

- he = 306-20 = 286 cm

cmaa 3.14
20

286


On opte pour des voiles d’épaisseur : a = 15 cm.

Voile de la cage d’ascenseur : Comme ce voile n’intervient pas dans le contreventement, son

épaisseur sera égale à 15cm qui est l’épaisseur minimale exigée par le RPA 99/2003.

II.2.6 L’acrotère :

C’est un élément en béton armé, encastré au niveau du plancher terrasse et ayant pour rôle
d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher terrasse. Ses
dimensions sont mentionnées sur les plans d’architecture à savoir : sa hauteur cmH 60 .

 Evaluation des charges :

ܵ= 10 × 60 +
ଷ×ଵ଴

ଶ
+ 7 × 10 = 0.0685݉

10cm
 Charge Permanente

- Poids propre 3cm

SG b   7cm

mlKNG /713.1 60cm
- Enduit de ciment

Enduit extérieur :( e=1.5cm)

G1 = gc h e . 10cm

G1= 0.18KN/ml.
Enduit intérieur : (e=2cm)
G2 = gc h e

G2 = 0.24KN/ml.
Fig .II.7. Dimension de l’acrotère

GT = 2.13KN/ml.
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 La surcharge d’exploitation
Q = 1 KN/ml

II.2.7 Les escaliers
II.2.7.1 Terminologie :
 La marche est la partie horizontale, là où l’on marche.
 La contremarche est la partie verticale, contre la marche.
 L’emmarchement est la longueur utile de chaque marche.
 Le giron est la largeur de la marche prise sur la ligne de foulée, cette dernière est tracée à

0.5m de la ligne de jour.
 La paillasse supporte les marches et contremarches.
 est l’inclinaison de la paillasse par rapport à l’horizontale.
 Un ensemble de marches de palier à palier est une volée.

II.2.7.2.Type d’escaliers :

On distingue dans notre projet un seul type d’escalier :
Escaliers à deux volées et au quartier tournant du RDC jusqu’au dernier étage.

 Pré dimensionnement des escaliers :

Pour qu’un escalier garantie sa fonction dans les meilleures conditions de confort, on doit vérifier les

conditions suivantes :

 la hauteur « h » des contremarches se situe entre 14 et 18 cm ;

 la largeur « g » se situe entre 25 et 32 cm.

 La formule empirique de BLONDEL : 60 ≤ 2h + g  ≤ 65cm

݃ =
଴ܮ

݊− 1
, ℎ =

ܪ

݊
H: hauteur du vole

:଴ܮ ݈݊݋ ݑ݃ ݆݋ݎ݌�ݎݑ݁ é�݀ݐ݁ �݈݁ܽ ݈݋ݒ� é݁

n- 1:Nombre de marche

L : longueur de la volée

n : nombre de contre marche.

Pour pouvoir étudier ce type d’escalier on le partage en 2 volées :

 Première volée :

Elle se calcule comme une console encastrée dans la poutre brisée comme l’indique la figure

suivante :
1.35m

3.10m

Fig. II.8. Schéma statique de la 1ere volée
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 Epaisseur de la paillasse

e ≥(lx/20)=(135/20)=6.75cm

e ≥11 cm  ………………………. Pour deux heures de coupe-feu. 

On prend e = 14 cm.

 Calcul de nombre de marche et de contre marche

On a L0= 3.1 m; H=1.87 m.

64n2- (64+2H+L0) n +2H=064n2-(64+2×187+310) n+2×187=0

64n2-748n+374=0

En résolvant la dernière équation en obtient : Le nombre de contre marche est : n=11

Le nombre de marche est : n-1=10

 Calcul de giron(g) et la hauteur de contre marche(g)

n

H
h

n

L
g

0

0

1






 Vérification de la loi de BLONDEL :

 60 ≤ 2ℎ + �݃ ��≤ 65ܿ݉ �Þ 60 ≤ 2 ∗ 17 + 31 ≤ 65 Þ … … … ….. (Vérifié).

 Deuxième volée :

Calcul du nombre de marche et de contre marche :

଴ܮ� = 1.8�݉ ܪ�; = 1.19݉ .

64݊ଶ− (64 + ܪ2 + +�݊�(଴ܮ ܪ2 = 0Þ64݊ଶ− (64 + 2 × 119 + 1.8)݊+ 2 × 119 = 0

64݊ଶ− 440݊+ 238 = 0

En résolvant la dernière équation en obtient : Le nombre de contre marche est : ࢔ = ૠ

Le nombre de marche est : −࢔ ૚ = ૟

cmg

cmh

31
10

310

17
11

187




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 Calcul de giron(g) et la hauteur d’une contre marche

݃ =
௅బ

௡ିଵ
Þ�݃ =

ଵ଼଴

଺
Þ�݃ = 30ܿ݉

ℎ =
ு

௡
Þ ℎ =

ଵଵଽ

଻
Þ ℎ = 17ܿ݉

Þ��݃ = 30ܿ݉ �ℎݐ݁� = 17ܿ݉

 Epaisseur de la paillasse

La langueur développée est : L = L୴ + L୮

Avec : 1.5m 1.8m 1.3m

௩ܮ : Longueur de la volée

௣ܮ : Longueur du palier

=ܮ ௣ܮ + ඥܮ଴
ଶ + ଴ܪ

ଶ =ܮ 2.6 + √1.8² + 1.19² = 3.75݉

ܮ

30
≤ ݁≤

ܮ

20
Þ

375

30
≤ ݁≤

375

20
Þ 12.5ܿ݉ ≤ ݁≤ 18.75ܿ݉ �

݁≥ 11ܿ݉ ………….. Pour deux heures de coupe-feu.

On prend =ࢋ ૚૝࢓ࢉ

 Vérification de la loi de BLONDEL

60 ≤ 2ℎ + �݃ ��≤ 65ܿ݉ �Þ 60 ≤ 2 ∗ 17 + 30 ≤ 65 Þ 60�ܿ݉ ≤ 64 ≤ 65�ܿ݉ … ݒ݁ ݎ݅ ݂݅ é݁

II.3. Evaluation des différentes charges

Dans le but d’avoir une estimation des charges que notre structure est amenée à reprendre ; une
évaluation de ces charges et surcharges est faite en se référant au DTR B.C. 2.2.

II.3.1 Evaluation des charges et surcharges sur les planchers

Tableau. II.1.évaluation des charges de Plancher terrasse (inaccessible) :

Désignations poids (KN/m2)

Gravillons d’étanchéité (4 cm) 0.8

Étanchéité multicouches (2cm) 0.12

Forme de pente (10cm) 2.2

Isolation thermique (4cm) 0.16

Plancher à corps creux (16+4) 2.85

Enduit de ciment (1.5cm) 0. 27

Charges permanente totale Gpt = 6.40

La charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse inaccessible est estimée à :
Q=1.00KN/m2(DTRB.C.2.2)

Fig. II.9.Schéma statique de la 2eme volée
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Tableau. II.2.évaluation des charges de Terrasse accessible à corps creux :

Désignations poids (KN/m2)

Revêtement en carrelage (2cm) 0.40
Mortier de pose (2cm) 0.44
Lit de sable 0.36
Étanchéité multicouches (2cm) 0.12
Forme de pente 2.2
Isolation thermique 0.16
Poids du plancher 2.85
Enduit de ciment (1,5cm) 0.27
Charges permanents totale Gpt = 6.80

La charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse accessible est estimée à :
Q=1.5KN/m2(DTRB.C.2.2)

Tableau. II.3.évaluation des charges des étages courant :

Désignations poids (KN/m2)

Plancher à corps creux (16+4) 2.85
Sable fin (2 cm) 0.36
Mortier de pose (2 cm) 0.40
Carrelage (2cm) 0.44
Enduit de ciment (1.5 cm) 0.27
Cloison de répartition (10cm) 0.90
Charges permanents totale Gpt = 5.22

La charge d’exploitation à prendre : Q=1.5KN/m2

Tableau. II.4.évaluation des charges des Dalles pleine :

Désignation poids (KN/m2)

Dalle pleine (14cm) 3.5
Sable fin (2 cm) 0.36
Carrelage (2 cm) 0.44
Mortier de pose 0.40
Enduit de ciment (1.5 cm) 0.27
Charges permanents totale Gd = 4.97

La charge d’exploitation à prendre : Q=3.5KN/m2 (balcons)

Tableau. II.5.évaluation des charges des Murs extérieurs et séparation entre appartements :

Désignation poids (KN/m2)

Enduit en ciment (1.5cm) 0.27
Brique creuses (15) 1.3
Brique creuses (10) 0.9
Enduit de plâtre (2cm) 0.2
Charges permanents totale Gd =2.67
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Tableau. II.6.évaluation des charges des Murs intérieurs :

Désignation poids (KN/m2)

Enduit en ciment (1.5cm) 0.27
Brique creuses (10) 0.9
Enduit de plâtre (2cm) 0.2
Charges permanents totale Gd =1.37

Les escaliers :

Tableau. II.7.évaluation des charges de Palier :

Désignation poids (KN/ml)

Dalle BA (14 cm) 3.5
Sable fin (2 cm) 0.36
Carrelage (2 cm) 0.44
Mortier de pose 0.40
Enduit de ciment (1.5 cm) 0.27
Charges permanents totale Gd = 4.97

Q=2.5kn/m2

Tableau. II.8.évaluation des charges de Volée :

Désignations poids (KN/ml)

Poids propre de la paillasse (14cm) 4.08

Poids propre du contre marche (17cm) 2.12
Mortier de pose horizontal (2cm) 0.44
Carrelage horizontal (2cm) 0.40
Carrelage vertical (2cm) 0.22
Mortier de pose vertical (2cm) 0.24
Poids de Gard corps 0.10
Enduit de ciment (1,5cm) 0.27
Charges permanents totale Gpt = 7.91

Q=2.5KN/m2(DTRB.C.2.2)

II.4 Descente de charges :

La descente de charge est le chemin suivi par les différentes actions (charges et

Surcharges) du niveau le plus haut de la structure jusqu’au niveau le plus bas avant sa

Transmission au sol, on effectuera la descente de charges pour le poteau le plus sollicité et qui

a souvent la plus grande surface afférente.
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 Calcul des charges revenantes au poteau (p1)

 Plancher terrasse inaccessible

La surface afférente:

S=S1+ S2+ S3+ S4=18.83m2

Gti=6.40KN/ m2; Qti=1 KN/ m2

Gti=6.40*18.43=120.51 KN

Qti=1*18.83=18.83KN

 Plancher étage courant

La surface afférente :

S=S1+ S2+ S3+ S4=18.83 m2

Gec=5.22KN/ m2; Qec=1.5 KN/ m2

Gec=5.22*18.83=98.29 KN

Qec=1.5*18.83=28.24 KN

 Poids des poutres

Ppp=0.30*0.4*5.02*25=15.06 KN

Pps=0.3*0.35*3.75*25=9.84 KN

 Poids des poteaux

R.D.C,1er étage : section des poteaux (50 50) cm2

P1=0.5*0.5*3.06*25=19.12 KN

2eme, 3eme étage : section des poteaux (45 45) cm2

P=0.45*0.45*3.06*25=15.49 KN

4eme ,5eme étage : section des poteaux (40 40) cm2

P=0.4*0.4*3.06*25=12.24 KN

6eme, 7eme étage: section des poteaux (35 35) cm2

P=0.35*0.35*3.06*25=9.37 KN

S1 S2

S3 S4

1.80m 1.90m

2.52m

2.5m

PP

PS

S1 S2

S3 S4

1.80 m 1.90m

2.52m

2.5m

PP

PS



CHAPITRE II Pré-dimensionnement des éléments

19

 La loi de dégression (DTR)

Etant donné que nous avons plus de 5 niveaux ; nous appliquons la loi de dégression

des charges.

La loi de dégression ne s’applique pas pour les planchers à usage commercial et bureau les

charges vont se sommer avec leurs valeurs réelles (sans coefficients).

Enoncé de la loi de dégression

Dans notre cas les surcharges d’exploitation sont égales.

QQQQ  7.....21 (Étages à usage d’habitation), et soit

0Q la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.

Donc la loi de dégression sera comme suit : DTR B.C 2.2 (6.3)

Niveau 0 : Q0

Niveau 1 : QQ0 

Niveau 2 : Q9.0QQ0 

Niveau 3 : Q0.8Q0.9QQ0 

Niveau 4 : Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 5 : Q6.0Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 6 : Q5.0Q6.0Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 7 : surcharge étage 6+ Q5.0  4.00m
Fig. II.10 : Schéma statique de
la décente de charge

N0

N1

N6

N7

asc

Fig. II.11 : Schéma de la disposition des poutrelles

5
.3

5
m

5
.3

m

4.11m 4.4m 4m 3.5m 4.1m 4m

P2P1

ec
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Tableau. II.9 : les charges revenant au poteau 1

Niveaux Eléments G (KN) Gt (KN) Qt (KN)

N0

Plancher terrasse inaccessible
Poteau
Poutres

120.51
9.37

24.90
154.78 18.83

N1

N0

Plancher étage courant
Poutres
Poteau

154.78
98.29
24.90
9.37

287.34
47.07

N2

N1

Plancher courant
Poutres
Poteau

287.34
98.29
24.90
12.24

422.77 72.48

N3

N2

Plancher courant
Poutres
Poteau

422.77
98.29
24.90
12.24

558.2 95.07

N4

N3

Plancher courant
Poutres
Poteau

558.2
98.29
24.90
15.49

696.88 114.84

N5

N4

Plancher courant
Poutres
Poteau

696.88
98.29
24.90
15.49

835.56 131.79

N6

N5

Plancher courant
Poutres
Poteau

835.56
98.29
24.90
19.12

977.87 145.91

N7

N6

Plancher courant
Poutres
Poteau

977.87
98.29
24.90
19.12

1120.76 160.03
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 Calcul des charges revenantes au poteau (p2) :

 Plancher terrasse inaccessible

La surface afférente :

S=S1+ S2+ S3+ S4=19.56m2

Gti=6.40KN/ m2; Qti=1 KN/ m2

Gti=6.40*19.56=137.72 KN

Qti=1*19.56=19.56KN

 Plancher étage courant

La surface afférente :
S=S1+ S2+ S3+ S4=19.56 m2

Gec=5.22KN/ m2; Qec=1.5 KN/ m2

Gec=5.22*19.56=102.12 KN

Qec=1.5*19.56=29.34 KN

 Plancher 1er étage :

La surface afférente

S= S1+ S2=9.28 m2

Gec=5.22KN/ m2; Qec=1.5 KN/ m2
2.52m

Gec=5.22*9.28=48.44 KN

Qec=1.5*9.28=13.92KN

2.50m

1.85m

S1 S2

S3 S4

2.05m 1.85m

2.52m

2.5m

PP

PS

S1

S2

S1 S2

S3 S4

2.05m 1.85m

2.52m

2.5m

PP

PS
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Tableau II.10 : les charges revenant au poteau 2

Niveaux Eléments G (KN) Gt (KN) Qt (KN)

N0

Plancher terrasse
inaccessible
Poteau
Poutres

137.72
9.37

25.42
172.51 21.52

N1

N0

Plancher étage
courant
Poutres
Poteau

172.51
102.12
25.42
9.37

309.42
50.86

N2

N1

Plancher courant
Poutres
Poteau

309.42
102.12
25.42
12.24

449.2 77.26

N3

N2

Plancher courant
Poutres
Poteau

449.2
102.12
25.42
12.24

588.98 100.73

N4

N3

Plancher courant
Poutres
Poteau

588.98
102.12
25.42
15.49

732.01 121.26

N5

N4

Plancher courant
Poutres
Poteau

732.01
102.12
25.42
15.49

875.04 138.87

N6

N5

Plancher courant
Poutres
Poteau

875.04
102.12
25.42
19.12

1021.7 153.54

N7

N6

Plancher courant
Poutres
Poteau

1021.7
48.44
20.24
19.12

1109.5 160.50
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II.4 Vérification à la compression simple du poteau le plus sollicité (BAEL)

 Calcul de l’effort normal ultime

Nu=1.35G+ 1.5Q= KN07.175303.1605.176.112035.1 

Selon le CBA93 (article B.8.1.1) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu de

15% tel que : )5.135.1(15.1 QGNu 

Donc KNNu 03.201607.175315.1 

 Compression simple :


B

Nu
bu

B : section de poteau tel que :
B = (0.5 0.5) m²  B = 0.25 m²



bu =
5.1

2585.085.0 28 




s

cf


=14.16MPa

B≥ 
bu

uN
=

14.16

03.2016
=0.143m2

B=0.25≥0.143m2 vérifié

Ce tableau résume les vérifications à la compression à tous les niveaux :

Tableau II.11 : vérification a la compression de tous les poteaux.

Niveaux Nu sections

Condition B > B calcule

observation

B B calculé

RDC et er1 2016.03 50*50 0.25 0.143 vérifiée

eme2 et eme3 1524.54 45*45 0.202 0.107 vérifiée

eme4 et eme5 1030.60 40*40 0.16 0.072 vérifiée

eme6 et eme7 527.29 35*35 0.122 0.037 vérifiée
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 Vérification vis-à-vis le flambement :

Les poteaux doivent être vérifiés aux états limites de déformation (flambement).

 [ sc

b

c
r fA

f
B 

9.0

28
] ≥ uN (BAEL 91 Art.B.8.4, 1).

Br. : Aire de la section réduite.

Calcul de l’élancement :


i

Lf
  ;

B

I
i 

Avec :

12

3hb
I


 = 0.0052m4 ;

25.0

0052.0
i m

fL =0.7×L0=0.7×2.66=1.862m.

93.12
144.0

862.1
  ; 827.0

)
35

93.12
(2.01

85.0

2





 




]
100

)
9.0

[(
28

s

e

s

c

u
r

ff

N
B








²110.0

827.0]
15.1100

400
)

5.19.0

25
[(

016.2
mB

s

r 








Br= (b-0.02) (h-0.02) =0.230m2

Br=0.230 >0.110

Pas de risque de flambement.

Tableau II.12 : vérification aux flambements de tous les poteaux.

Niveaux Nu sections
Condition Br > Brcalcule

observation
Br Br calculé

RDC et er1 2016.03 50*50 0.230 0.110 vérifiée

eme2 et eme3 1524.54 45*45 0.184 0.084 vérifiée

eme4 et eme5 1030.60 40*40 0.144 0.057 vérifiée

eme6 et eme7 527.29 35*35 0.108 0.029 vérifiée
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II.5. Conclusion

Le pré dimensionnement se fait dans le but d’avoir une estimation des dimensions des éléments

structuraux et non structuraux tout en satisfaisant les exigences des différents règlements en vigueur.

Ainsi ; nous avons procédé au pré dimensionnement des poutres en satisfaisant le critère de

flèche ainsi que les minimums RPA. Les dimensions des poutres ont alors été fixées à :

 Poutres principales : (h  b)= (40 30) cm2

 Poutres secondaires : (h b)= (35 30) cm2

Le pré dimensionnement des poteaux se fait à la compression centrée selon les règles du

BAEL91 (art B.8.4.1). Une fois la résistance à la compression vérifiée ; ces poteaux doivent

répondre au critère de stabilité de forme exigé par le RPA. Les dimensions des poteaux ont

alors été fixées à :

 Poteaux du RDC et 1er étage : (h b)= (50 50) cm2

 Poteaux des étages 2 et 3 : (h b)= (45 45) cm2

 Poteaux des étages 4 et 5 : (h b)= (40 40) cm2

 Poteaux des étages 6 et 7 : (h b)= (35 35) cm2
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III.1. Introduction:

Les planchers sont des aires, généralement planes qui servent à séparer les différents étages, ses

différents rôles sont :

 Rôle de résistance, supporter les charges appliquées.

 Rôle d’isolation thermique et phonique.

 transmission des charges et surcharges aux éléments porteurs.

Il existe plusieurs types de plancher en béton armé :

 plancher à corps creux

 Plancher à dalle pleine

 Plancher champignons et /ou plancher dalle.

Le plancher à corps creux est plus utilisé dans les bâtiments courants (habitations,

administratifs,...).il est constitué de corps creux qui ne sont des éléments de remplissage (aucun rôle de

résistance) et des nervures en béton armé qui constituent l’élément résistant de plancher.

L’ensemble est surmonté par une dalle mince (4 à 6 cm) qu’on appelle dalle de compression.

Donc on opte pour des planchers à corps creux.

III.2.Calcul des planchers

III.2.1. Etude des poutrelles :

Les poutrelles sont calculées en flexion simple, comme des poutres sur plusieurs appuis.

 Méthode de calcul :

Les méthodes utilisées pour le calcul des poutres continues en béton armé sont :

– Méthode forfaitaire.

– Méthode de Caquot.

a)Méthode Forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91) :

1. Domaine d’application (B.6.210) :

Pour déterminer les moments aux appuis et en travées, il est possible d’utiliser la méthode forfaitaire si

les quatre conditions sont vérifiées :

– plancher à surcharge modérée (Q ≤Min(2G, 5KN/m2)).

– le rapport entre deux travées successives : 0.8 ≤li/li+1≤1.25. 

– le moment d’inertie constant sur toutes les travées.

– fissuration peu nuisible (F.P.N).

2. Application de la méthode :

 Valeurs des moments :

Les valeurs des moments en travée Mt et aux appuis Mg et Md doivent vérifier :

a. Mt + (Md +Mg) / 2 ≥Max (1.05M0, (1+0.3)M0)

b. Mt ≥ (1+0.3) M0 / 2dans une travée intermédiaire.
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Mt ≥(1.2+0.3)M0/2 dans une travée de rive.

c. La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit être au moins égale à :

 0.6M0 pour une poutre à deux travées.

 0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées.

 0.4M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées.

FIG. III.1. Diagramme des moments des appuis pour une poutre à 2 travées

FIG. III.2. Diagramme des moments des appuis pour une poutre à plus de 2 travées

Avec M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de référence (travée isostatique) à

gauche et à droite de l’appui considéré, et α = Q / (G+Q) le rapport des charges d’exploitation à la 

somme des charges non pondérées.

Remarque : Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas de ferraillage) seulement le BAEL91

préconise de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale à :

−0.15M0. tel que M0= Max (M0
1, M0

n )

 Evaluation de l’effort tranchant :

On évalue l’effort tranchant en supposant une discontinuité entre les travées c’est-à-dire l’effort

tranchant hyperstatique est confondu avec l’effort tranchant isostatique sauf pour le premier appui

intermédiaire (voisin de rive) où l’on tient compte des moments de continuité en majorant l’effort

tranchant isostatique V0 de :

– 15٪ si c’est une poutre à deux travées.

– 10٪ si c’est une poutre à plus de deux travées.

FIG. III.3.Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à 2 travées.
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FIG. III.4. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à plus de 2 travées

b) Méthode de Caquot (Annexe E.2 du BAEL 91) :

Si le plancher à surcharge élevée (Q ≥Min (2G, 5KN/m2)), on applique la méthode de Caquot. Le

principe repose sur la méthode des trois moments simplifiée et corrigée pour tenir compte de :

 La variation des moments d’inerties des sections transversales le long de la ligne

moyenne de la poutre.

 L’amortissement des effets de chargement des travées sur les poutres.

 Calcul des moments :

a).Moment en travée :

i

dgi
dg

lPu

MMl
xxl

xPu
xM

l

x
M

l

x
MxMxM









2
);(

2
)(;)1()()( 00

b).En appuis :

)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M




 (BAEL. Art. L.III,3)

 L’g et L’d : longueurs fictives.

 qg et qd : charge reparties sur les 2 travées encadrant l’appui considère.

' 0.8L : Travée intermédiare
L

L : Travée de rive


 


 L’effort tranchant :

........................................ ( . .3)
2

d gi

i

M MPu l
V BAEL ArtL III

l


 

NB : Si l’une des 3 autres conditions n’est pas vérifiée, on applique la méthode de Caquot minorée.

 Les Différents types de poutrelles :

On a 4 types de poutrelles.

Tel que :



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

29

Les Différents types de poutrelles

 Type : 1
A B C

4.10m 4.00m

 Type : 2

A B C D

4.11m 4.40m 4.00m

 Type : 3(PLANCHER COURANT)

A B C D E F G

4.11m 4.40m 4.00m 3.50m 4.10m 4.00m

 Type 4 : (TERRASSE)

A B C D

3.5m 4.10m 4.00m

 Type : 5 (ETAGE 1)
A B

4.00m

 Type : 6 (ETAGE 1 ET TERRASSE)
A B C D E

4m 3.5m 4.10m 4m

                       Fig. ІІІ.5.Les différents Types de poutrelles
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 Calcul des charges et surcharges revenants aux poutrelles

À l’ELU :q୳ = 1.35 × G + 1.5 × Q et P୳ = 0.65 × q୳

À l’ELS : qୱ = G + Q et Pୱ = 0.65 × qୱ

La poutrelle reprend la charge sur une distance b=0.65m.

Tableau III.1.Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

Désignation G (KN/m²) Q (KN/m²)

ELU ELS

(KN/m)ܝ۾ (KN/m)ܛ۾

Plancher étage courant 5.22 1.5 6.04 4.37

Terrasse inaccessible 6.40 1 6.59 4.81

NB : On prendra comme exemple les poutrelles type1 du plancher étage courant, les résultats obtenus

pour les autres types de poutrelles sont résumés sur des tableaux.

 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaires

Q ≤ Min(2 × G, 5KN/M²) ⇒ Q ≤ Min(
10.44KN

mଶ
,
5KN

mଶ
) ⇒ Q ≤ 5KN/m²

Q ≤ Min (2 × 5.22 , 5KN/m2) = 5KN/m2……vérifié

I = constant…………………………………..vérifié

୪୧

୪୧ାଵ
= 4.10/4.00 = 1.025 est compris entre 0.8 et 1.25 ……...verifie

F.P.N……………………………………........vérifié

 Les quatre conditions d’application de la méthode forfaitaire étant vérifiées pour tout les

types de poutrelles qu’on à, on utilise cette dernière pour le Calcul des moments

isostatiques
 Calcul des moments isostatique :

À l’ELU :

0M : Moment isostatique :

8

²
0

lp
M u
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Tableau ІІІ.2 : Les moments isostatiques max en travées :

Travée A-B : mKNM .69.12
8

)²1.4(04.6
0 




Travée B-C : mKNM .08.12
8

)²00.4(04.6
0 




À l’ELS :

Travée A-B : mKNM .18.9
8

)²1.4(37.4
0 




Travée B-C : mKNM .74.8
8

)²00.4(37.4
0 




 Moments aux appuis :

MA=MC= 0

Sur les appuis de rive, le moment est nul, mais le BAEL exige de mettre des aciers de fissuration

équivalent à un moment (moment isostatique) = - 015.0 M

À l’LEU :

MA=MC= - 0.15 ×12.69= -7.61 KNm

À l’LES :

MA=MC= - 0.15 ×9.18= -5.50 KNm

À l’LEU :

KNmMMM BCAB
B 61.7)08.12;69.12max(6.0),max(6.0 00  .

À l’LES :

KNmMMM BCAB
B 50.5)74.8;18.9max(6.0),max(6.0 00 

ELU ELS

TRAVEE 0M KN.m 0M KN.m

A-B 12.69 9.18

B-C 12.08 8.74
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 Les moments en travées :

223.0
22.55.1

5.1








GQ

Q


(1+0.3 α)= 067.1223.03.01 

633.0
2

223.03.02.1

2

3.02.1





 

A l’ELU :

Travée AB :

69.12067.1
2

61.70



tM ……………………. (1)

69.12
2

223.03.02.1



tM ……………………. (2)

mKNM t .73.9 …………………………………..(1)

mKNMt .03.8 …………………………………...(2)

mKNMMM ttt .)03.8,73.9max())2(),1(max( 

mKNM t .73.9

Travée BC :

08.12067.1
2

069.6



tM ……………………. (1)

08.12
2

223.03.02.1



tM ……………………. (2)

mKNM t .08.9 …………………………………….. (1)

mKNMt .65.7 ……………………………………... (2)

mKNMMM ttt .)65.7,08.9max())2(),1(max( 

mKNM t .08.9

 Calcul des efforts tranchants :

L’effort tranchant isostatique a l’ELU :

2
0

lP
V



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On calcul V0 pour chaque travée :

Travée AB :

VA=
2

lPu  = KN38.12
2

1.404.6




VB= -1.15
2

lPu  = -14.24KN

Travée BC :

VB=1.15
2

lPu  = 1.15 KN89.13
2

0.404.6




V C = -
2

lPu  = - 12.08 KN

Les résultats des calculs a l’ELU et a l’ELS sont résumes dans les tableaux suivants :

Tableau ІІІ.3.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher courant (type 1) : 

Type de

poutrelle
Travée

L

(m)

Pu

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 1 AB 4.10 6.043 12,70 0 7.61 9,74 12,39 14,25

BC 4.00 6.043 12,09 7.61 0 9,09 89.13 12,09

Tableau ІІІ.4.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher courant (type1) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 1 AB 4.10 4.368
9,178

0 5.50
7,039

BC 4.00 4.368
8,736

5.50 0
6,567

Tableau ІІІ.5.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher courant  (type 2) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m

)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m

)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

AB 4.11 6,043 12,76 0 7.31 9,96 12.41 13.65



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

34

Type 2 BC 4.40 6,043 14,62 7.31 7.31 8,29 14.61 14.61

CD 4.00 6,043 12,09 7.31 0 9,24 13.28 12.08

Tableau ІІІ.6.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher courant (type 2) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 2

AB 4.11 4,368 9,22 0 5.29
7,20

BC 4.40 4,368 10,57 5.29 5.29
5,99

CD 4.00 4,368 8,74 5.29 0
6,68

Tableau ІІІ.7.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher courant  (type 3) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 3

AB 4.11 6,043 12,76 0 7.31 9,96 12.42 13.66

BC 4.40 6,043 14,62 7.31 7.31 9,02 14.62 13.29

CD 4.00 6,043 12,09 7.31 4.84 7,55 12.09 12.09

DE 3.50 6,043 9,25 4.84 6.35 4,94 10.57 10.57

EF 4.10 6,043 12,70 6.35 6.35 7,83 12.39 13.63

FG 4.00 6,043 12,09 6.35 0 9,72 13.30 12.09

Tableau ІІІ.8.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher courant (type 3) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 3

AB 4.11 4,368 9,22 0 5.29 7,20

BC 4.40 4,368 10,57 5.29 5.29 6,52

CD 4.00 4,368 8,74 5.29 3.50 5,46

DE 3.50 4,368 6,69 3.50 4.59 3,57
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EF 4.10 4,368 9,18 4.59 4.59 5,66

FG 4.00 4,368 8,74 4.59 0 7,03

Tableau ІІІ.9.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher courant (type 5) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/

m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 5 AB 4 6.043 12.09 0 0 12.09 12.09 12.09

Tableau ІІІ.10.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher courant (type 5) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 5 AB 4 4.368 8.74 0 0 8.74

Tableau ІІІ.11.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher courant  (type 6) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 6

AB 4.00 6,043 12,09 0 -6,043 9,87 12,09 13,29

BC 3.50 6,043 9,25 -6,043 -5,079 4,94 11,63 10,58

CD 4.10 6,043 12,70 -5,079 -6,349 7,83 12,39 13,63

DE 4.00 6,043 12,09 -6,349 0 9,72 13,29 12,09

Tableau ІІІ.12.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher courant (type 6) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 6

AB 4.00 4,37 8,74 0 -4,37 7,14

BC 3.50 4,37 6,69 -4,37 -3,67 3,57

CD 4.10 4,37 9,18 -3,67 -4,59 5,66

DE 4.00 4,37 8,74 -4,59 0 7,03
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Tableau ІІІ.13.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse (type 1) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/

m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 1 AB 4.10 6.59
13,85

0 8.31
10,39

13.51 15.53

BC 4.00 6.59
13,18

8.31 0
9,69

15.16 13.18

Tableau ІІІ.14.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse (type1) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 1 AB 4.10
4,81 10,11

0 6.06
7,58

BC 4.00
4,81 9,62

6.06 0
7,07

Tableau ІІІ.15.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse  (type 2) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 2

AB 4.11 6,59
13,917

0
-7,975 10,63

13.55 14.90

BC 4.40 6,59
15,95 -7,975 -7,975 8,77

15.95 15.95

CD 4.00 6,59
13,182 -7,975

0
9,85

14.44 13.18

Tableau ІІІ.16.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse (type 2) : 

Type de

poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 2

AB 4.11
4,81 10,16

0
-5,82 7,75

BC 4.40
4,81 11,64 -5,82 -5,82 6,40

CD 4.00
4,81 9,62 -5,82

0
7,19
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Tableau ІІІ.17.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse  (type 4) : 

Type de
poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt(KN.m) Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 4

AB 3.50 6,591 10,09 0 -6,93 7,13 11,53 12,69

BC 4.10 6,591 13,85 -6,93 -6,93 7,62 14,86 14,86

CD 4.00 6,591 13,18 -6,93 0 10,38 14,50 13,18

Tableau ІІІ.18.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse (type 4) : 

Type de
poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 4

AB 3.50
4,81

7,37
0

-5,05 5,21

BC 4.10
4,81

10,11 -5,05 -5,05 5,56

CD 4.00
4,81

9,62 -5,05 0 7,57

Tableau ІІІ.19.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse  (type 6) : 

Type de
poutrelle

Travée L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt(KN.m) Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 6

AB 4.00 6,59 13,18 0 -6,591 10,55 13,18 14,50

BC 3.50 6,59 10,09 -6,591 -5,54 5,25 12,69 11,53

CD 4.10 6,59 13,85 -5,54 -6,925 8,31 13,51 14,86

DE 4.00 6,59 13,18 -6,925 0 10,38 14,50 13,18

Tableau ІІІ.20.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse (type 6) : 

Type de
poutrelle

Travée L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type 6

AB 4.00 4,81 9,62 0 -4,81 7,70

BC 3.50 4,81 7,37 -4,81 -4,04 3,83

CD 4.10 4,81 10,11 -4,043 -5,05 6,06

DE 4.00 4,81 9,62 -5,054 0 7,57
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 Ferraillage des poutrelles:

Exemple de calcul étage courant:

Mt=12.09KN.m

Ma
int= -7,61KN.m

Ma
r= -0.15 max (M0

1, M0
2) =-2.20 KN.m

V=14,62KN

En travée :

Le calcul se fera pour une section en T soumise à la flexion simple.

Mtu = fbu×b×h0 (d -
2
0h

)

 Si Mu≤Mtu la table n’est pas entièrement comprimée, l’axe neutre est dans la table de

compression. On calcule une section rectangulaire (b × h).

 Si Mu>Mtu On calcule une section en T.

Remarque :

Pour le calcul de ferraillage et la vérification de la flèche, on prend b=65cm au lieu de b=45cm

(b=45cm est dimensionnée par rapport à la petite travée), dans notre cas le calcul de ferraillage et la

vérification flèche sont vérifiés pour la grande portée (la plus défavorable) qui égale 4.40 m

Mtu=b×h0×fbu× (d-h0/2)=0,65×0,04×14,2×103× (0,18-0,02)

Mtu=59.807KN.m

Mt<Mtu⟹Le calcul sera mené pour une section rectangulaire (b×h)

2

t

bu

bu

M

b d f
 

 

04.0
2.1418.065.0

1009.12
2

3









bu 392.0 l 0'  A .

bu <0.186Pivot A : st =10‰ Mpa
f

f
s

e
st 348

15.1

400




052.0)2-1-1.25(1  bu

z= d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.052)=0.176 m. 

97.1
348176.0

1063.10 3












st

U
t

fZ

M
A cm2.

 Vérification de la condition de non fragilité :

Amin= (0.23 ×b×d×ft28)/fe≤Acalculer. (ArtA.4.2.1 [1]).

Amin=0.23×0.65×0.18×2.1/400=1.41cm2
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At>Amin…………………………………………………………………….Condition vérifiée.

Soit A = 3HA10 = 2.36cm² .

 Calcul de l’armature aux appuis intermédiaires :

La table de compression est tendue, un béton tendue n’intervient pas dans la résistance donc le calcul

se ramène à une section rectangulaire ( hb 0 ).

Mu=7.98KN.m.

bu = 138.0
2.1418.012.0

1061.7
2

3

2
0











bU

U

fdb

M

bu
<0.186Pivot A : st

=10‰ Mpa
f

f
s

e
st 348

15.1

400





186.0)2-1-1.25(1  bu

z= d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.186)=0.166 m. 

31.1
348166.0

1061.7 3












st

U

fZ

M
A cm2.

 Vérification de la condition de non fragilité :

minA = 0.23×b0×d×
e

t

f

f 28 = 0.23×0.12×0.18×
400

1.2
=0.26cm2

minA =0.26cm2 < A a…………………………………………………………Condition vérifiée.

On opte pour 2HA10avec A=1.57cm2.

 Calcul de l’armature aux appuis de rive:

Mu=2.20KN.m.

bu = 04.0
2.1418.012.0

1020.2
2

3

2
0











bU

U

fdb

M

bu <0.186PivotA: st =10‰ Mpa
f

f
s

e
st 348

15.1

400




bu < l 0 A

)4.01(  dz

051.0)04.0211(25.1 

mz 176.0)051.04.01(18.0 

Aa= 36.0
348176.0

102.2 3











st

U

fZ

M
cm2
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 Vérification de la condition de non fragilité :

minA = 0.23×b0×d×
e

t

f

f 28 = 0.23×0.12×0.18×
400

1.2
=0.26cm2

minA =0.26cm2 < A a……………………………………………………….Condition vérifiée.

On opte pour 1HA8 avec A=0.5cm2.

Vérifications à L’ELU :

 Vérification au cisaillement : (pour plancher terrasse inaccessible)

On doit vérifier que :

db

VU
U




0

 ≤ u (Art A.5.1.2.1.1 [1]).

u = min [0.2
b

cf


28 ; 5MPa] =3.33 MPA

maxV =15.95KN

Mpa
db

VU
U 738.0

18.012.0

1095.15 3

0














u < u ……………….. Condition vérifiée. (Il n’y’a pas de risque de rupture par cisaillement).

On opte pour 1HA8 avec A=0.5cm2.

Vérifications à L’ELU :

 Vérification au cisaillement : (pour plancher courant)

On doit vérifier que :

db

VU
U




0

 ≤ u (Art A.5.1.2.1.1 [1]).

u = min [0.2
b

cf


28 ; 5MPa] =3.33 MPA

maxV =14.62KN

Mpa
db

VU
U 677.0

18.012.0

1062.14 3

0














u < u ……………….. Condition vérifiée. (Il n’y’a pas de risque de rupture par cisaillement).

 Ferraillage transversal :

Le diamètre Фtdes armatures transversales est donne par :

Фt≤ min {ht / 35, b0/10, ФL}

ФL : diamètre minimale des armatures longitudinale (ФL =8mm).

Фt≤ min {200/ 35, 12/10, 8}=5.71mm        

On adopte pour un étrierФ6. 
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Donc la section d’armatures transversales sera : At=2Ф6=0.57cm2.

 Espacement St :

L’espacement des cours successifs d’armatures transversales doit satisfaire les conditions Suivantes:

1).Stmin (0.9d, 40cm) St 16.2cm

2).St
)3.0(

)cos(sin8.0

0 Kfb

f
A

tju

e
t








(III-9) (Art A.5.1.2.2) [4]

Flexion simple

Fissuration peut nuisible K=1

Pas de reprise de bétonnage










090 (Armatures droites.)

St
 

cmSt
fb

f
A

tu

e
t 74.140

1.23.0738.012

4008.0
57.0

)3.0(

8.0

280













St ≤ 140.74cm 

3).St ≤ 




04.0 b

fA et
St ≤ cmm 4747.0

4.012.0

4001057.0 4




 

St= min (1; 2; 3)

On opte pour un espacement St = 15cm.

 Vérification de la contrainte de cisaillement à la jonction table –nervure:

On doit vérifier que :
0

1

9.0 hbd

Vb u
u




 ≤ u (ArtA.5.3.2 [1])

MPa
f

b

c
u 








 5;2.0min 28




004.1
04.065.018.09.0

1095.15265.0 3









u ≤ u =3.33Mpa ………………………...Condition vérifiée.

(Il n’ y’a pas de risque de rupture par cisaillement).

 Vérification des armatures longitudinales aux voisinages des appuis :

 Appuis de rive :

On doit vérifier que : As≥1.15×Vu/fe (Art A.5.1.3.1.2 [1]).

As=2.36+0.5=2.86cm2.

1.15×15.95×10-3 /400 =0.46cm2

As> 1.15×Vu/fe……………………………………………………………..Condition vérifiée.

 Appuis intermédiaire :

On doit vérifier que :

AS≥1.15/fe (Vu+Mu/0.9d). (Art A.5.1.3.2.1 [1]).

AS=2.36+1.51 =3.87cm2.
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1.15/400((15.95-7.61)×10-3/0.9×0.18)=1.24cm2

AS≥1.15/fe(Vu+Mu/0.9d)…………………………………………………..Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant dans le béton :

On doit vérifier que : Vu≤0.267×a×b0×fc28 (Art A.6.1.3 [1]).

Avec : amax=0.9×d=0.9×18=16.2cm

Vu=
31062.14  MN<0.267×0.162×0.12×25= 0.129MN……………. Condition vérifiée.

Vérifications à l’ELS : les vérifications à faire sont :

 état limite d’ouverture des fissures.

 état limite de déformation.

Remarque :

Dans les calculs à L’ELU, on a trouvé A’=0 sauf que dans notre cas nous avons des aciers de montage

ou bien de forme (une barre de 8) donc pendant les calculs on prend A’=0.50 cm2.

Etat limite d’ouverture des fissures:

On doit vérifier que :

bc = bc
ser y

I

M
 =0.6 fc28 (Art A.4.5.2 [1]).

En travée :

Position de l’axe neutre

)(15
2

0

2
0 hdA

h
bH 

54
2

1024.2)04.018.0(1036.215
2

04.0
65.0  H

H>0 (alors l’axe neutre passe par la table de compression)⟹calcule comme une section rectangulaire

b x h.

Calcul de y :    2 15 ' 15 0.
2

sc st

b
y A y d A d y    

65y2+70.8y – 1274.4 =0 ........................................................................................(1)

Âpres résolution de l’équation (1) : y =3.92cm

Calcul de I:

2
3

0 )(15
3

ydA
yb

I 



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I=7267.46 cm4.

MPay
I

M ser
bc 72.40392.0

10267.7

1074.8
5

3













Donc : bc < bc =15MPa ………….………………………………….........Condition vérifiée.

 En appuis intermédiaires :

mKNM ser .50.5

Position de l’axe neutre :

44
2

0

2
0

109.1)04.018.0(1057.115
2

04.0
65.0

)(15
2

 



H

hdA
h

bH

H>0 (alors l’axe neutre passe par la table de compression)

Position de l’axe neutre :

Calcul de y :  20 15 0.
2

st

b
y A d y  

6y2+22.65y – 407.7 =0 ...................................................................................... (2)

y = 6.57cm

Calcul de I:

 
3

2
15

3
st

b y
I A d y


  

I=9104.14cm4.

bc
= 4.2MPa

Donc : bc < bc =15MPa ………….………………………………..........Condition vérifiée.

 Etat limite de déformation : BAEL91/Modifiées99 (Article B.6.5) [2].

Le calcul des déformations est effectué pour évaluer les flèches dans l’intention de fixer les contre

flèches à la construction ou de limiter les déformations de service.

 Evaluation de la flèche :

Si l’une de ses conditions ci-dessous n’est pas satisfaite la vérification de la flèche devient nécessaire :
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
16

1


l

h


010 M

M

l

h t





efdb

A 2.4

0




h : Hauteur de la poutrelle

L : Longueur de la travée

Mt : Moment en travée

M0 : Moment isostatique de cette travée

A : Section des armatures choisies

On a :
16

1
04.0

440

20


l

h
la condition n’est pas satisfaite donc on doit faire une vérification de la

flèche.

gipijigvt fffff 

La flèche admissible pour une poutre supérieur à 5m est de :

cm
l

fadm 88.0
500

440
)

500
( 

gvf et gif : Flèches dues aux charges permanentes totales différées et instantanées respectivement.

ijf : Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons.

pif : Flèche due à l’ensemble des charges appliquées (G + Q).

 Evaluation des moments en travée :

Gq jser  65.0 : La charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de revêtement.

Gqgser  65.0 : La charge permanente qui revient à la poutrelle.

)(65.0 QGq pser  : La charge permanente et la surcharge d’exploitation.

8
75.0

2lq
M

jser

jser




8
75.0

2lq
M

gser

gser



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8
75.0

2lq
M

pser

pser




Propriété de la section :

Position de l’axe neutre :

cmy 92.3 .

 Moment d’inertie :

B0 = bh + SA15 = (6520) + (152.36) = 1335.4cm2

)15
2

(
1 2

0

1 dA
hb

B
V S 




V1 = 10.21cm

V2 = h –V1= 9.79cm

I0 = )(15)(
3

2

3

2

3

1 eVAVV
b

S  (e =2 cm enrobage)

I0 = 44985.55 cm4 (Moment d’inertie de la section totale (acier + béton) (m4))

²36.2 cmAs 

011.0
1812

36.2

.0





db

As





)32(

.05.0

0

28

b

b

f t
i



 .......... Déformation instantanée.

iv   4.0 .......... Déformation différée.

 Calcul des déformations Ei et Ev :

Ei= 11000× (fc28)
1/3.................................. Module de déformation longitudinale instantanée du béton.

Ei=32164.20MPa.

Ev =1/3×Ei…………………………... Module de déformation longitudinale différée du béton.

Ev=10721.40MPa.

 Contraintes

( ) : Contrainte effective de l'acier sous l'effet de chargement considéré (Mpa).s
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I

ydM jser

sj

)(
15


 ;

I

ydM gser

sg

)(
15


 ;

I

ydM pser

sp

)(
15




 Inerties fictives ( If ) :

28

28

4

75.1
1

tsj

t
j

f

f







 ;

28

28

4

75.1
1

tsg

t
g

f

f







 ;

28

28

4

75.1
1

tsp

t
p

f

f









Si 00  

ji

ij

I
If

 




1

1.1 0 ;
gi

ig

I
If

 




1

1.1 0 ;
pi

ip

I
If

 




1

1.1 0 ;
gv

vg

I
If

 




1

1.1 0

 Evaluation des flèches :

iji

jser

ji
IfE

LM
f

..10

. 2

 ;
igi

gser

gi
IfE

LM
f

..10

. 2

 ;
ipi

pser

pi
IfE

LM
f

..10

. 2

 ;
gvv

pser

gv
IfE

LM
f

..10

. 2



Gq jser  65.0 mKN /853.185.265.0 

Gqgser  65.0 mKN /39.322.565.0 

)(65.0 QGq pser  mKN /368.4)5.122.5(65.0 

8
75.0

2lq
M

jser

jser


 mKN.36.3

8

4.4853.1
75.0

2






8
75.0

2lq
M

gser

gser


 mKN.15.6

8

4.439.3
75.0

2






8
75.0

2lq
M

pser

pser


 mKN.49.8

8

4.4368.4
75.0

2






cmy 92.3

I0 = 44985.55 cm4

446.7267 mI 

236.2 cmAs 

011.0
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74.3

011.0)
65.0

12.0
32(

1.205.0





i

49.174.34.0 v

Mpasj 64.97
1046.7267

10)0392.018.0(36.3
15

8

3













Mpasg 72.178
1046.7267

)0392.018.0(1015.6
15

8

3













Mpasp 72.246
1046.7267

)0392.018.0(1049.8
15

8

3













43.0
1.264.97011.04

1.275.1
1 




j

63.0
1.272.178011.04

1.275.1
1 




g

72.0
1.272.246011.04

1.275.1
1 




p

 Calcul des inerties fictives ( If ) .

ji

fij

I
I

 




1

1.1 0  51.18972
43.074.31

55.449851.1





fijI cm4

gi

fig

I
I

 




1

1.1 0  08.14744
63.074.31

55.449851.1





figI cm4

pi

fip

I
I

 




1

1.1 0  13400
72.074.31

55.449851.1





fipI cm4

gv

fvg

I
I

 




1

1.1 0  97.25482
63.0495.11

55.449851.1





fvgI cm4

 Evaluation des flèches

fiji

jser

ijser
IE

LM
f






10

2

 106.010
51.189722.3216410

4.436.3 7
2





ijserf cm
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figi

gser

igser
IE

LM
f






10

2

 251.010
08.147442.3216410

4.415.6 7
2





igserf cm

fvgv

gser

vgser
IE

LM
f






10

2

 cmf vgser 436.010
97.254824.1072110

4.415.6 7
2







fipi

pser

ipser
IE

LM
f






10

2

 381.010
134002.3216410

4.449.8 7
2





ipserf cm

La flèche totale f

ijgipigv fffff  = 0. 436+ 0381- 0.251 - 0.106 = 0.46cm < 88.0admf cm

Donc la condition de flèche est vérifiée.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.21.Evaluation de la flèche dans le plancher étage courant :

Y

(cm)

I

(cm4)

I0

(cm4)

Ifji

(cm4)

Ifgi

(cm4)

Ifpi

(cm4)

Ifgv

(cm4)

Δf  

(cm)

fadm

(cm)

3.92 7267.46 44985.55 18972.51 14744.08 13400 25482.97 0.46 0.88

Pour le plancher terrasse inaccessible, on procède de la même manière pour le calcul du ferraillage à

l’ELU et les vérifications à l’ELS. Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants :

Tableau III.22.Le calcul du ferraillage à l’ELU dans le plancher terrasse inaccessible :

Mt(KN.m) μbu Α Z (m) As(cm2) Amin(cm2) A choisit (cm2)

En travée 10.63 0.035 0.045 0.176 1.73 1.41 2HA8+1HA10

2.36

En appui
intermédiaire

7.98 0.144 0.196 0.166 1.38 0.26 2HA10

1.57

En appui de rive 2.39 0.043 0.055 0.176 0.39 0.26 1HA8

0.5
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Tableau III.23.Evaluation de la flèche dans le plancher terrasse inaccessible :

L (m) As (cm²) Mjser

(KN.m)

Mgser

(KN.m)

Mpser

(KN.m)

I (cm4) I0 (cm4)

4.4 1.8 3.36 7.55 8.73 6605.5 43686.29

Y (cm) Ifji (cm4) Ifgi(cm4) Ifpi (cm4) Ifgv (cm4) Δf (cm) fadm (cm)

3.47 15448.36 10574.29 10157.4 19886.56 0.642 0.88

Le ferraillage des poutrelles est donné comme suit :

Tableau III.24.Le ferraillage des différentes poutrelles :

POUTRELLE

ARMATURES

LONGITUDINALES

ARMATURES

TRASVRSALES

(cm²)Section

calculée

(cm²)

Section

adoptée

(cm²)

Terrasse

inaccessible

Appuis de rive 0.39 1HA10 =

0.79

2HA6= 0,57

Appuis

intermédiaires

1,38 2HA10

1.57

2HA6

0,57

Travée 1.41 3HA10 =

2.36

2HA6 = 0,57

Plancher

étage

courant

Appuis de rive 0.36 1HA10= 0.79 2HA6 = 0,57

Appuis

intermédiaires

1.31 2HA10=

1,57

2HA6

0,57

Travée 1.73 3HA10

2.36

2HA6

0,57
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Dalle de compression

FIG. III.6.Schéma de ferraillage de la dalle de compression.

TSΦ6 

 Ferraillage de la dalle de compression :

On utilise des ronds lisses de nuance ef = 235MPa

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A┴ = )(1.1
235

65.044 2

ml
cm

f

b

e







Selon le CBA93 (B.6.8.4.2.3)

 Armatures parallèles aux poutrelles :

A║ = A┴ /2 = 0.55cm2/ml

5TS6/ml=1.41cm2 perpendiculaires aux poutrelles →St=20cm≤ 20cm................. condition vérifiée.

On choisit :

3TS6/ml=0.85cm2 parallèles aux poutrelles      →St=30cm<30cm........................condition vérifiée.

Tableau III.25.Schémas de ferraillage des différentes poutrelles :

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

Plancher étage
courant

1HA10

3HA10

2HA10

3HA10

1HA10

3HA10

Plancher
terrasse
inaccessible

1HA10

2HA8

1HA10

2HA10

2HA8

1HA10

1HA10

2HA8

1HA10

cmetSt 156 

cmetSt 156  cmetSt 156  cmetSt 156 

cmetSt 156 cmetSt 156 



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

51

P

Fig III.8: schéma statique de la dalla sur un seul appui

Q

III.2.2. Dalles pleines :

Les dalles pleines sont classées selon le nombre d’appuis sur lesquels elles reposent a :

- Dalle sur quatre appuis.

- Dalle sur trois appuis.

- Dalle sur deux appuis.

- dalle sur un appui.

Lx : la plus petite dimension du panneau.

Ly : la plus grande dimension du panneau.

On Appelle :

y

x

l

l


Si :  4.0 La dalle travail suivant un seul sens (flexion principale suivant lx).

Si :  4.0 La dalle travail suivant les deux sens.

III.2.2.1. dalle sur un seul appui

 Calcul du chargement : 3.80m

G=4.97kn/m2

Q=1.5kn/m2 1.20 m

P=2.67kn/m2

Qu=1.35*4.97+1.5*1.5=8.95kn/m Fig (III.7). Dalle en consol

Pu=1.35*2.67=3.60kn

Qs=4.97+1.5=6.47kn/m

Ps=2.67kn L=1.20 m
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Calcul à l’ELU : [BAEL91]

 4.031.0
80.3

20.1


y

x

L

L
La dalle travail dans un seul sens, donc c’est une dalle en

console.

 Calcul des sollicitations :

mKNMLP
Lq

M uu
u

u .764.10
2

2






mKNMLP
Lq

M serser
ser

ser .862.7
2

2






KNVPLqV uu 34.14

 Ferraillage :
On fera le ferraillage de la dalle en flexion simple .pour 1 ml :

b = 100cm, h = 14cm , d = 11cm, fbu =14,2 Mpa.

Tab.III.26.Calcul du ferraillage de la dalle sur un seul appui

 Pour les armateurs secondaires

As=Acal/3=0.88cm2/ml

Amin=1.12cm2/ml

Donc le ferraillage se fait avec Amin

As=4HA8=2.01cm2/ml

 Calcul des espacements :

S )142,33min()2,33min(  ecmtx ; Soit: S cmt 17 .

S )3,45min()3,45min( eecmty  ; Soit: S cmt 25 .

M(KN.m) bu  Z (m)
Acal(cm

)/2 ml
Aadp(cm )/2 ml

Armatures

principales
10.764 0.062 0.080 0.106 2.91 6HA8=3.02



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

53

 Vérifications: à l’ELU [BAEL91]

 l’effort tranchant

b =100 cm, d = 11cm, Vu = 14.34KN.

u = 130..0
11.01

1034.14

*

3









db

Vu
MPA < MPaf cuadm 25.105.0 28  ………Vérifiée.

 condition de non fragilité

A min= 0 *b*e=1.12 < As……………. Vérifiée

 Vérifications: à l’ELS

 la contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 

serM =7.862kn.m

VérifiéeMPafMPa

mIydA
y

bI

cmy

y
y

dAyA
yb

cbcbc .....................................................156.063.2

1098.4)(15
3

67.1

011.01002.3151002.315
2

01515
2

28

452
3

44
2

2


















 La contrainte dans l’acier
La fissuration est peu nuisible, donc aucun vérification a faire.

 La flèche
On doit vérifier les conditions suivantes avec :

h=14cm, A=3.02cm2, l=1.20m.

1) 062.0
16

1
116.0 

l

h
……………………vérifiée.

2) 0105.0
2.4

00274.0 
 efdb

A
…..vérifiée.

Les conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.
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Schémas de ferraillage

III.2.2.2. dalle sur 2 appuis : LY

Lx=1.20m

Ly=5.45m LX

Fig (III-10). Dalle sur 2 appuis

G=4.97kn/m2

Q=1.5kn/m2

P=2.67kn/m2

 Calcul du chargement

qu = 1.35×4.97+1.5×1.5 = 8.95KN/ml.

qs = 4.97+1.5 = 6.47KN/ml.

Pu=1.35*2.67=3.60kn

Ps=2.67kn

 4.022.0
45.5

20.1


y

x

L

L
La dalle travail dans un seul sens, donc c’est une dalle en

console.

 Calcul à l’ELU : [BAEL91]

 Les sollicitations

mKNMLP
Lq

M uu
u

u .764.10
2

2






mKNMLP
Lq

M serser
ser

ser .862.7
2

2






KNVPLqV uu 34.14

1.2m

14cm

6HA8 /ml

4HA8/m

l
APPUI

Fig (II-9). Schéma de ferraillage d’une dalle à 1 seul appui
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 Ferraillage :
on fera le ferraillage de la dalle en flexion simple .pour 1 ml :

b = 100cm, h = 14cm , d = 11cm, fbu =14,2 Mpa.

Tab.III.27.Calcul du ferraillage de la dalle a deux appuis

 Pour les armateurs secondaires

As=Acal/3=0.88cm2/ml

Amin=1.12cm2/ml

Donc le ferraillage se fait avec Amin

As=4HA8=2.01cm2/ml

 Calcul des espacements :

S )142,33min()2,33min(  ecmtx ; Soit : S cmt 17 .

S )3,45min()3,45min( eecmty  ; Soit: S cmt 25 .

 Vérifications: à l’ELU [BAEL91]

 l’effort tranchant

b =100 cm, d = 11cm, Vu = 14.34KN.

u = 130..0
11.01

1034.14

*

3









db

Vu
MPA < MPaf cuadm 25.105.0 28  ………Vérifiée.

 condition de non fragilité

A min= 0 *b*e=1.12 < As……………. Vérifiée.

à l’ELS
 la contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 

M(KN.m) bu  Z (m)
Acal(cm

)/2 ml
Aadp(cm )/2 ml

Armatures

principales
10.764 0.062 0.080 0.106 2.91 6HA8=3.02
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1.20m

14cm

6HA8/ml ; St=17cm

4HA8/ml ;St=25cm
Appui

(poutre)Appui

Fig.III.11 : schéma de ferraillage consol

serM =7.862kn.m

VérifiéeMPafMPa

mIydA
y

bI

cmy

y
y

dAyA
yb

cbcbc .....................................................156.063.2

1098.4)(15
3

67.1

011.01002.3151002.315
2

01515
2

28

452
3

44
2

2


















 La contrainte dans l’acier

La fissuration est peu nuisible, donc aucun vérification à faire.

 La flèche

On doit vérifier les conditions suivantes avec :

h=14cm, A=3.02cm2, l=1.20m.

1) 062.0
16

1
116.0 

l

h
……………………vérifiée.

2) 0105.0
2.4

00274.0 
 efdb

A
…..vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

Schémas de ferraillage



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

57

III.2.2.3. dalle de l’ascenseur : LY

C’est une dalle sur 2 appuis.

Lx=1.40m LX

Ly=1.95m

Fig (III-12). Dalle sur 2 appuis

G=4.97kn/m2

Q=1.5kn/m2

4.071.0
95.1

40.1
f 

y

x

L

L

Donc : la dalle travaille selon les deux sens.

 Calcul du chargement

 ELU

Qu = 1.35×4.97+1.5×1.5 = 8.95KN/ml.

 Calcul de Mx0 et My0 :

mKNlqM xxu

x .176.140.195.80671.0 22
0  

mKNMM x
yu

y .526.0176.14471.000  

 Calcul des moments réels

- En travée

mKNMM u
x

u
x .999.085.0 0 

mKNMM u
yy

u .447.085.0 0 









4471.0

0671.0
'

y

x
ELUlà




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- En appuis

mKNMMM u
xy

u

x

u .588.05.0 0 

 Le ferraillage

Se fait à la flexion simple pour une bande de 1 m

Tab.III.28.Calcul du ferraillage de la dalle de l’ascenseur

Localisation

ELU
A cal

(cm2/ml)

A min

(cm2/ml)
A opt (cm2/ml)

St

(cm)M
bu  Z(m)

En travée

Sens x 0.999 0.0058 0.0072 0.109 0.26 1.28 4HA8=2.01 25

Sens-y 0.447 0.0026 0.0032 0.109 0.11 1.12 3HA8=1.51 33

En appui

0.558 0.0032 0.0040 0.109 0.14 1.28 4HA8=2.01 25

 Condition de non fragilité :

࣋ > ݁�ݐ0.4�݁ > ࢓ࢉ12 :

⎩
⎨

⎧
min

(3 )
0.0008

2
xA b e


  

min 0.0008yA b e  

 Vérification :
 A L’ELU

- Vérification de l’effort tranchant :

4.0

MPa
db

V

KNV

ll

lLP
V

u
u

ux

yx

yxux
u

044.0
11.01

1094.4

94.4
95.140.1

95.1

2

40.195.8

2

3

44

4

44

4




























MPaf c

b

25.1
07.0

28 




≤0.044MPau 1,25MPA ………………………………………............ Condition vérifiée.

(Les armatures transversales ne sont pas nécessaires).
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 ELS

Ps = 4.97+1.5 = 6.47 KN/ml.









5940.0

0731.0
'

y

x
ELSlà





mKNlqM xxser

x .926.040.147.60731.0 22
0  

mKNMM x
yser

y .550.0926.05940.000  

mKNMM ser
x

ser
x .787.085.0 0 

mKNMM ser
y

ser
y .467..085.0 0 

mKNMMM ser
xy

ser

x

ser ..463.05.0 0 

 Vérification des contraintes dans le béton :

mpaf
I

yM
cb

ser
bc 156.0 28 


 

y =
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


        

y =2.29cm

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


         

I=3017.70 cm4

mpaf cbbc 156.075.0
3017.0

029.0000787.0
28 


 

 La flèche

On doit vérifier les conditions suivantes avec :

h=14cm, A=2.01cm2, l=1.40m.

1)
80

3
1.0 

l

h
=0.0375……………………vérifiée.

2) 042.0
*20

1.0
0


M

Mt

l

h
………….vérifiée.
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3) 005.0
2

00182.0 
 efdb

A
…..vérifiée

Les trois conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

 Schémas de ferraillage

4HA8/ml

III.2.3. calcul des balcons

III.2.3.1 balcon sur 2 appuis

LY

Lx=1.30m

Ly=4.50m LX

Fig (III-14). Dalle sur 2 appuis

G=4.97kn/m2

Q=3.5kn/m2

 4.030.0
20.4

30.1


y

x

L

L
La dalle travail dans un seul sens, donc c’est une dalle en

console.

 Calcul du chargement

qu = 1.35×4.97+1.5×3.5 = 11.95KN/ml.

qs = 4.97+3.5 = 8.47KN/ml.

p =1 KN /m (la charge concentrée due au poids propre du garde-corps).

pu = 1.351 =1,35 KN

ps = 1 KN

4HA8/ml
3HA8/ml

Fig N°III. 13 : Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur deux appuis
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 Calcul des sollicitations :

mKNMLP
Lq

M uu
u

u .85.11
2

2






mKNMLP
Lq

M serser
ser

ser .45.8
2

2






KNVPLqV uu 88.16

 Ferraillage :
On fera le ferraillage de la dalle en flexion simple .pour 1 ml :

b = 100cm, h = 14cm , d = 11cm, fbu =14,2 Mpa.

Tab.III.29.Calcul du ferraillage du balcon sur deux appuis

Pour les armateurs secondaires

As=Acal/3=1.04cm2/ml

Amin=1.12cm2/ml

Donc le ferraillage se fait avec Amin

As=4HA8=2.01cm2/ml

 Calcul des espacements :

S )142,33min()2,33min(  ecmtx ; Soit : S cmt 20 .

S )3,45min()3,45min( eecmty  ; Soit: S cmt 25 .

 Vérifications:[BAEL91]

 à l’ELU

 l’effort tranchant

b =100 cm, d = 11cm, Vu = 16.88KN.

M(KN.m) bu  Z (m)
Acal(cm

)/2 ml
Aadp(cm )/2 ml

Armatures

principales
11.85 0.068 0.089 0.106 3.124 5HA10=3.93
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u = 153.0
11.01

1088.16

*

3









db

Vu
MPA < MPaf cuadm 25.105.0 28  ………Vérifiée.

 condition de non fragilité

A min= 0 *b*e=1.12 < As……………. Vérifiée.

à l’ELS
 la contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 

serM =8.45kn.m

VérifiéeMPafMPa

cmIydA
y

bI

cmy

y
y

dAyA
yb

cbcbc .....................................................156.063.2

457.4680)(15
3

05.3

011.01093.3151093.315
2

01515
2

28

2
3

44
2

2
















 La contrainte dans l’acier

La fissuration est peu nuisible, donc aucun vérification à faire.

 La flèche

Les deux conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

On doit vérifier les conditions suivantes avec :

h=14cm, A=3.93cm2, l=1.30m.

1)
16

1
107.0 

l

h
=0.0625……………………vérifiée.

20.) 0105.0
2.4

0035.0 
 efdb

A
…..vérifiée
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1.30m

14cm

5HA10/ml ; St=20cm

4HA8/ml ;St=25cm
Appui (poutre)

Fig.III.15 : schéma de ferraillage consol

 Schémas de ferraillage

III.2.3.2 balcon sur 3 appuis

lx=1.30m LY

ly=3.70m

LX

Fig (II-16). Dalle sur 3 appuis.

G=4.97kn/m2

Q=3.5kn/m2

 4.035.0
70.3

30.1


y

x

L

L
La dalle travail dans un seul sens.

 Calcul du chargement

qu = 1.35×4.97+1.5×3.5 = 11.95KN/ml.

qs = 4.97+3.5 = 8.47KN/ml.

p =1 KN /m (la charge concentrée due au poids propre du garde-corps).

pu = 1.351 =1,35 KN

ps = 1 KN

 Calcul des sollicitations :

mKNMLP
Lq

M uu
u

u .85.11
2

2






mKNMLP
Lq

M serser
ser

ser .45.8
2

2






KNVPLqV uu 88.16

 Ferraillage :
on fera le ferraillage de la dalle en flexion simple .pour 1 ml :

b = 100cm, h = 14cm , d = 11cm, fbu =14,2 Mpa.



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

64

Tab.III.30.Calcul du ferraillage du balcon sur 3 appuis

Pour les armateurs secondaires

As=Acal/3=1.04cm2/ml

Amin=1.12cm2/ml

Donc le ferraillage se fait avec Amin

As=4HA8=2.01cm2/ml

 Calcul des espacements :

S )142,33min()2,33min(  ecmtx ; Soit : S cmt 20 .

S )3,45min()3,45min( eecmty  ; Soit: S cmt 25 .

 Vérifications:[BAEL91]

 à l’ELU

 l’effort tranchant

b =100 cm, d = 11cm, Vu = 16.88KN.

u = 153.0
11.01

1088.16

*

3









db

Vu
MPA < MPaf cuadm 25.105.0 28  ………Vérifiée.

 condition de non fragilité

A min= 0 *b*e=1.12 < As……………. Vérifiée.

à l’ELS
 la contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 

serM =8.45kn.m

M(KN.m) bu  Z (m)
Acal(cm

)/2 ml
Aadp(cm )/2 ml

Armatures

Principales
11.85 0.068 0.089 0.106 3.124 5HA10=3.93
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1.30m

14cm

5HA10/ml ; St=20cm

4HA8/ml ;St=25cm
Appui (poutre)

Fig.III.17 : schéma de ferraillage consol

VérifiéeMPafMPa

cmIydA
y

bI

cmy

y
y

dAyA
yb

cbcbc .....................................................156.063.2

457.4680)(15
3

05.3

011.01093.3151093.315
2

01515
2

28

2
3

44
2

2
















 La contrainte dans l’acier

La fissuration est peu nuisible, donc aucun vérification à faire.

 La flèche
Les deux conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

On doit vérifier les conditions suivantes avec :

h=14cm, A=3.93cm2, l=1.30m.

1)
16

1
107.0 

l

h
=0.0625……………………vérifiée.

20.) 0105.0
2.4

0035.0 
 efdb

A
…..vérifiée

 Schémas de ferraillage

III.3. Etude des escaliers :

Définition : Un escalier est une succession de marches permettant le passage d’un niveau à un autre, il

peut être en béton armé, en acier ou en bois.

Dans notre structure on a un seul type d’escalier et il est fait en béton armé.
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III.3.1 : escalier a deux volées :

Gv = 7.91 KN/m2

Gp = 4.97 KN/m2

Q = 2.5 KN/m2

Pmur =2.67*3.06=8.17 KN/ml

À l’ELU : q = 1.35G +1.5Q

À l’ELS : q = G + Q

Tab.III.31.Calcul des charges à l’ELU et à l’ELS

Pmur(KN/m) q volée (KN/m) q palier (KN/m)

l’ELU 11.02 14.42 10.45

l’ELS 8.17 10.41 7.47

- Les réactions :

RA + RB = 85.50 KN.

RA = 22.87KN, RB = 62.63KN.

 ∑M/G =0 

Mmax
t =24.48kn.m

Vmax = 62.63KN

Moment en travée et appui :

M t =0,75*24.48 = 18.36 KN.m

Fig.III.18(b) : schéma statique de la volée 1

10.45 14.42 10.45 11.02

1.50m 3.10 m 1.3m

Fig.III.18(b) : schéma statique de la volée 1

1.50m 3.10m 1.35m

1.87m
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M a = -0.5*24.48 = -12.24 KN.m

-Le Ferraillage de l’escalier :

Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1 ml

Tab.III.32.Calcul de ferraillage à l’ELU et à l’ELS

Localisation
M

( KN.m)
bu 

z

(m)

A calculée

(cm2)

A adoptée

(cm2)

En travée 18.36 0.106 0.141 0.103 5.08 5T12 = 5.65

En appui -12.24 0.071 0.092 0.105 3.32 5T10 = 3.93

 Armatures de répartition :

Ar=Aa/4=1.41

Soit : Ar = 4HA8 = 2.01/ml et St = 25cm.

 Vérification des espacements :

– Armatures principales : St =min (3.e, 33 cm) = 33cm > 20cm………………Condition vérifiée.

– Armatures secondaires : St = min (4.e, 45 cm) = 45cm > 20cm…...............Condition vérifiée.

 Vérifications :

 à l’ELU

- Vérification de l’effort tranchant :

T = 63.36KN

Mpa
db

T
57.0

11.01

1036.63 3














 à l’ELS :
 La contrainte du béton :

Comme la fissuration est peu nuisible et A’ est nulle, donc on vérifie que bc
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280.6 15ser
bc

M
y fc MPa

I
   

Les résultats de calcul sont présentés dans le tableau suivant :

Tableau III.33.Vérification de la contrainte dans le béton

Mser

(KN.m)

Y

(cm)

I

(cm2)

bc

(MPa)

bc

(MPa)

Observation

En travée

13.42 3.55 6198.75 7.68 15 Vérifiée

 Etat de déformation :

0625.0.
16

1
040.0

350

14


L

h
…..La condition n’est pas vérifiée, on doit vérifier la flèche

Tableau III.34.Evaluation de la flèche de la volée

(m) As (cm²) Mjser (KN.m) Mgser (KN.m) Mpser (KN.m) I (cm4) I0 (cm4)

3.5 5.65 8.89 16.40 20.23 8390.89 165991.1

Y (cm) Ifji (cm4) Ifgi(cm4) Ifpi (cm4) Ifgv (cm4) Δf (cm) fadm (cm)

3.85 94190 58610 52615 980400 0.33 0.92

La flèche et vérifie

 Schéma de ferraillage :

Poutre palier

4HA8/ml(st=25cm)

Fig. III.19.Schéma ferraillage de la volée.

5HA12/ml (St=20 cm)

4HA10/ml (St=25)

5HA12 / ml(St=20
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III.3.2. Ferraillage de palier de repos :

Il sera étudié comme un consol encastré 2.67kn/m2

dans la poutre palière :

 Les charges

2

2

/5.2

/97.4

mKNQ

mKNG





Pu=2.67kn/m2

 Calcul des sollicitations

 A l’ELU

mKNlqV

mKNlpu
lq

M

mKNQGq

uu

u
u

u

.10.14*

.12.13*
2

*

/45.105.135.1
2

2







 A l’ELS
2/47.75.297.4 mKNQGqSer 

.48.10

.41.10
2

2

KNV

mKN
lq

M

S

S
S





 Calcul du ferraillage

Le ferraillage se fait pour une bande de 1m.

Ac=3.73
2cm /ml

mlcmTchoisiton /93.3105 2

 Les armatures transversales

298.0
4

cm
A

At  . On choisit des 4T8 = 2.01cm²

 Vérification à l’ELU

a) Condition de non fragilité

On calcule minA :

./32,14001,211,0123,0.23,0 2
28min mlcmffdbA et 

1.35

qu =10.45KN/m²

Fig. III.20. Schéma statique du palier de repos



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

70

On a : A > minA Condition vérifiée.

b) Calcul des espacements

cm≤S⇒)cm;emin(≤S tt 33333 On adopte cmSt 20

 Vérification de l’effort tranchant

MPaf
db

V
cuu 25.105.0≤ 28

max 


 

MPaMPau 25.1128.0
14.01

1010.14 3-





 C’est vérifié.

.

 Vérification à l’ELS

a) Vérification des contraintes

A=3.93cm²

vérifiéeMpabc →155 

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

b) Vérification de la flèche


16

1
≥103.0

l

h
vérifiée.

 0105.0
400

2.4
≤0035.0 

 db

A
vérifiée.

Donc la vérification à la flèche n’est pas nécessaire.

 Schémas de ferraillage

5HA10/ml
4HA8/ml

Fig N°III. 21 : Schéma de ferraillage de palier du repos
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III.3.3.Etude de la poutre palière :

Cette poutre est soumise à son poids propre, aux charges transmises sous effort tranchants qu’on calcul

à la flexion simple et aux moments de torsion qu’on calcul à la torsion.

 Dimensionnement

1015
maxmax L

h
L



23.33 cm ≤  h  ≤ 35 cm 

 5.7..

4
4

1

30

20

VIIRPA

b

h

cmh

cmb



















On prend : h=35cm ; b=30cm.

 Les sollicitations de la poutre palière

 Les charges sur la poutre

0g : Poids propre de la poutre

0g = mKN /625.225)35,030,0( 

La charge transmise par l’escalier : c’est la réaction d’appui au point B (Figure III-15)

ELU : BR = 62.63KN

ELS : BR = 45.35KN

 Les sollicitations

uP = 1,35( ଴݃) + BR

uP = 66.17KN/ml

KN
LP

V

mKNMM

mKNMM

mKN
LP

M

u
u

a

t

u

79.115
2

.66.505,0

.12.8685,0

.32.101
8

0

0

2

0















 Ferraillage de la poutre palière en flexion simple

b =30cm h =35cm d =32cm fC28 =25Mpa fbu =14,2Mpa fst=348Mpa

Fig III.22. Schéma statique de la poutre palière

3.50m
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Ac=7.97cm2

 Exigence du RPA Art7.5.2.1 minA = 0,5% b  h  minA = 5.25cm2

Donc A>Amin=3,75 cm2

Soit Aadop=6HA14=9.24cm2

 Vérification à l’ELU

 l’effort tranchant

Ǥܸ ௨ = 115.79 ⇒ ቐ
௨߬ =

௏ೆ

௕ൈௗ
=

ଵଵହǤ଻ଽൈଵ଴షయ

଴ǡଶହൈ଴ǡଶ଼
ൌ ͳǤʹͲܯ ܽ݌

ҧ߬
௎ୀ୫ న୬൬

బǡభఱ

ം್
௙೎మఴǢସெ ௉௔൰ୀଷǡଶହெ ௉௔

̇ ֜ ௨߬ ൏ ҧ߬௨����������C’est vérifié

 Calcul des armatures transversales à la flexion simple

mm
bh

l 12);
10

;
30

min( min   ; On prend: St=15cm

௧൒ܣ ܾൈ ௧ܵ×
൫߬ ௨ െ Ͳǡ͵ ൈ ௧݂௝൯

Ͳǡͅ ൈ ௘݂
=

0,30 × 0,15 × (1.20 − 0,3 × 2,1)

0,8 × 400

௧൒ܣ ͲǤ͹͹ܿ ݉ ଶ.

On adopte un cadre de 1HA10=0.79 cm2 avec un espacement St=15 cm

 Calcul de la section d’armature a la torsion

Le moment de torsion provoquer sur la poutre palière est transmis par le palier et la volée

C’est le moment d’appui de l’escalier (Figure III-14).

ࡹ ࢔࢕࢏࢙࢘࢕࢚ ൌ ૚૛Ǥ૛૝ࡺࡷǤ࢓

Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse équivalente dont

l’épaisseur de la paroi est égale au sixième du diamètre du cercle qu’il est possible d’inscrire dans le

contour de la section

 U : périmètre de la section,

  : air du contour tracer ami hauteur,

 e : épaisseur de la paroi,

 Al : section d’acier.

2075,0)05,035,0()05,030,0(

5
6

30

6

)()(

m

cm
b

e

eheb







Fig III.23 : Section creuse équivalente
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mU

ehebU

1.1)]05,035,0()05,030,0[(2

)]()[(2





௧௢௥௦௜௢௡ܣ =
ܯ ்௨ × ܷ × ௦ߛ

2 × Ω × ௘݂
=

12.24 × 10ିଷ × 1,1 × 1,15

2 × 0,075 × 400
= 2.58ܿ݉ ଶ

௧௢௥௦௜௢௡ܣ = 2.58ܿ݉ ଶ

 Vérification de la de contraintes de cisaillement dû à la torsion

௨߬௧௢௥ =
௧௢௥ܯ

2 × Ω × e
=

12.24 × 10ିଷ

2 × 0,0.075 × 0,05
= ܽܲܯ1.63

௔߬ௗ௠ = ݉ ݅݊ (0,13 ௖݂ଶ଼; ܲܯ4 )ܽ = ܽܲܯ3,25

௨߬௧௢௥ = >ܽܲܯ1.63 ௔߬ௗ௠ =3,25 MPa.

 Vérification vis-à-vis de l’effort tranchant : BAEL91 (articleI.III)

τ = ටτ୊ୗ
ଶ + τ୘

ଶ = ඥ(1.20)ଶ + (1.63)ଶ = 2.02 MPa < τୟୢ ୫ = 3,25 MPa … … vérifiée

 Calcul des armatures transversales à la torsion :
On fixe l’espacement comme suit :

 En travée et en appui :

St= 15 cm

௧ܣ =
ெ ೟೚ೝ×ௌ೟

ଶ×Ω×௙ೞ೟
= 0,4�ܿ݉ ଶ.

²35,13015003,0003,0
minmin

cmAbSA ttt 

min

tA > ⇒௧ܣ ௧ܣ =
min

tA

=ܜۯ ૛۶ۯ૚૙= ૚,૞ૡܕ܋� ૛.

La section d’armatures finale (en travée et en appui)

tA +௙௟௘௫௜௢௡ܣ=
୅೅೚ೝೞ೔೚೙

ଶ

tA = 7.97 +
ଶ.ହ଼

ଶ
⇒ ௧ܣ = 9.26�ܿ݉ ଶ>Amin

Soit : ࢖࢕ࢊࢇ࡭
࢚ = ࢖࢕ࢊࢇ࡭

ࢇ =6HA14

La section d’armature transversale totale à prendre en travée et en appuis est :

2082,258,1502,0 cmAt  .

On opte ்ܣ:
௔ௗ௢௣

= 10ܣܪ2 + 10ܣܪ2 = 3.14�ܿ݉ ଶ (cadre Ф10 et  épingleФ10)   
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 Etat limite de compression du béton :

La fissuration est peu nuisible donc il faut juste vérifier que la contrainte de compression du béton est

inférieure ou égale à la contrainte admissible du béton : ser
bc bc

M
y

I
  

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau III.35.Vérification des contraintes du béton à l’E.L.S.

Elément serM (KN.m) y (cm) I (cm4) bc (MPa) bc (MPa)

bcbc  

vérifiée

Travée 33.27 11.2 86470 4.31 15

Appui 15.65 8.36 49294 2.65 15

 État limite de déformation

 Vérification de la flèche :

La vérification de la flèche est nécessaire si l’un des conditions suivantes n’est pas satisfait

                      ht/l=0.1≥1/16=0.062…………………………………..vérifiée 

ℎ

݈
= 0,1 >

௧ܯ

10 × ଴ܯ
+ 0,0849 … … … … … … … . . … … … … … . non vérifiée

Tableau III.36.Vérification de la flèche :

L (m) As (cm²) Mjser (KN.m) Mgser (KN.m) Mpser (KN.m) I (cm4) I0 (cm4)

2.9 7.85 3.305 4.05 7.35 21522 28388.8

Y (cm) Ifji (cm4) Ifgi(cm4) Ifpi (cm4) Ifgv (cm4) Δf (cm) fadm (cm)

6.46 21775.8 20500.6 17918.5 25822.9 0.13 0.7
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CadreΦ10 35cm

30cm

Fig III.24. Ferraillage de la Poutre palière

6HA14

Étrier Φ10 

6HA14

Le schéma de ferraillage de la poutre palière

III.4.Etude de la poutre de chainage

 Définition

La poutre de chaînage est conçue pour reprendre le poids des murs. Elle est considérée comme

simplement appuyée, soumise à une charge répartie due à son poids propre et au poids des murs.

 Dimensionnement

D’après le RPA99 version 2003 Art 9.3.3 la largeur de la poutre de chaînage doit être supérieure ou

égale à 2/3 de l’épaisseur de l’élément supporté et la hauteur h ≥15cm. 

On opte pour une poutre de chainage de (b×h)= (30×30) cm2.

G0 : poids de la poutre de chainage.

G1 : poids de la cloison.

G0= 25*0.30*0.30 = 2.25 KN/ml

G1= 2.67*2.76 = 7.36 KN/ml

A l’ELU: qu=1.35 (G0+ G1)  qu= 12.97 KN/ml

A l’ELS : qser= G0+ G1  qser= 9.61 KN/ml

Lmax=3.20m

 Calcul des sollicitations

2

lq
V u

u




8

2

0

lq
M



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En travée mKNMMM
t

uuu
t .11.1485.0 0 

mKNMMM
t

serserser
t .45.1085.0 0 

En appuis mKNMMM
a

uuu
a .30.85.0 0 

mKNMMM
a

serserser
a .14.65.0 0 

KNV
lq

V u
u

u 75.20
2






Le ferraillage de la poutre de chainage est résumé dans le tableau suivant :

d = 0.9 × h  d = 0.9×0.3  d = 0.27m

Tab III.37.ferraillage de la poutre chainage

Mu(KN) Acal(cm2) Aopt(cm2) Amin(cm2) observation

En travée 14.11 1.53 3HA10=2.36 0.97 Vérifié

En appuis -8.30 0.89 3HA10=2.36 0.97 Vérifié

 Condition de non fragilité

e

t

f

f
bdA 28

min 23.0 (Art B. 7. 4 CBA page 143)

Amin =0.97ܿ݉ ଶ ………… C’est vérifié.

 Vérification de l’effort tranchant

Il faut vérifier que admu  

Avec : MPa
db

Vu
u 256.0




Fissuration peu nuisible

28min(0.13 ,4MPa)bu cf   = 3.25 MPA

MPAMPA admu 25.3256.0    Pas de risque de cisaillement
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 Calcul des armatures transversales

mmadopteonmm
bh

l 657.8);
10

;
35

min( min   .

On adopte un cadre et un épingle 6 ;

Donc At=3 6 =0.85cm2

 Calcul des espacements

cm
b

fA
S et

t 33.28
30.04.0

4001085.0

4.0

4














cmcmdSt 3.24)40;9.0min( 

Le RPA99/ version2003 exige un espacement

cmcmhSt 25)25;min( 

On prend St = 20 cm.

 Vérification à l’ELS

On doit vérifier les contraintes de compression dans le béton et les contraintes de traction dans l’acier,

les résultats de calcul sont résumées dans le tableau suivant :

Tab III.38: vérification des contraintes

Mser (KN) y(cm) I(cm4)
bc (MPa) bc (MPa) observation

10.45 6.88 17573 4.09 15 vérifiée

 Vérification de la flèche

La vérification de la flèche est nécessaire si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

0

0

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

16

..........(2)
10

4.2
...........(3)

t

e

h

L

Mh

L M

A

b d f














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062.0
16

1
093.0

320

30


L

h
La première condition est vérifiée.

093.0085.0
10 0


 L

h

M

M t La deuxième condition est vérifiée.

01.0
2.4

0029.0
0


 efdb

A
La troisième condition est vérifiée

Donc il n’est pas nécessaire de vérifiée la flèche.

 Schémas de ferraillage

III.5. Etude de l’acrotère

 Définition :

L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment au niveau du plancher

terrasse. Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-même et la forme de pente

contre l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des travaux d’entretien des

bâtiments.

L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher soumise à son poids

propre (G), à une force latérale due à l’effet sismique et à une surcharge horizontale (Q) due à la main

courante.

3HA10

3HA10

Cadre,
8

St=20cm

Epingle 8 ,

St=20cm

Fig III.25 : Schéma de ferraillage de la poutre de chainage

a×b= 30×30 cm 2
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III. 5. 1. Hypothèse de calcul :

L’acrotère est sollicité en flexion composée.

La fissuration est considérée comme peu nuisible.

Le calcul se fera pour une bande de un mètre linéaire.

 Evaluation des charges et surcharges :

Charge Permanente

GT = 2.13KN/ml.

La surcharge d’exploitation

Q = 1 KN/ml

La force sismique horizontale Fp qui est donnée par la formule :

(RPA Article 6.2.3)

: Coefficient d’accélération de zone (groupe d’usage 2, zone IIa, A= 0,15).

(RPA tableau 4.1)

: Facteur de force horizontal (Cp = 0,8). (RPA tableau 6.1)

: Poids de l’acrotère.

Donc : .023.113.28.015.04 KNFF PP 

 Calcul des sollicitations :

a) Calcul du centre de pression :

Tel que :

.4 ppp WCAF 

A

pC

pW

60 cm

10 cm 10 cm

3cm

7 cm

Fig. N°III. 26 : Acrotère








i

ii

C

i

ii

C
A

yA
y

A

xA
x

*
,

*

  SAi

0685,0

)3/1,01,0(*03,0*1,0*5,0)2/1,01,0(*1,0*07,0)2/1,0(*1,0*6,0 
Cx
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a) Moment engendré par les efforts normaux :

Tableau III.39. Différentes combinaisons à utiliser

Sollicitation
RPA99 ELU ELS

G+Q+E 1,35G + 1,5Q G+Q

N (KN)
2.13 2.87 2.13

M (KN)
0.95 0.9 0.6

my

mx

C

C

3425,0

0618,0





H = 0,6m

G

Q

Fig N°III. 27 : Les Sollicitations sur l’acrotère







mKNyFMKNF

mKNMmlKNQ

mlKNN

PP FCPFP

QQ

G

.3503,03425,0*023,1*023,1

.6,06,0*1/1

/125,2

Fp
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III. 5. 2. Calcul de l’excentricité :

Calcul à la flexion composée, en tenant compte de façon forfaitaire de l’excentricité (e3) du second

ordre due à la déformation.

Tel que : : Le rapport du moment du premier ordre dû aux charges permanentes et quasi-

permanentes au moment total du premier ordre.

: Le rapport de la déformation finale dû au fluage à la déformation instantanée sous la charge

considérée.

Les sollicitations corrigées

pour le calcul en flexion composée sont :

NU = 2,87 KN et MU = NU*et = 2.87* 0,46 = 1.32 KN.

III. 5.3.Ferraillage :

a) à l’ELU :

h = 10 cm; d = 8 cm; b = 100 cm;

aeee  12

:

:

1e

ea
; Tel que

m
H

m
N

M
e

u

u

1.0
6

44.0
13.2

95.0
1






6

1

H
e La section est partiellement comprimée.

Excentricité additionnelle.

Excentricité structurale (résultat des contraintes normales avant

application des excentricités additionnelles).

meoùd

cmcm
l

cme a

46.002.044.0:'

2)
250

60
;2max()

250
;2max(

2 



91........................
*10

)*2(**3
4

2

3 BAEL
h

l
e

f 


.864.46864.046:'

.864.0
1.0*10

)02(*)6.0*2(*3
0

60

0

32

4

2

3

cmeeeoùd

cme
MM

M

t

QG

G














.348
15.1

400

;2.14
5.1

25*85.0*85.0 28

MPa
f

MPa
f

s

e
s

b

c
bc










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mKNM
h

dNMM uAuuuA .40.1
2

10.0
08.087.232.1

2




















MuA : Moment de flexion évalué au niveau de l’armature.

0')0.3916=µ(<)015.0(
2.1408.01

1040.1

²
l2

3












A
fdb

M
bubu

bu

uA
bu 

   

²42.0
348

1087.2
1050.0

²50.0
348079.0

1040.1

079.04.01019.021125.1

3
4

1

1

3

1

cmA
N

AA

cmA
fZ

M
A

mZdZ

s

S

u
s

st

uA

bu


























III.5.4.Vérification à l’E.L.U

1. La condition de non fragilité

2
minmin

28
min 96.0

400

1.2
08.0123.023.0 cmAA

f

f
dbA

e

t 

Amin> As On adopte: As= 4HA8 = 2,01 cm² /ml.

2. Armatures de répartition

mlcmTAcmAA
A

A rrr
s

r /²13.164²5025.0
4

01.2

4


- Espacement

1. Armatures principale : St ≤ 100/3 = 33,3 cm.   On adopte  St = 30 cm.

2. Armatures de répartitions : St  ≤  60/3  = 20 cm.  On adopte   St = 20 cm.

- Vérification au cisaillement :

MPaMPaMPafc 5.2)3;5.2min()3;1.0min( 28  

Vu = 1.5*G = 1,5*2.87=4.3KN.












MPa
db

V
uu

u
u 053.0

08.01

103.4 3

 u Vérifié

-Vérification de l’adhérence : ζse = Vu /  (0,9×d×Σµi) RPA (Article. A.6.1, 3)

Σµi : la somme des périmètres des barres.

Σµi  =  n×π×Ф   Σµ i = 4 × 3.14 × 8   Σµi=10.043 cm



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

83

ζes = 4.3×10-3 / (0.9×0.08×0.1)  ζes = 0.59 MPa

0.6 × ψs² × ft28 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2,83MPa (RPA Article. A.6.1, 21)

Ψs est le coefficient de scellement.

ζes < 2,83MPa  Pas de risque par rapport à l’adhérence.

III.5.5. Vérification à l’ELS

d = 0.08 m ; Nser = 2.13KN ; Mser = Q × h  Mser = 0.6KN.m;  η=1.6 pour les HR 

 Vérification des contraintes :  bc = Nser × yser /I;  s = 15 × Nser × (d – yser) / I ;

MPaf ses 240)150;
3

2
(min  

 Position de l’axe neutre : c = d – e1

e1 : distance du centre de pression "c" à la fibre la plus comprimée de la section.

e1 = Mser/Nser + (d – h/2)  e1 = (0.6/2.13) + (0.08 – 0.10/2 )  e1 = 0.31 m.

e1> d  "c" à l’extérieur de section  c = 0.08 – 0.31  c = -0.23 m.

c = -0.23 m; yser = yc + c; yc
3 + p×yc + q = 0 ……… (*)

p = -3×c²+90×A× (d-c) /b ;
b

cd
Acq

)²(
902 3 



²153.0
1

23.008.0
1001.290)23.0(3 42 mPP 


 

    343
0024.0

1

²23.008.0
1001.29023.02 mqq 


 

En remplaçant "q" et "p" dans (*), sa résolution donne : yc=-0.2325  yser =0.107m.

 

admbcbc MPa

mIydA
yb

I

 
















063.0107.0
10568.5

1013.2

10568.515
2

²

3

3

33

  admss  









0.116MPa107.012.0
10568.5

1033.3
15

3

3
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 Schéma de ferraillage de l’acrotère.

III.6.Etude de l’ascenseur :

III.6.1.Définition :

L’ascenseur est un appareil mécanique, servant au déplacement vertical des personnes et des

chargements vers les différents niveaux de la construction.

Elle se constitue d’une cabine, qui se déplace le long d’une glissière verticale dans l’ascenseur muni

d’un dispositif mécanique permettant le déplacement de la cabine.

L’ascenseur qu’on étudie est pour 08 personnes.

Fig III.29.cage de l’ascenseur

2,25m

1.80m

Fig. III.28. Schéma de ferraillage de l’acrotère (Terrasse inaccessible).

Coupe A-A

4

6/ml
4

8/ml

A A

4

6/ml
4

8/ml

POUTRE
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Les caractéristiques :

 V=1m /s   →  Vitesse minimale. 

 Pm =15KN : Charge due à la salle de machine.

 Dm =51 KN : Charge due au poids propre de la l’ascenseur.

 Fc = 145 KN : Charge due à la rupture des câbles.

 Bs * Ts *Hs = 2.25*1.80*2.20 dimensions de la cabine.

 Poids de 08 personnes = 630 kg.

 La dalle reprend des charges importantes, alors on prend une épaisseur h = 20 cm

III.6.2. Evaluation des charges et surcharges

2
1 520025 m/KN.G  Poids de la dalle en béton armé.

2
2 /88.004.022 mKNG  Poids du revêtement en béton (e=4cm).

./88.5 2
21

' mKNGGG 

./80.35
05.4

145 2" mKN
S

Fc
G  Poids de la machine.

./68.41 2"' mKNGGGtotale 

.m/KNQ 21

III.6.3. Cas d’une charge répartie

Calcul des sollicitations

A l’ELU

./77.5715.168.4135.15.135.1 2mKNqQGq utotaleu 

 4.08.0
25.2

8.1

y

x

l

l
 La dalle travaille dans les deux sens.










5959.0

0561.0
80.0

y

x




 Annexe1

Sens x-x’ : KNmMMlqM xx
xux

x 50.10²8.177.570561.0 00
2

0  
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Sens y-y’ : KNmMMM yx
y

y 25.6000  

 Calcul des moments réels

En travée : Sens x-x’ : KNmMM xx
t 92.885.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 31.585.0 0 

En appui : KNmMMM xy
a

x
a 15.33.0 0 

 Calcul du ferraillage

On fera le calcul de la dalle sur 4 appuis pour une bande de 1m de longueur et de 20cm

d’épaisseur à la flexion simple avec cmdx 17 et cmd y 17 .

Tab.III.40.Calcul de la section de ferraillage de la dalle d’ascenseur.

Vérification à l’E.L.U

a) Condition de non fragilité

On calcule minA : On a des HA 400Efe 0008.00   ; 80.0;100;20  cmbcme




































mlcmA

mlcmA

ebA

ebAcme
y

x

y

x

/6.1

/76.1
2

3

4.0

12
2

min

2
min

0min

0min








4

A
A

t
xy

t  ……………………………………………………… Vérifiée.

b) Calcul des espacements

Sens x-x’: cmScmeS tt 33)33;3min(  on adopte cmSt 25

Sens M (KN.m) bu  Z (m) Acal (cm²/ml) Amin (cm²/ml)

travée

x-x 8.92 0.021 0,027 0.168 1.52 1.76

y-y 5.31 0.012 0.016 0.168 0.90 1.6

appui y-y

x-x

3.15 0.0073 0.0092 0.169 0.51 1.76
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Sens y-y’: cmScmeS tt 45)45;4min(  on adopte cmSt 25

Tab.III.41. ferraillage de la dalle d’ascenseur.

Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm²/ml)

At
min

(cm²/ml)

Aa
cal

(cm²/ml)

Aa
min

(cm²/ml)

At
adp

(cm²/ml)

Aa
adp

(cm²/ml)

Sens

x-x’

8.92 3.15 1.52 1.76 0.51 1.6 4T10=3.14 4T10=3.14

Sens

y-y’

5.31 3.15 106 1.6 0.51 1.6 4T10=3.14 4T10=3.14

a) Vérification de l’effort tranchant

MPa.f.
db

V
cu

max
u 251050 28 




 4.069.0 Flexion simple dans les deux sens.

Vérifié25.1218.0

17.01

1013.37
13.37

2
1

1

2
:y-ySens

66.34
3

:x-xSens

3

MPaMPa

KN
l

qV

KN
l

qV

u

u
x

uy

x
ux





















1. Vérification à l’ELS : 2.0

2/68.42168.41 mKNqqQGq sersertotaleser 





















KNmMMM

KNmMlqM
yx

y
y

x
xserx

x

y

x

17.6

68.8

7111.0

0628.0
80.0

000

0
2

0










Sens x-x’ : KNmMM xx
tser 37.785.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
tser 24.585.0 0 
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2. Vérification des contraintes

- Etat limite de compression de béton : bcserbc
I

y
M  

Sens x-x : Ax = 3.14cm2, b = 100 cm , d = 17 cm ; y = 3.558cm ; I = 10011.775cm4

MPaMPabc 15540.1   …………c’est vérifier.

Sens y-y : Ay = 3.14cm4 ; b = 100cm ; d = 17cm ; y = 3.558cm ; I = 10011.775cm4

MPabc 15540.1  …………c’est vérifier.

III.6.4. Cas d’une charge concentrée

La charge concentrée q est appliquée à la surface de la dalle sur une aire 00 ba  , elle agit

uniformément sur une aire vu  située sur le plan moyen de la dalle.









.h2hbv

.h2hau

100

100

00 ba  : Surface sur laquelle elle s’applique la charge donnée en fonction de la vitesse.

vu  : Surface d’impact.

0a et u : Dimensions suivant le sens x-x’.

0b et v : Dimensions suivant le sens y-y’.

45045
0

yl

a
xl u

b
v

Fig. III.30.Schéma représentant la surface d’impact.

a0

45
0

b0

v

yl

Revêtement
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On a une vitesse cmbcmasmV 80;80/1 00 

On a un revêtement en béton d’épaisseur .141  cmh

Donc :










.1084122080

.1084122080

cmvv

cmuu

1. Calcul des sollicitations









).MM(PM

).MM(PM

12uy

21ux
Avec : Coefficient de poisson









ELS

ELU

2.0

0





On a : KNPPDg personnesmm 3.723.61551 

KNPgP uu 605.973.7235.135.1 

1M En fonction de
xl

u
et  ; 2M En fonction de

yl

v
et

xl

v
et 80.0 Annexe 3

2
2

2
1 103.7

6.0
160

108

48.0
225

108

;105.8

6.0
180

108

6.0
180

108

 



































M

l

v

l

v

l

v

l

v

M

l

v

l

v

l

u

l

u

xx

yy

xx

xx

Evaluation des moments 1xM et 1yM du système de levage à l’ELU :










21

11

MPM

MPM

uy

ux









KNmM

KNmM

y

x

12.7073.0605.97

25.8085.0605.97

1

1

- Evaluation des moments 2xM et 2yM dus au poids propre de la dalle à l’ELU :










5959.0

0561.0
80.0

y

x




 Annexe I.

KNqq uu 28.915.177.535.1 

KNmMlqM xxuxx 68.1⇒ 2
2

2  

KNmMMM yxyy 00.1⇒ 222  
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- Superposition des moments

Les moments agissants sur la dalle sont :








KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

12.8

93.9

21

21

Pour tenir compte de l’encastrement

en travée :

Mt
y=0.85×8.12=6.90KNm

Mt
x=0.85×9.93=8.44KNm

En appuis :My
a=Mx

a=0.3×9.93=2.97KNm

2. Ferraillage : Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et cmd 17

Tableau III.42.ferraillage de la dalle de la salle des machines

M
t

(K
N

.m

M
a

(K
N

.m
A

t
ca

lc
ul

é

(c
m

²/

A
tm

in

(c
m

²/

A
a

ca
lc

ul
é

A
am

in

(c
m

²/

A
t

ad
op

té

(c
m

²/

m
l)

A
a

ad
op

té

(c
m

²/

m
l)

S
en

s

x
-x

’

8.44 2.97 1.48 1.76 0.50 1.76 4T10=3.14 4T10=3.14

S
en

s

y
-y

’

6.90 2.90 1.21 1.76 0.52 1.76 4T10=3.14 4T10=3.14

3.Vérification à l’E.L.U

a.Vérification au poinçonnement :
b

c
cu

f
hUp


28045.0≤  BAEL91 (Article H. III.10)

Avec : :up Charge de calcul à l’état limite.

:h Epaisseur de la dalle.

:cU Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

KNpcmUUvuU uccc 648;.432)108108(2)(2 

Or .648045.0≤60.97 28 KN
f

hUKNp
b

c
cu 


Pas de risque de poinçonnement.



CHAPITRE III : CALCULE DES ELEMENTS SECONDAIRES

91

b. Vérification de l’effort tranchant : b=100cm ; d=17cm.

MPaf
db

V
cuu 25.105.0 28

max 


 

On a  uv 


 KN
v

p
V u

u 125.30
3

MPaMPa uu 25.1≤177.0   C’est vérifié.

4. Vérification à l’E.L.S

Les moments engendrés par le système de levage : .3.72 KNgqser 









KNmMMqM

KNmMMqM

sery

serx

465.5)085.02.0073.0(3.72)(

.201.7)073.02.0085.0(3.72)(

121

211





Les moments 2xM et 2yM dus au poids propre de la dalle :












KNmMMM

KNmMlqM
KNq

yxyy

xxserxx

ser
73.0⇒

23.1⇒
77.6177.5

222

2
2

2





Superposition des moments









KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

203.673.0465.5

431.823.1201.7

21

21

a) Vérification des contraintes

- Calcul des moments

Mt
x =0.85×8.431⇒Mt

x =7.163KNm

Mt
y=0.85×6.203⇒Mt

y =5.272KNm

Ma=-0.3×8.431⇒Ma =-2.52KNm

- Etat limite de compression de béton : bcserbc
I

y
M  

Sens x-x : y = 3.673cm ; I=11319.623cm4

MPaMPabc 15352.2  

Sens y-y: y=3.558cm et I=10011.775cm4

MPabc 15879.1  …………c’est vérifié.
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b) Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire.

c) Vérification de la flèche

Les conditions à vérifier sont les suivantes :

 h / l = 0.11  ≥  1/16 = 0.06 ;    

 h / l  =  0.11  ≥  042.0
20 0


M

M t

 01.0
2.4

00184.0
0


 efdb

A

Les trois conditions de la flèche sont vérifiées. La vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

5. Schéma de ferraillage

III.8.Conclusion :

On se basant sur la réglementation à savoir le BAEL91, CBA93, RPA99/2003……..on a put avoir

la section d’armature la plus favorable pour les éléments secondaires (les poutrelles, les balcons et les

dalles pleines, l’escalier et ses composant, l’ascenseur ; poutre de chainage/palières et l’acrotère) et

ainsi les ferrailler afin qu’ils résistent et supportes les charges appliquées (CHAPITRE II) tout en

respectant l’aspect architecturale, financier …….

4HA10

4HA10

4HA10

Sens y-y

3HA8

Sens

SENNx-

Fig.III.31.Schéma de ferraillage pour la dalle pleine de l’ascenseur.

Sens

x-x
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Introduction

L’étude sismique d’une structure vise à assurer une protection acceptable des constructions

vis à vis des effets des actions sismiques par une conception et un dimensionnement appropriés

toute en satisfaisant les trois aspects essentiels de la conception qui sont : la résistance, l’aspect

architectural et l’économie.

Cet objectif ne peut être atteint qu’avec un calcul adéquat tout en respectant les règles

parasismiques Algériennes.

IV.1.Méthode de calcul :

Selon les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003), le calcul des forces sismiques peut

être mené suivant trois méthodes :

1. Par la méthode statique équivalente ;

2. Par la méthode d’analyse modale spectrale ;

3. Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

IV.1.1.Méthode statique équivalente :

A. Principe :
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un

système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action

sismique.

La structure peut être modélisée comme une console encastrée dans le sol et dont laquelle les

différents étages sont représentés par des masses ponctuelles de même centre de gravité, de même

propriétés d’inertie.

B. Conditions d’application :
La méthode statique équivalente est applicable dans les conditions suivantes :

Le bâtiment ou le bloque étudié, respecte les conditions de régularité en plan et en élévation avec une

hauteur au plus 65 m en zone I et IIa et 30m en zone IIb et III.

Le bâtiment ou le bloque étudié présente une configuration irrégulière tout en respectant, outre les

conditions énoncées en haut, d’autre conditions complémentaires énumérées dans le RPA99/version

2003 (article 4.1.2).

C. Calcul de la force sismique totale :
L’effort sismique total V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée successivement dans

deux directions, horizontales et orthogonales, selon la formule :

W
R

QDA
V *

**

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Avec :

A : cœfficient d’accélération de la zone, dépend du groupe d’usage de la structure et de la zone

sismique.

Dans notre cas : - Groupe d’usage 2

Zone sismique : IIa

R : coefficient de comportement global de la structure.

Valeur donnée par le tableau (4.3) du RPA 99 /2003 en fonction du système de contreventement.

(Contreventement mixte)  R = 5

Q : facteur de qualité : il est fonction de :

Tableau IV : facteur de qualité

Conditions Observations pénalités
Conditions minimales sur les files de contreventement Non observés 0,05 0,05
Redondance en plan Non observé 0,05 0,05
Régularité en plan Non observé 0,05 0,05
Régularité en élévation Non observé 0,05 0
Contrôle de qualité des matériaux Non observé 0,05 0,05
Contrôle de qualité de l’exécution observé 0 0

Sa valeur est donnée par la formule : Q = 1+
6

1
qp .

qp : est la pénalité à retenir selon que les critères de qualité q est satisfait ou non.

Sa valeur est donnée par le tableau (4.4) du RPA99/2003. Qx = 1.25 / Qy = 1.20

W : poids total de la structure : W =
8

1

iW , avec : iW QiGi WW *

GiW : Poids dus aux charges permanentes et à celles des équipements éventuellement fixes de la

structure.

QiW : Charge d’exploitation.

 : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation, il est

donné par le tableau 4.5 du RPA 99/2003.

W = 18656,578 KN.

D : facteur d’amplification dynamique moyen.

Il est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement ( ) et de la période

fondamentale de la structure T.

A = 0.15

Sens x Sens y
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D. Estimation de la période fondamentale de la structure :
Selon le RPA 99/2003 (article 4.2.4), la période empirique peut être calculée de deux manières :

T = CT *   4/3

Nh avec :

Nh : la hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

 Nh = 24.48 m.

TC : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage.

 TC = 0,05 (tableau 4.6 du RPA 99/2003). D’où : T = 0,55s.

T = 0,09.
L

hN .

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

On prend la plus petite valeur pour T.

൜
௫ܮ = 24.19�݉
௬ܮ = 10.65�݉ ⇒ ൜

௫ܶ = ݏ0.449�݁ ܿ

௬ܶ = ݏ0.546�݁ ܿ ܯ�ݏéݎ݌ܣ, ݆ܽ ݎܽ݋ ݊݋ݐ݅ ൜
௫ܶ = ݏ0.584�݁ ܿ

௬ܶ = ݏ0.715�݁ ܿ

Valeur de 1T et 2T :

1T , 2T périodes caractéristiques associées à la catégorie de site ( RPA99/2003 tableau 4.7)

Sol ferme  site S2










sec4.0

sec15.0

2

1

T

T

ܦ = �൬ߟ�2.5
ଶܶ

ܶ
൰

ଶ
ଷൗ

, ଶܶ˂�ܶ˂ ݏ3�݁ ܿ

Tel que :
)2(

7





  facteur de correction d’amortissement.

 (℅) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de 

remplissage (RPA 99/2003 tableau 4.2).

Portique auto stable    =  7 ℅. 

Voiles    =  10 ℅. 

Donc, pour une construction mixte on prend la moyenne    = 8,5 ℅. 

൜
௫ܦ = 1.65
௒ܦ = 1.9
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Donc,

IV.1.2. Méthodes d’analyse dynamique :

Modale spectrale : cette méthode peut être utilisée dans tout les cas, et en particulier, dans le cas où

la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Principe : Il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans la

structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul.

Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

Les hypothèses : les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds principaux (nœuds

maîtres).

Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.

Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des taux de participation des masses

modales atteint au moins 90℅ de la masse globale de la structure. 

IV.1.2.1. Modélisation de la structure :

La forme architecturale de la structure à étudier, nous à pousser à une recherche d’un bon

comportement dynamique qui peut résister aux différentes sollicitations.

La hauteur du bâtiment dépasse les 20 mètres, donc selon RPA99/2003 (article 3.4) on doit

introduire des voiles

On a opté pour cette disposition :

Fig IV.1: disposition des voiles

௒ܸ = 1276.11 ௫ܸܰܭ = ܰܭ1152.976

1.5m
1.5m

2.3m

1.6m

1.6m

1.4m

1.4m

1.5m1.5m
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IV.1.2.2. Analyse du comportement de la structure :

Mode 1 :

Fig IV.2: premier mode de déformation (translation suivant y)(T=0.704 sec)

Analyse des résultats : la participation modale du premier mode suivant (y) est prépondérante, un

mode de translation suivant cette direction.

On remarque aussi que la période fondamentale de vibration (T=0.704 s) est inférieure à celle

calculée par les formules empiriques du RPA majorées de 30%.(T=0. 715).

Mode 2 :

Fig IV.3: deuxième mode de déformation (translation suivant x) (T=0. 580 sec)
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Analyse des résultats : la participation modale du deuxième mode suivant (x) est prépondérante, un

mode de translation suivant cette direction.

On remarque aussi que la période fondamentale de vibration(T=0.580) est inférieure à celle calculée

par les formules empiriques du RPA majorées de 30%.(T=0.584)

Mode 3 :

Fig IV.4 : troisième mode de déformation (rotation suivant z) (T=0.531 sec)

 Période de vibration et taux de participation des masses modales:
Période de vibration et taux de participation des masses modales:

Tableau IV.2 : Période de vibration et taux de participation des masses modales

Modes Périodes
(s)

INDIVIDUAL MODE (PERCENT) CUMULATIVE SUM (PERCENT)
UX UY UZ UX UY UZ

1 0,704296 0,000002536 0,74684 0,000002303 0,000002536 0,74684 0,000002303
2 0,580428 0,74536 0,000004806 0,00001663 0,74536 0,74685 0,00001893
3 0,531721 0,00198 0,00011 0,000006286 0,74734 0,74696 0,00002522
4 0,211581 5,804E-07 0,12479 0,000007656 0,74734 0,87176 0,00003287
5 0,174963 0,13206 4,421E-07 0,00009273 0,8794 0,87176 0,00013
6 0,153284 0,000007035 0,00019 0,00001534 0,87941 0,87195 0,00014
7 0,105369 3,034E-07 0,05062 0,00012 0,87941 0,92256 0,00026
8 0,086241 0,05069 0,000004292 0,00045 0,9301 0,92257 0,00071
9 0,073802 0,00002168 0,00002906 0,28048 0,93012 0,9226 0,2812
10 0,073308 0,000003292 0,00125 0,00671 0,93013 0,92385 0,28791
11 0,066733 0,000006315 0,00001221 0,0842 0,93013 0,92386 0,37211
12 0,065316 0,000001134 0,00811 0,10653 0,93013 0,93197 0,47863
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IV.1.2.3. Analyse spectrale :

 Spectre de réponse : La réponse d’une structure à une accélération dynamique est
fonction de l’amortissement ,(ߦ) et de la pulsation (߱). Donc, pour des accélérogrammes
donnés, si on évalue les réponses maximales en fonction de la période (T), on obtient
plusieurs points sur un graphe qui est nommé spectre de réponse, et qui aide à faire une
lecture directe des déplacements maximaux d’une structure. L’action sismique est représentée
par le spectre de calcul suivant :

௔ܵ

݃
=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ͳǤʹͷܣ�൤1 +

ܶ

ଵܶ
൬ʹ Ǥͷߟ��

ܳ

ܴ
െ ͳ൰൨ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ Ͳ൑ ܶ ൑ ଵܶ

Ǥʹͷߟ��(ͳǤʹͷܣ�)
ܳ

ܴ
ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤܶ ଵ ൑ ܶ ൑ ଶܶ

Ǥʹͷߟ��(ͳǤʹͷܣ�)
ܳ

ܴ
൬

ଶܶ

ܶ
൰

ଶ
ଷൗ

ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ଵܶ ൑ ܶ ൑ ݏ݁͵� ܿ

Ǥʹͷߟ��(ͳǤʹͷܣ�)൬
ଶܶ

3
൰

ଶ
ଷൗ

൬
3

ܶ
൰

ହ
ଷൗ ܳ

ܴ
ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤǥ Ǥܶ ൒ ݏ݁͵� ܿ

 Représentation graphique du spectre de réponse de calcul :
L’excitation du modèle par le spectre du RPA, nous permet d’évaluer sa réponse sismique.

Fig IV.5 : Spectre de réponse de la structure
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IV.2 Justification de l’interaction voile-portique :

Les tableaux(IV.3) et (IV.4) illustrent respectivement la justification de l’interaction sous charges

horizontales et verticales. L’article (3.4.A.4.a) du RPA99/version2003 stipule que pour les

constructions à contreventement mixte, les voiles doivent reprendre au plus 20% des sollicitations

dues aux charges verticales. Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les

portiques qui doivent reprendre au moins 25%de l’effort tranchant d’étage.

IV.2.1 Sous charges verticales :

-Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques : %80



voilesportiques

portiques

FF

F

-Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles : 20%voiles

portiques voiles

F

F F





 

Les résultats de l’interaction sous charges verticales sont présentés sur le tableau suivant :

Tableau IV.3 : Interaction sous charges verticales

niveaux Les charges reprises (KN) Pourcentages repris

Portiques Voiles Portiques % Voiles %

2 18861,77 2961,876 86,42813396 13,571866
3 16800,696 2667,59 86,29776653 13,702233
4 13974,544 2386,786 85,41202946 14,587971
5 11351,372 2001,666 85,00965848 14,990342
6 8686,446 1655,588 83,99165967 16,00834
7 6204,231 1215,478 83,61825241 16,381748
8 3715,83 796,23 82,35329317 17,646707
9 1443,616 335,61 81,13730352 18,862696

D’après le tableau IV.3, on voit bien que l’interaction sous charges verticales est vérifiée.

IV.2.2. Sous charges horizontales :

-Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques %25



voilesportiques

portiques

FF

F

- Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles : 75%voiles

portiques voiles

F

F F





 
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Les résultats de l’interaction sous charges horizontales sont présentés sur le tableau suivant :

Tableau IV.4 : Interaction sous charges horizontales

niveaux SENS(X.X) SENS(Y.Y)

Portiques (KN) Voiles
(KN)

Portiques % Voiles % Portiques (KN) Voiles (KN) Portiques % Voiles %

2 294,226 694,561 29,75626 70,24374 327,874 525,347 38,427793 61,572207
3 392,284 575,175 40,54787 59,45213 423,54 437,009 49,2174182 50,782581
4 400,307 486,112 45,16002 54,83998 388,993 393,588 49,7064202 50,293579
5 422,46 369,66 53,33283 46,66717 395,277 299,363 56,9038639 43,096136
6 333,899 339,273 49,60084 50,39916 306,658 282,446 52,0549852 47,945014
7 321,829 205,858 60,98862 39,01138 282,809 179,886 61,1221215 38,877878
8 217,513 143,266 60,28982 39,71018 185,514 132,224 58,3858399 41,614160
9 197,149 70,064 73,77972 26,22028 175,025 66,744 72,393483 27,606517

Les portiques reprennent au moins 25% de l’effort tranchant d’étage dans tous les niveaux.

IV.3. Vérification de la résultante de la force sismique :

Selon RPA99V2003 (Article 4.3.6), la résultante des forces sismiques à la base obtenue par la

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces

sismiques déterminées par la méthode statique équivalente.

Tableau IV.5: Vérification de l’effort tranchant à la base.

      ІV.4. Vérification de l’effort normale réduit : 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au

séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

(Article7.1.3.3) RPA99V2003.

Résultats des forces
sismiques

dynV (KN)
staV (KN) /dyn staV V

Sens x-x 1062,548 -1324,617 -0,802155

Sens y-y 934,82 -1156,708 -0,8081728

28

0.30
.

d

c c

N

B f
  
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Avec :

dN : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

cB : Aire (section brute) de cette dernière

:cjf Résistance caractéristique du béton = 25 MPa

Tableau IV.5: Vérification de l’effort normal réduit.

L’effort normal réduit est donc vérifié à tous les niveaux.

ІV.5. Justification vis-à-vis de déplacement : (Article 4.4.3) RPA

99/V2003.

Le déplacement horizontal à chaque niveau (k) de la structure est calculé comme suit :

k = R ek  Formule (4-19).

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

R : coefficient de comportement (R = 5).

Le déplacement relatif de niveau (k) par rapport au niveau (k-1) est égal à :

1k k k     Formule (4-20).

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne

doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage à moins qu’il ne puisse être prouvé qu’un plus grand

déplacement relatif peut être toléré (Article 5.10) RPA99/2003.

niveaux B (cm2) N (KN) Ѵ Observation

2 3600 -2040,952 -0,22677244 Vérifiée

3 3600 -1773,165 -0,19701833 Vérifiée

4 3025 -1490,064 -0,19703326 Vérifiée

5 3025 -1217,293 -0,16096436 Vérifiée

6 2500 -946,966 -0,15151456 Vérifiée

7 2500 -684,583 -0,10953328 Vérifiée

8 2025 -421,201 -0,0832002 Vérifiée

9 2025 -165,237 -0,03263941 Vérifiée
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Les résultats sont résumés dans le tableau ci- après :

Tableau. ІV. 6: Vérification des déplacements relatifs (sens x-x).

Niveaux Sens X – X

δek (m) δk (m) δk-1 (m) Δk (m) hk (m) Δk/hk (%) Observation

2 0,0006 0,003 0 0,003 3,06 0,00098039 vérifiée
3 0,0017 0,0085 0,003 0,0055 3,06 0,00179739 vérifiée
4 0,0031 0,0155 0,0085 0,007 3,06 0,00228758 vérifiée
5 0,0046 0,023 0,0155 0,0075 3,06 0,00245098 vérifiée
6 0,0059 0,0295 0,023 0,0065 3,06 0,00212418 vérifiée
7 0,0072 0,036 0,0295 0,0065 3,06 0,00212418 vérifiée
8 0,0082 0,041 0,036 0,005 3,06 0,00163399 vérifiée
9 0,009 0,045 0,041 0,004 3,06 0,00130719 vérifiée

Tableau. ІV. 7: Vérification des déplacements relatifs (sens y-y).

Niveaux Sens Y – Y

δek (m) δk (m) δk-1 (m) Δk (m) hk (m) Δk/hk (%) Observation

2 0,0007 0,0035 0 0,0035 3,06 0,00114379 vérifiée
3 0,0022 0,011 0,0035 0,0075 3,06 0,00245098 vérifiée
4 0,0041 0,0205 0,011 0,0095 3,06 0,00310458 vérifiée
5 0,0061 0,0305 0,0205 0,01 3,06 0,00326797 vérifiée
6 0,0078 0,039 0,0305 0,0085 3,06 0,00277778 vérifiée
7 0,0094 0,047 0,039 0,008 3,06 0,00261438 vérifiée
8 0,0106 0,053 0,047 0,006 3,06 0,00196078 vérifiée
9 0,0114 0,057 0,053 0,004 3,06 0,00130719 vérifiée

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs des niveaux sont inférieurs

au centième de la hauteur d’étage, ce qui signifie que la condition est vérifiée.

     ІV.6. Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : RPA99/V2003 (Article 5.9).

      Les effets de second ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négliges dans le cas des bâtiments où la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux.

.
0.10

.

k k

k k

P

V h



  Formule (5.6).

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau (k).

( )
n

k Gi Qi
i k

P W W


 
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kV : Effort tranchant d’étage au niveau k.

Δk : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1.

kh : Hauteur d’étage (k).

Si 0.10 0.20k   : les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1er ordre par le

facteur :
1

(1 )k

Si 0.20k  : La structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

La condition 0.1   est satisfaite, d’où les effets de second ordre ou effet P-Δ peuvent être négligés. 

Les résultats sont résumés dans le tableau ci- après :

Tableau. ІV.8: Vérification des effets P-Δ (sens x-x).

Niveau Sens X – X

Δk (m) Pk (t) Vk (t) hk (m) θ Observation

2 0,003 16503,84 988,787 3,06 0,01636372 vérifiée
3 0,0055 13864,64 967,456 3,06 0,02575839 vérifiée
4 0,007 11323,019 886,419 3,06 0,02922132 vérifiée
5 0,0075 8779,156 792,12 3,06 0,02716449 vérifiée
6 0,0065 6322,95 673,172 3,06 0,01995196 vérifiée
7 0,0065 3865,46 527,687 3,06 0,01556026 vérifiée
8 0,005 1592,125 360,213 3,06 0,00722215 vérifiée
9 0,004 0 267,213 3,06 0 vérifiée

Tableau. ІV.9: Vérification des effets P-Δ (sens y-y)

Niveau Sens Y – Y

Δk (m) Pk (t) Vk (t) hk (m) θ Observation

2 0,0035 16503,984 853,221 3,06 0,02212452 vérifiée
3 0,0075 13864,64 860,549 3,06 0,0394887 vérifiée
4 0,0095 11323,019 782,581 3,06 0,04491952 vérifiée
5 0,01 8779,156 694,64 3,06 0,04130204 vérifiée
6 0,0085 6322,95 589,104 3,06 0,02981435 vérifiée
7 0,008 3865,46 462,695 3,06 0,02184112 vérifiée
8 0,006 1592,125 317,738 3,06 0,00982512 vérifiée
9 0,004 0 241,769 3,06 0 vérifiée

On remarque que la condition 0.1  est satisfaite, donc l’effet P- n’a pas d’influence sur la

structure d’où les effets du 2° ordre peuvent être négligés.
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IV.7. Conclusion :

Nous avons opté pour la disposition des voiles qui nous a donné les meilleurs résultats vis-à-vis de

l’interaction voiles-portiques (horizontale et verticale).

Toutes les étapes de l’étude dynamique à savoir la vérification de la période, le comportement de la

structure, l’interaction voiles-portiques, l’effort normal réduit, et elles découlent toutes de la

disposition des voiles.

La satisfaction de toutes les exigences de l’étude dynamique n’est pas une chose aisée pour tout

type de structures, car des contraintes architecturales peuvent entravée certaines étapes.

Dans notre cas, on a pu vérifier toutes les exigences de l’étude dynamique, selon le RPA99/2003.
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Introduction :

La superstructure est la partie supérieure du bâtiment, située au-dessus du sol. Elle est constituée

de l’ensemble des éléments de contreventement : Les portiques (Poteaux – poutres) et les voiles. Ces

éléments sont réalisés en béton armé, leur rôle est d’assuré la résistance et la stabilité de la structure

contre le séisme, cependant ces derniers doivent être bien armés et bien disposés de telle sorte qu’ils

reprennent tous genres de sollicitations.

V.1. Étude des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les sollicitations

(efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure. Leurs ferraillages se fait à la flexion

composée selon les combinaisons de sollicitations les plus défavorables introduites dans le logiciel

SAP2000.V14 dans l’ordre suivant : (RPA99/2003).

1.35 G + 1.5 Q…………..(1)

G + Q…………………....(2)

G + Q + E………………..(3)

G + Q – E………………..(4)

0.8 G +E…………………(5)

0.8 G – E………………...(6)

Les armatures sont déterminées suivant les sollicitations suivantes :

1. Effort normal maximal et le moment correspondant : max( )corrN M

2. Effort normal minimal et le moment correspondant : min( )corrN M

3. Moment maximum et effort normal correspondant : max(M )corrN

V.1.1. Recommandations du RPA99/2003:

A. Les armatures longitudinales : (Article 7.4.2.1)

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % ×b1×h1 en zone ІІ 

Leur pourcentage maximal sera de :

4 % en zone courante.

6 % en zone de recouvrement.

Le diamètre minimum est de 12mm.

La longueur minimale des recouvrements est de 40  en zone ІІa. 

La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 25cm en zone

(ІІa).

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones nodales (zones

critiques)
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La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les extrémités des barres

qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données dans la

figure (V.1).

e
1 1

h
h'= Max ( ; ; ;60 cm)

6
b h

' 2l h 

eh : La hauteur d’étage.

1 1,b h : Dimensions de la section transversale du poteau.

Les valeurs numériques relatives aux prescriptions du RPA99/V2003 sont apportées dans le

tableau suivant :

Tableau V.1: Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux.

Niveau
section du
poteau (cm2)

Amin

(cm2)
Amax (cm2)
Zone courante

Amax (cm2)
zone de
recouvrement

RDC et 1er étage 60×60 28.8 144 216

2 et 3éme étage 55×55 24.2 121 181.5

4 et 5éme étage 50×50 20.0 100 150

6 et7éme étage 45×45 16.2 81 121.5

B. Armatures transversales : (Article 7.4.2.2).

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :
1

t a u

e

A V

t h f

 




uV : L’effort tranchant de calcul.

1h
: Hauteur totale de la section brute.

ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant, il est pris

égal à 2,5 si l’élancement géométrique " g " dans la direction considérée est supérieur ou égal à 5 et à

3,75 dans le cas contraire.

t : L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la

formule précédente; par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit :

Fig. V.1 : Zone nodale.

l’=2h
h’

h’
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Dans la zone nodale : tMin (10߶௟,15 cm).  En zone ІІa.

Dans la zone courante : t’ 15߶௟ . En zone ІІa.

Où :�߶௟est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversales minimales :

1.
tA

t b
En % est donnée comme suit :

min
10.3% (t b ) 5t gA si  

min
10.8% (t b ) 3t gA si  

si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

: est l'elencement géométrique du poteaug

ouf f

g

l l

a b


 
  
 

; Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de

déformation considérée, et fl : longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de

t10 minimum .

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre suffisants

( cheminées > 12 cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des

poteaux.

V.1.2. Les sollicitations dans les poteaux :

Tableau V.2 Les sollicitations dans les poteaux

Niveau

Nmax →Mcor Mmax →Ncor Nmin →Mcor

N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN) M(KN.m)

RDC et 1er étage 2040.952 45.264 124.452 1560.252 48.759 18.78

2 et 3éme étage 1523.466 27.492 88.717 238.825 64.9 5.488

4 et 5éme étage 972.906 22.137 71.238 218.496 52.761 3.037

6 et 7éme étage 434.661 25.770 55.589 33.288 3.355 8.676
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V .1.3 Calcul du ferraillage :

A. Armatures longitudinales

Le tableau résume le calcul des armatures pour les différents poteaux des différents niveaux.

Tableau V.3.Ferraillage des poteaux :

Niveau sections A’

(cm2)

A

(cm2)

ARPA

(cm2)

Aadap

(cm2)

barres

RDC et 1er étage 60×60 0 18.9 28.8
31.29 8T20 + 4T14

2 et 3éme étage 55×55 0 15.88 24.2
31.29 8T20 + 4T14

4 et 5éme étage 50×50 0 13.12 20
22.24 8T16 + 4T14

6 et 7éme étage 45×45 0 10.63 16.20 18.47 12T14

B. Armatures transversales : (Article 7.4.2.2).

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :
1

t a u

e

A V

t h f

 




Tableau V.4 : Calcul des armatures transversales :

Sections

(cm2)

Φl
min

cm

Vd

(KN)

lr

cm

t zone

nodale

t zone

courante

At

(cm2)

Amin

(cm2)

At
adop

(cm2)

barres

60×60 1.4 82.236 48 10 15 0.19 4.95 6.28 8HA10

55×55 1.4 77.57 48 10 15 0.19 4.53 4.71 6HA10

50×50 1.2 69.193 48 10 15 0.19 4.12 4.71 6HA10

45×45 1.2 52.354 48 10 15 0.16 3.71 4.71 6HA10

V.1.4 .Vérifications :

a) Vérification au flambement :

Selon le BAEL99 (Art 4.4.1), les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifiés vis à

vis de l’état limite ultime de stabilité de forme.
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L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau

sans subir des instabilités par flambement.

On doit vérifier que : 28

0.9
d u

b s

Br fc As fe
N N 

 

  
    

 

As : est la section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

Br : est la section réduite du poteau obtenue en déduisant sa section réelle un centième d’épaisseur sur

toute sa périphérie ;

b = 1.5, s = 1.15

est un coefficient fonction de l’élancement mécanique qui prend les valeurs :

2

0.85
................................ 50.

1 0.2
35

pour 


 
 

  
 

2

0.6 ................................... 50 70.
50

pour


 
 

   
 

Si plus de la moitié des charges  est appliquée avant 90 jours, alors on remplace α par α /1.10.

L’élancement mécanique est donné par :

                                 λ= 3.46×l f /b pour les sections rectangulaires.

                                 λ= 4×l f /f pour les sections circulaires.

fI : Longueur de flambement (0.7 * l0 = 1.204 m), l0 : hauteur libre d’étage = (h - hpoutre)

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau, et comme exemple de calcul

on prendra le même exemple qu’on a pris pour le calcul du ferraillage.

Nd = 2040.95 KN

l f = 182.7 cm →λ = 10.53 < 50 →α = 0.834/1.10=0.758 

Br = (0.60−0.02) × (0.60−0.02) = 0.3364m2.

Nu=12.97MN

Nd = 2.04095MN < 12.97 MN → pas de risque de flambement. 

Les résultats des calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.5.Vérification du flambement pour les poteaux :

Niveau Section

(cm2)

l0

(cm)

l f

(cm)

  As

(cm2)

Br

(m2)

Nu

(MN)

Nd

(MN)

Obs.

R
D

C

et
1

er

ét
a

g
e 60×60 261 1827 10.53 0.758 31.29 0.3364 12.97 2.04 vérifiée

2
et

3
ém

e

ét
a

g
e 55×55 261 1827 11.49 0.756 31.29 0.2809 12.32 1.523 vérifiée
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4
et

5
ém

e

ét
a

g
e 50×50 261 1827 12.64 0.753 22.24 0.2304 9.03 0.972 vérifiée

6
et

7
ém

e

ét
a

g
e 45×45 261 1827 14.04 0.748 18.47 0.1849 7.36 0.434 vérifiée

Commentaire : On voit bien que Nmax <Nu pour tous les niveaux, donc il n’y pas de risque de

flambement.

b) Vérification des contraintes de compression :

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression du

béton seulement, cette vérification sera faite pour le poteau le plus sollicité à chaque

niveau.

⎩
⎪
⎪
⎨
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⎪
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ெ ೞ೐ೝ

ூ೒೒
−ݒ) ݀ᇱ)൨≤ ത௦ߪ = ܲܯ�201.64 ��ܰܨܽ,

3 '3 ' 2 2( ) 15 ( ') 15 ( )
3

gg s s

b
I v v A v d A d v          

3 '3 2' 0 ( ) 15 ( )
3

gg s

b
A I v v A d v        

21
( 15 )

2
s

b h
v A d

B


    

' h   Et 0.9d h 

sAhbB  15

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.6. Vérification des contraintes dans le béton pour les poteaux :

Niveaux
Section

(cm2)

d

(cm)

As

(cm2)

v

(cm)

'v

(cm)

ggI

(m4)

serN

(KN)

serM

(KN.m)

ଵߪ

(MPa)

ଶߪ

(MPa)
௦௖ߪ

(MPa)

௦(MPa)ߪ

R
D

C
et

1
er

ét
a

g
e

60×60
57 31.29 58.72 1.28 0.04 1483.068 32.85 4.419 3.93 65.92 63.9

2
et

3
ém

e

ét
a

g
e

55×55
52 31.29 53.61 1.39 0.028 1106.782 19.83 3.85 3.464 57.43 54.72

4
et

5
ém

e

ét
a

g
e

50×50
47 22.24 48.49 1.51 0.019 707.238 15.94 3.06 2.64 45.58 41.94

6
et

7
ém

e

ét
a

g
e

45×45
42 18.47 43.35 1.65 0.012 316.108 18.77 2.1 1.42 30.95 26.01

y

x

Fig V.2 : Section d’un poteau
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On voit bien que bcbc   dans les poteaux pour tous les niveaux, donc la contrainte de compression

dans le béton est vérifiée.

C. Vérification des sollicitations tangentes

Selon le RPA 99/2003 (Article 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le

béton bu sous combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :

bubu  Tel que : 28bu d cf   avec :
0.075 5

0.04 5

g

d

g

si

si







 



f f

g g

l l
ou

a b
  

௕߬௨ =
௏ೠ

௕∗ௗ
: La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique.

Les résultats de calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.7 : Vérification des sollicitations tangentes

Niveau Sections

(cm2)

lf

(m)

௚ߣ ௗߩ d

(cm)

Vu

(KN)

௕߬௨

(MPa)

߬̅௕௨

(MPa)

Obs.

RDC et 1er étage 60×60 182.7 3.045 0.04 57 82.236 0.240 1 vérifiée

2 et 3éme étage
55×55 182.7 3.321 0.04 52 77.57 0.271 1 vérifiée

4 et 5éme étage
50×50 182.7 3.654 0.04 47 69.193 0.294 1 vérifiée

6 et 7éme étage
45×45 182.7 4.06 0.04 42 52.354 0.277 1 vérifiée

Du tableau ci-dessus, on déduit que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les sollicitations

tangentielles est vérifiée pour tous les étages.
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V.1.5. Dispositions constructives

Longueur des crochets

L= cmt 1011010 

Longueur de recouvrement

.60:

4.14014

.70:

6.14016

.100:

.80.24020

:40

cmLadopteOn

Lmm

cmLadopteOn

Lmm

cmLadopteOn

cmLmm

L

r

r

r

r

r

r

r























Nous montrons sur les figures suivantes les différents schémas de ferraillage adoptés pour les

différents poteaux

Tableau V.8 : Schémas de ferraillage des poteaux

Etages RDC et 1 Etages 2 et 3

e=3 cm e=3 cm

Etages 4 et 5 Etages 6 et 7

e=3 cm e=3 cm

55

3Cadre ߶ଵ଴

4T20

55 cm

4T14

50

3Cadre ߶ଵ଴

4T16

50 cm

4T14
45

3Cadre ߶ଵ଴

4T14

45 cm

4T14

60

3Cadre ߶ଵ଴

4T20

60 cm

4T14
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V.2. Etude des poutres :

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort tranchant. Le

moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures longitudinales. L’effort

tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

On distingue deux types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux

poutrelles, les poutres secondaires qui assurent le chaînage.

Après détermination des sollicitations (M ,T), on procède au ferraillage en respectant les

prescriptions données par le RPA99/2003 et celles données par le BAEL91.

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000, combinés

par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99 /2003 suivantes :

Q5.1G35.1 

QG 

EQG 

EQG 

EG8.0 

EG8.0 

V.2.1. Recommandation du RPA99/2003 :

A. Coffrage :

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-après :

et
௛

௕
≤ 4 RPA99/ 2003(article 7.5.1)

B. Ferraillage :

 Les armatures longitudinales RPA 99/2003 (article 7.4.2.1):

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 0.5%

de la section de la poutre.ܣ௟
௠ ௜௡ = 0.5%�ܾ ∗ ℎ.

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

4% de la section de la poutre en zone courante.

6% de la section de la poutre en zone de recouvrement.

Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les forces latérales

sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en travée au moins égale à la

moitié de la section sur appui.

max 1

20cm

30cm

1.5

b

h

b h b





  

RPA99/ 2003 (article 5.2)
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La longueur minimale des recouvrements est de :

40  En zone ІІa.

maxavec : : est le diamétre maximale utilisé.

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et d’angle

doit être correctement effectué, avec des crochets à 90°. Cette même figure comporte les autres

dispositions constructives et quantités minimales d’armatures.

Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués de 2U

superposés formant un carré ou un rectangle (là où les circonstances s’y prêtent, des cadres

traditionnels peuvent également être utilisés).

Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées, néanmoins, il faudra veiller à ce qu’au

moins un coté fermé des U d’un cadre soit disposé de sorte à s’opposer à la poussé au vide des

crochets droits des armatures longitudinales des poutres.

On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois cadres par

nœuds.

 Les armatures transversales RPA 99/2003 (article 7.5.2.2):

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : tA = 0.003 S b 

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

min( ;12 )
4

l

h
S  , Zone nodale (Zone II).

2

h
S  , Zone courante (Zone II).

La valeur du diamètre l des armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre utilisé, et

dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées. C’est le diamètre le plus petit des

aciers comprimés.

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu d’appui ou de

l’encastrement.
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V.2.2.Ferraillage des poutres :

V. 2.2 .1. Sollicitation de calculs

Les sollicitations de calcul les plus défavorables sont représentées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.9: Les sollicitations les plus défavorables dans les poutres principales et secondaires.

Planchers

Poutre principale Poutre secondaire

Mtravée (KN.m) Mappuis

(KN.m)

V (KN) Mtravé (KN.m) Mappuis

(KN.m)

V(KN)

Etages courant 76.389 107.238 78.446 35.293 52.236 38.377

Terrasse 44.29 67.928 71.237 18.919 26.226 24.636

V.2.2.2.Les armatures longitudinales :

Pour le ferraillage longitudinal nous avons retenu le ferraillage le plus défavorable pour chaque

type de poutres de chaque niveau.

Les résultats de ferraillage sont résumes dans le tableau suivant :

Tableau V.10 : Les armatures longitudinales dans les poutres principales.

Planchers Type de

poutres

Section

(cm2)

Localisation A(CAL)

(cm2)

Amin

(cm2)

A adoptée

(cm2)

barres

Etages

courant

Principale 30×45 Appui 7.95 6.75 8.01 3HA12+3HA14

Travée 5.52 8.01 3HA12+3HA14

Secondaire 30×40 Appui 4.25 6 8.01 3HA12+3HA14

Travée 2.83 8.01 3HA12+3HA14

Terrasse

Principale 30×45 Appui 4.88 6.75 8.01 3HA12+3HA14

Travée 3.13 8.01 3HA12+3HA14

Secondaire 30×40 Appui 2.08 6 8.01 3HA12+3HA14

Travée 1.49 8.01 3HA12+3HA14

 Longueur de recouvrement :

Lr
40 l RPA/2003 Art (7.5.2.1).

l =14mm  Lr  40 ×1.4 = 56cm, on adopte: Lr =60cm.

l =12mm  Lr  40× 1.2 = 48cm, on adopte: Lr =50cm.

l =10mm  Lr  40× 1 = 40cm, on adopte: Lr =40cm.
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 Pourcentage total maximum des aciers longitudinaux:

En zone courante : A୫ ୟ୶ = 4%b × h = 0.04 × 45 × 30 = 54 cm² > adoptéܣ

En zone de recouvrement: A୫ ୟ୶ = 6%b. h = 0.06 × 30 × 45 = 81 cm² > adoptéܣ

V.2.2.3.Les armatures transversales :











10
;

35
;min

bh
l BAEL91 (article H.III.3).

 Poutres principales :

mm828.1
10

30
;

35

45
;4.1min 








 

Donc on prend mmt 8 ²2.0184 cmTAt  (un cadre et un étrier).

 Poutres secondaires :

mm814.1
10

30
;

35

40
;4.1min 








  .

Donc on prend mmt 8 ²2.0184 cmTAt  (un cadre et un étrier).

Calcul des espacements des armatures transversales :

cmS
b

fA
S t

et
t 67

4.0
11 






௧ܵଶ ≤ ݉ ݅݊ (0.9�݀ , 40ܿ݉ ) = 37.8�ܿ݉ BAEL91 (Article H.III.3)

3

0 28

0.9

( 0.3 )
e t

t

s u t

f A
S

b f 

 


   

Calcul des espacements des armatures transversales :

Selon le RPA 99/2003 (article 7.5.2.2):

cm
h

St 5.22
2
 , On adopte un espacement de 15cm en zone courante.

௧ܵ≤ ݉ ݅݊ ቀ
௛

ସ
, 12߶௟

௠ ௜௡ቁ= 11.25�ܿ݉ . On adopte St=10cm en zone nodale.

V.2.2.3.Vérification des sections d’armatures transversales

At> 0,003×St×b .

At (=2.01 cm2)> 0.003×St×b = 1.35 cm2………………………Vérifiée.

V.2.3. Vérifications à l’ELU :

V.2.3.1. Condition de non fragilité :

௠ܣ ௜௡ = 0.23�ܾ �݀ �
௙೟మఴ

௙೐
= 1.52�ܿ݉ ଶ, Pour les poutres principales.

= 55.48 cm
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௠ܣ ௜௡ = 0.23�ܾ �݀ �
௙೟మఴ

௙೐
= 1.34�ܿ݉ ଶ, Pour les poutres secondaires.

Donc la condition de non fragilité est vérifiée.

V.2.3.2. Vérification des contraintes tangentielles :

La vérification à faire vis-à-vis de la contrainte tangentielle maximale est celle relative à la

fissuration peu nuisible:�߬௕௨ =
௏ೠ

௕∗ௗ
≤ )4;13.0min( 28 MPafc =3.25MPa, BAEL91 (Article H.III).

Tableau V.11 : Vérification des contraintes tangentielles.

Commentaire : Pas de risque de cisaillement et cela pour tout type de poutre.

V.2.3.3.Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

En appui de rives :
e

su
l

f

V
A




En appui intermédiaires : )
9.0

(
d

M
V

f
A a

u

e

s
l






Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.12 : Vérification au cisaillement.

Pas de risque de cisaillement et cela pour tout type de poutre.

V.2.4. Vérifications à l’ELS :

V.2.4.1. Etat limite de compression du béton :

௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ

ூ
≥ݕ ത௕ߪ

ത௕ߪ = 0,6 ௖݂ଶ଼ = ܲܯ�15 (ܽ ݊ܿ݋ ݎܽݐ ݅݊ �݁ܽ݀݉ ݏ݅ݏ݅ ܾ݈ ݊݋ݐéܾ�ݑ݀݁� ).

௦௘௥ܯ : Moment max à l’ELS.

ݕ : Position de l’axe neutre.

:ܫ Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport à l’axe neutre.

ܫ =
௕௬య

ଷ
+ −݀)ܣ�15 .ଶ(ݕ

Poutres Vu (KN) τu (MPa) Observation

Principales 78.44 0.622 Vérifiée

Secondaires 38.37 0.304 Vérifiée

Poutres AL (cm2) Vu (KN) ( . )aM KN m rive
lA (cm2) int

lA (cm2) Observation

Principale 8.01 78.44 107.23 2.25 -5.90 Vérifiée

Secondaires 8.01 38.37 52.23 1.10 -2.86 Vérifiée
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ܾ

2
ଶݕ + −ݕܣ�15 ݀�ܣ�15 = 0, ݊݋ ݎܽݑܽ� �y.

Tableau V.13 : Vérification de la contrainte limite de béton

Poutres Localisation Mser

(KN.m)

I

(cm4)

Y

(cm)
bc

(MPa)

bc

(MPa)

Poutres

principales

Appuis 107.23 354706 26.73 8.08 15

Travées 76.38 290921 23.86 6.26 15

Poutres

secondaires

Appuis 52.23 256736 24.34 4.95 15

Travées 35.29 212490 21.83 3.95 15

La contrainte limite du béton est vérifiée.

V.2.4.2. Vérification de la flèche :

Nous allons évaluer la flèche selon les règles du BAEL 91(Article B.6.5) et du CBA 93.

Si l’une des conditions ci-dessous n’est pas satisfaite la vérification de la flèche devient

nécessaire :

(1)

(2)

(3)

Faisons ces vérifications pour la poutre la plus défavorable.

௛

௟
=

ସ଴

ହଷହ
= 0.074 >

ଵ

ଵ଺
= 0.0625 ……………………. Condition vérifiée.

 Poutres principales :

Faisons ces vérifications pour la poutre la plus défavorable.

௛

௟
=

ସହ

ହଷହ
= 0.084 >

ெ ೟

ଵ଴ெ బ
= 0.0427 ………………….Condition vérifiée.

஺

௕ௗ
= 0.0063 <

ସ.ଶ

௙೐
= 0.0105…………………………..Condition vérifiée.

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

 Poutres secondaires :

Faisons ces vérifications pour la poutre la plus grande.

௛

௟
=

ସ଴

ସସ଴
= 0.09 >

ெ ೟

ଵ଴ெ బ
= 0.027 …………………….Condition vérifiée.

஺

௕ௗ
= 0.0072 <

ସ.ଶ

௙೐
= 0.0105…………………………..Condition vérifiée.

16

1


l

h

010 M

M

l

h t




efdb

A 2.4

0



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Les trois conditions de flèches étant satisfaites, le calcul des flèches s’avère inutile.

V.2.5. Vérification des zones nodales :

Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans les

poteaux, le RPA99addenda2003 (Art.7.6.2) exige que :

1.25n s w eM M M M   

1. Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement :

Des dimensions de la section du béton.

De la quantité d’armatures dans la section du béton.

De la contrainte limite élastique des aciers

R s sM Z A   

0.85Z h  (h : La hauteur totale de la section du béton).

௦ߪ =
௘݂

௦ߛ
= ܽܲܯ�348

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.14 : Moments résistant dans les poteaux

Niveau Section (cm2) Z (m) As (cm2) MR (KN.m)

RDC et 1er étage 6060 0.51 31.29 555.33

2 et 3éme étage 5555 0.467 31.29 508.51

4 et 5éme étage 5050 0.425 22.24 328.92

6 et 7éme étage 45×45 0.382 18.47 245.53

2. Détermination du moment résistant dans les poutres :

Les moments résistants dans les poutres sont calculés de la même manière que dans les poteaux ; les

résultats de calcul sont injectés directement dans le tableau de vérification des zones nodales

(TabV.15).

Fig V.5 : La zone nodale

Ms

Mn

MeMwCependant cette vérification est facultative pour les

deux derniers niveaux (bâtiments supérieurs à R+2).
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Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.15 : Moments résistant dans les poutres

Niveaux Poutres principales (plan YY) Poutres secondaires (plan XX)

Z (cm) As (cm2) Mr (KN.m) Z (cm) As (cm2) Mr (KN.m)

RDC et

1eme étage

38.25 8.01 106.6 34 8.01 94.7

2eme et

3eme étage

38.25 8.01 106.6 34 8.01 94.7

4eme et

5eme étage

38.25 8.01 106.6 34 8.01 94.7

6eme et

7eme étage

38.25 8.01 106.6 34 8.01 94.7

Tableau V.16 : Vérification des zones nodales

Niveaux Ms Mn Ms+Mn Plan Mw Me 1.25

(Mw+ Me)

Observation

RDC et

1er étage

555.33 555.33 1110.66 XX 94.7 94.7 236.75 Vérifiée

YY 106.6 106.6 266.5 Vérifiée

2 et 3éme

étage

508.51 508.51 1017.02 XX 94.7 94.7 236.75 Vérifiée

YY 106.6 106.6 266.5 Vérifiée

4 et 5éme

étage

328.92 328.92 657.84 XX 94.7 94.7 236.75 Vérifiée

YY 106.6 106.6 266.5 Vérifiée

6et 7éme

étage

245.53 245.53 490.06 XX 94.7 94.7 236.75 Vérifiée

YY 106.6 106.6 266.5 Vérifiée

On voit bien que les moments résistants dans les poteaux sont supérieurs aux moments résistant dans

les poutres dans les deux sens donc la formation des rotules plastiques se fera dans les poutres et non

pas dans les poteaux.

V.2.7. Schémas de ferraillage des poutres :

Dans notre cas on a un seul type de ferraillage pour toutes les poutres car la section des armatures

calculer se rapproche, c’est pour cela qu’on a préférer de mètre le même ferraillage.
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Tableau V.17 : Ferraillages des poutres

plancher Poutre principale/secondaire
T

o
u

s
le

s
ét

a
g

es

e= 3cm

Travée Appui

V.3. Etude des voiles :

Le RPA 99/ 2003, exige de mettre des voiles à chaque structure en béton armé dépassant quatre

niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne sismicité).

Les voiles de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments verticaux qui sont

destinés à reprendre, outre les charges verticales (au plus 20%), les efforts horizontaux (au plus 75%)

grâce à leurs rigidités importantes dans leurs plan. Ils présentent deux plans l’un de faible inertie et

l’autre de forte inertie ce qui impose une disposition dans les deux sens (x et y).

Un voile travaille comme une console encastré à sa base, on distingue deux types de voiles qui ont

des comportements différents :

Voiles élancés :

Voiles courts : 5.1
l

h

Un voile est sollicité en flexion composée avec un effort tranchant, d’où on peut citer les

principaux modes de rupture suivants :

Rupture par flexion.

Rupture en flexion par effort tranchant.

Rupture par écrasement ou traction du béton.

5.1
l

h

3T12

Cadre+

Étrier

T10 Cadre+

Étrier T10

3T12

3T14

(chapeaux
3T12

3T14

3T14

3T12
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V.3.1. Recommandation du RPA :

a) Armatures verticales :

Les armatures verticales sont destinées à reprendre les efforts de flexion. Elles sont disposées en

deux nappes parallèles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les prescriptions suivantes :

L’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures verticales et horizontales de la zone

tendue, tel que ௠ܣ: ௜௡ = 0.20% (݁�ݔ�௧ܮ)

Lt : Longueur de la zone tendue.

e : épaisseur du voile.

Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés avec des cadres horizontaux dont

l’espacement st < e (e : épaisseur de voile).

A chaque extrémités du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10de la largeur

du voile.

Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.

b) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont destinées à reprendre les efforts tranchants, Elles doivent être

disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures verticales pour empêcher leurs

flambements et munies de crochets à 135° ayant une longueur de10 l .

c) Armatures transversales :

Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le

flambement. Elles sont en nombre de quatre épingles par 1m2 au moins.

d) Armatures de coutures :

Le long des joints de reprises de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de couture

dont la section doit être calculée avec la formule :

1.1 ; avec : 1.4Vj u

e

V
A V V

f
   

e) Règles communes (armatures verticales et horizontales) :

Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

%15.0min A de la section du voile, dans la section globale du voile.

%10.0min A de la section du voile, dans la zone courante
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1

10
l e   (Exception faite pour les zones d’about).

L’espacement : ௧ܵ = min(1.5�݁ , 30�ܿ݉ ).

Les deux nappes d’armatures horizontales doivent être reliées avec au moins quatre épingles par m2.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

Longueurs de recouvrement :

40 : Pour les barres situées dans les zones où le renversement de signe des efforts et possible.

20 : Pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons

possibles de charge.

V.3.2. ferraillage :

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous (M et N) pour une section (e

L) selon la sollicitation la plus défavorable de ce qui suit :

NmaxMcorrespondant

NminMcorrespondant

MmaxNcorrespondant

 Armatures horizontales :

,൜
flexion composé
un effort N = compression

⇒ k = 1 +
ଷ஢ౙౣ

୤ౙమఴ

σୡ୫ =
୒ౙ౥ౣ ౦౨౛౩౩౟౥౤

ୠ∗୦
; contrainte moyenne de compression.

.Mpa5f2.0
de

v

)cm30,e5.1min(St

28c
u

u 






 La longueur de recouvrement :

L୰ ൝

40ϕ, pour les barres situées dans les zones ou le renverssement du signe des efforts
est possible.

20ϕ, pour les barres situées dans les zones comprimées.

 Règles communes : A୫ ୧୬ቐ

0.15% (Lx e), globalement dans la section du voile.

0.10% (Lୡ x e), en zone comprimé.

0.20% (L୲x e), en zone tendue.

)sin(cosf8.0

Kf3.0

Ste

A

e

28tut








M

L

dd’

e

Figure V.7 : Schéma d’un voile pleine



CHAPITRE V L’ETUDE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

125

 Diamètres des barres :

߶ <
ଵ

ଵ଴
݁

 Espacement des barres horizontales et verticales :

cm30S

e5.1S

t

t





Les résultats de ferraillages sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous avec :

/cal
vA face : Section d’armature verticale pour une seule face de voile.

min
RPA
vA : Section d’armature verticale minimale dans le voile complet.

/adap
VA face : Section d’armature verticale adaptée par face.

Nbre/face : nombre de barres adaptées par face.

tS : Espacement.

min
HA : Section d’armature horizontale minimale dans le voile complet.

cal
HA : Section d’armature horizontale pour 1mètre linéaire.

adap
HA /ml : Section d’armature horizontale adaptée pour 1mètre linéaire.

4

A
A

adpt
vcal

H 

:ml/Aadpt
v Section d'armature adoptée par mètre linéaire.

Fig V.8 : disposition des voiles

1.5m 1.5m

1.5m
1.5m

2.3m

1.6m

1.6m

1.4m

1.4m
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Les sollicitations dans les voiles

Le SAP 2000, nous donne les sollicitations (N, M et V) dans chaque voile.

Après avoir comparé les valeurs les plus défavorables des sollicitations, selon les différentes

combinaisons d’action citée auparavant.

Les résultats de calcul sont récapitulés dans les tableaux qui suivent :

 Voile sens XX :

Tableau V.18 : ferraillage des voiles Vx=2.3m

Niveau RDC et 1 étage 2 et 3 4 et 5 6 et 7

L (cm) 230 230 230 230

e (cm) 15 15 15 15

M (KN.m) 18.41 -5.453 -21.864 69.818

N (KN) 621.83 565.645 411.409 274.513

V(KN) 24.50 188.97 129.9 60.842

U (MPa) 1.08 0.852 0.586 0.263

Section SEC SEC SEC SEC

Av
cal/face (cm²) 15.585 7.159 5.499 5.49

Av
min (cm²) 5.175 5.175 5.175 5.175

Av adopté/face (cm²) 16.08 10.63 9.05 9.05

Nbarres/face 8HA16 4HA14+4HA12 8HA12 8HA12

St(cm) 25 25 25 25

AH
cal/face (cm²/ml) 1.057 0.8 0.55 0.29

AH
min (cm²/ml) 2.25 2.25 2.25 2.25

AH adopté/face (cm²/ml) 3.14 3.14 3.14 3.14

Nbarres/face (cm²/ml) 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

St (cm) 30 30 30 30

Tableau V.19 : ferraillage des voiles Vx=1.5A

Niveau RDC et 1 étage 2 et 3 4 et 5 6 et 7

L (cm) 150 150 150 150

e (cm) 15 15 15 15

M (KN.m) -1703.43 -992.04 -798.564 -719.214

N (KN) 881.044 700.605 457.462 175.825

V(KN) 223.203 161.477 121.707 47.501
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U (MPa) 1.54 1.11 0.84 0.32

Section SEC SEC SEC SEC

Av
cal/face (cm²) 42.228 26.69 20.30 15.593

Av
min (cm²) 3.375 3.375 3.375 3.375

Av adopté/face (cm²) 43.98 28.15 21.55 15.83

Nbarres/face 14HA20 14HA16 14HA14 14HA12

St(cm) 10 10 10 10

AH
cal/face (cm²/ml) 1.47 1.05 0.788 0.307

AH
min (cm²/ml) 0.45 0.45 0.45 0.45

AH adopté/face (cm²/ml) 2.01 2.01 2.01 2.01

Nbarres/face (cm²/ml) 4HA8 4HA8 4HA8 4HA8

St (cm) 30 30 30 30

Tableau V.20 : ferraillage des voiles Vx =1.5B

Niveau RDC et 1 étage 2 et 3 4 et 5 6 et 7

L (cm) 150 160 150 150

e (cm) 15 15 15 15

M (KN.m) -1497.639 -885.532 -638.523 -494.431

N (KN) 791.243 656.903 473.223 248.301

V(KN) 224.48 155.848 116.343 65.208

U (MPa) 1.45 1.01 0.8 0.45

Section SEC SEC SEC SEC

Av
cal/face (cm²) 38.334 24.218 17.45 12.172

Av
min (cm²) 3.375 3.375 3.375 3.375

Av adopté/face (cm²) 39.46 26.26 19.92 15.83

Nbarres/face 10HA20+4HA16 10HA16+4HA14 10HA14+4HA12 14HA12

St(cm) 10 10 10 10

AH
cal/face (cm²/ml) 1.45 1.01 0.75 0.42

AH
min (cm²/ml) 0.45 0.45 0.45 0.45

AH adopté/face (cm²/ml) 2.01 2.01 2.01 2.01

Nbarres/face (cm²/ml) 4HA8 4HA8 4HA8 4HA8

St (cm) 30 30 30 30
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 Voile sens YY:

Tableau V.21 : ferraillage des voiles Vy=1.6

Niveau RDC et 1 étage 2 et 3 4 et 5 6 et 7

L (cm) 160 160 160 160

e (cm) 15 15 15 15

M (KN.m) -399.21 -101.364 75.99 990.37

N (KN) 976.63 763.195 523.528 130.96

V(KN) 281.81 224.195 162.863 45.63

U (MPa) 1.82 1.45 1.055 0.296

Section SEC SEC SEC SEC

Av
cal/face (cm²) 18.174 11.915 8.325 3.24

Av
min (cm²) 3.6 3.6 3.6 3.6

Av adopté/face (cm²) 17.47 12.19 9.55 5,53

Nbarres/face 4HA16+3HA20 4HA14+3HA16 4HA14+3HA12 7HA10

St(cm) 25 25 25 25

AH
cal/face (cm²/ml) 1.71 2.25 2.25 0.28

AH
min (cm²/ml) 0.45 0.45 0.45 0.45

AH adopté/face (cm²/ml) 3.14 3.14 3.14 3.14

Nbarres/face (cm²/ml) 4HA10 4HA10 4HA10 4HA10

St (cm) 30 30 30 30

Tableau V.22 : ferraillage des voiles Vy=1.4

Niveau RDC et 1 étage 2 et 3 4 et 5 6 et 7

L (cm) 140 140 140 140

e (cm) 15 15 15 15

M (KN.m) 139.247 588.13 120.82 213.29

N (KN) 714.388 229.26 406.117 240.79

V(KN) 246.914 194.106 143.132 81.04

U (MPa) 1.82 1,438 1,06 0.6

Section SEC SEC SEC SEC

Av
cal/face (cm²) 12.657 9.308 2.186 1.57

Av
min (cm²) 3.15 3.15 3.15 3.15

Av adopté/face (cm²) 12.66 10.78 7.92 7.92

Nbarres/face 3HA14+4HA16 7HA14 7HA12 7HA12
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St(cm) 20 20 20 20

AH
cal/face (cm²/ml) 1.71 1.43 0.99 0.56

AH
min (cm²/ml) 2.25 0.45 0.45 0.45

AH adopté/face (cm²/ml) 3.14 2.01 2.01 2.01

Nbarres/face (cm²/ml) 4HA10 4HA8 4HA8 4HA8

St (cm) 30 30 30 30

V.3.3. Exemples de schémas de ferraillage :

St=20cm

V.4. Conclusion :

La transmission des sollicitations et la résistance des structures sont assurer en majeur partie par

les éléments principaux c’est pour cela qu’on ce doit de les armés et les dimensionnés correctement.

Dans le choix des armatures on a tenus compte du ferraillage calculé à partir des efforts extraits du

logiciel sap2000.V14 et le ferraillage minimum exigé par le RPA99/2003.

Le ferraillage qu’on à adoptés respectent les recommandations du RPA et le BAEL.

1.4m
St=10cmm St=10cm

Fig V.9 : Schéma de ferraillage du voile étage 2 et 3 L=1.4m

L = 1.5 m

15
cm

Epingle ߶଼Cadre ߶଼

7HA14

A

A

4HA10/ml
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VI.1) Introduction

L’infrastructure est un ensemble des éléments qui ont pour objectif d’assurer la transmission des

charges et surcharges au sol provenant de la superstructure. Cette transmission se fait soit directement

au sol (Fondations superficielles : semelles ou des radiers), soit indirectement (Fondations profondes :

pieux par exemple). Donc c’est une partie essentielle de l’ouvrage sa bonne conception et réalisation

forment une assise rigide et assure une bonne répartition des charge et évite les tassements

différentiels.

VI.2) Choix du type de fondation

Le choix de type des fondations dépend essentiellement des facteurs suivants : La capacité portante du

sol d’assise, la portance de l’ouvrage, La distance entre axes des poteaux, la profondeur de bon sol.

Selon le rapport du sol, le type de fondations suggéré est superficiel, ancrées à 3 m, du niveau de base,

et la contrainte admissible est de 1.8 bars.

D’après le RPA 99 (article 10.1.4.1), les fondations superficielles sont calculées selon les

combinaisons d’action suivantes :

 G Q E 

 0.8G E Art (10.1.4.1)

VI.2.1) Semelle isolée

La vérification à faire est : sol
S

N


Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.

N : l’effort normal agissant sur la semelle calculée selon la combinaison G + Q + E, obtenu par le

SAP 2000.

S : surface d’appui de la semelle.

sol : Contrainte admissible du sol

Le poteau le plus sollicité a une section carrée (a*b)

N = 2040.952 KN

solsol

sol

N
B

B

a

A

a
aon

N
BA

S

N


  :,*

AN: B≥ 3.36m soit B = 3.5m 

On remarque qu’il y a chevauchement entre les semelles, on tenant

Compte des entres axes des poteaux dans les deux sens, donc le choix des semelles isolées dans

notre cas ne convient pas.

B
Fig.-VI-1 : Semelle isolée

N

b
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VI.2.2) Semelles filantes

Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique formé de 3

poteaux.

 Calcule du poids de l’infrastructure

N (infrastructure) = N (longrine) + N (dallage) + N (avant poteau) +N (semelle) +N (terre).

Les charges revenant à cette semelle sont comme suit :

N (longrine) = b  S   li;

N (dallage) =b(B−0.3) Ae

avec :

B=largeur de la semelle.

A=longueur de la semelle.

e=épaisseur de la dalle flottante.

S = 3040 cm2 : surface transversale de la longrine.

N (longrine) = 25 0.30.412.15= 36.45 KN.

N (dallage) = 25(2.5−0.3) 10.650.12=39.67 KN.

N (avant poteau) = b  S  h  n ; Avec :

S: surface transversale de l’avant-poteau ;

S = 6060=3600cm2

h: hauteur de l’avant-poteau ; h = 2.45 m.

n: nombre de poteaux revenant à la semelle ; n = 3 poteaux.

N (avant-poteau) = 25 0,600,602.453= 66.15 KN.

N (semelle) = b  S  ht.

N (semelle) = 2528.130,55 = 386.7875 KN.

N (terre) = h  S semelle  h ; h : poids spécifique du sol ; h = 20.9KN/m3.

N (terre) = 20.9  19.312 = 1440.396 KN.

N (infrastructure) =1969.454 KN

Avec :

Ni : l’effort normal provenant du poteau « i ».

N1 = 1561.689 KN

N2 = 1461.859 KN

N3 = 2040.952 KN
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  KNNNN i 92.7033inf

Remarque

Vu la distance existante entre les axes de deux portiques parallèles, on constate qu’il y a un

chevauchement entre les deux semelles, se choix ne convient pas.

VI.2.3 Vérification du radier général

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé. Le choix du
radier se base sur ces trois principales caractéristiques :

 Un mauvais sol.
 Charges transmises au sol sont importantes.
 Les poteaux rapprochés (petites trames).

VI.2.3.2) Pré dimensionnement

 Condition de coffrage

 La Nervure

Lmax = 5.35 m

cm
L

ht 5.53
10

535

10
max  soit h = 55cm.

Lmax : la plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

 La dalle

cm
L

hd 75.26
20

535

20
max 

On prend hୢ=40cm

 Condition de rigidité

L = 10.65m.

1561.659kn 1461.859kn

Fig (VI-2). Schéma de la semelle filante.

2040.952kn

mB
L

N
B

LB

N

sol

sol 21.3
15.12*180

92.7033

**




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












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

**4

).1....(..............................
2

4

max

bK

IE
L

LL

e

e



E : module d’élasticité du béton E = 3.216*107 MPa.

I : inertie de la section du radier
12

*
3

thb
I  .

K : module de résistance du sol (pour un sol moyenne K=4*104 Kn/m3).

b : largeur de radier, on prend une bande de 1m.

(1) et (2) m
E

KL
h 79.0

.

**48
3

4

max
4




A partir des deux conditions on prend : ht = 80cm.

La surface du radier:

La surface du bâtiment est : ²771.256 mSbat   donc on adopte :

²77.256 mSS batrad 

VI.2.3.1 Vérifications nécessaires

a- Vérification au poinçonnement
Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité.
D’après le CBA93 (article A.5.2.4.2), on doit vérifier la condition suivante :

Fig VI-3: Présentation de zone d’impact de la charge concentrée

A

B

a

b

NU

h/2

h/2

²90.121
180

21943.122
m

N
S

S

N

s

ser
rads

rad

ser 




K=

12 Kg/cm3 Très bon sol

4 Kg/cm3 Sol moyen

0.5 Kg/cm3 Très mauvais sol
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b

c
cu

f
hQ


 28***045.0 .

Avec :

µc : périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

Qu : charge de calcul à l’ÉLU pour le poteau le plus sollicité.

ht = 80cm.

µc = (a+b+2h)*2

µc = 2*(0.6*2+ 1.6) = 5.6m.

Qu =2040.952 ≤ 0.045*5.6*0.8*25/1.15 = 4382.60 KN………………vérifiée. 

b- Vérification de la contrainte du sol

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et transversal.

),(

4

3

,

minmax

yx
I

M

S

N
yx

solm















A partir du programme socotec on a :

Ix = 2427 m4, et XG = 12.06m.

Iy = 12438m4, et YG = 5.33m.

Avec σmax et σmin : contrainte maximal et minimal dans les deux extrémités du radier.

Poids du radier Nr=25*256.77*0.4=2567.715KN

N=Ns+Nr=24510.122KN

 Sens X-X

N = 24510.122KN et Mx = 17263.0116KN.m.

KpaKPay
I

M

S

N

KPaKPay
I

M

S

N

solG

x

x

solG

x

x

18053.57*

.18036.133*

min

max









Kpasolmoy 180402.114
4

3 minmax 


 


 …..La condition est vérifiée.

 Sens Y-Y

N = 24510.122KN et My = 15206.5262 KN.m.

KpaKPaX
I

M

S

N

KPaKPaX
I

M

S

N

solG

y

y

solG

y

y

180711.80*

.180195.110*

min

max









KPasolmoy 180824.102
4

3 minmax 


 


 …..La condition est vérifiée.
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NB: N : l'effort normal dû aux charges verticales.

:, yxM Moments sismiques à la base.

c - Vérification de la stabilité au renversement

Selon le RPA99, on doit vérifier que :
4

B

N

M
e 

 Dans le sens X-X

)(02.6
4

26.21
7.0

122.24510

0116.17263
vérifiéeconditionmme 

 Dans le sens Y-Y

)(66.2
4

3.15
62.0

122.24510

5262.15206
vérifiéeconditionmme 

Donc il n'y a pas risque de renversement.

d- Vérification de la poussé hydrostatique

      Il faut s'assurer que :   N ≥ Fs*H*Srad*γw

Avec :

N=21943.122 (poids propre du bâtiment ; uniquement la superstructure)

H = 3m, la hauteur de la parie encrée du bâtiment).

Fs = 1.5 (coefficient de sécurité).

Srad :=256.77m² (surface du radier).

 γw = 10 KN/m3 (poids volumique)

On trouve:

         N=21943.122≥ 1.5*3*256.77*10=11554.717KN………..La condition est vérifiée. 

e- Vérification au cisaillement :

u
u c28

V
min(0,1 f ;3MPa) 2,5MPa

b d
      



On considère une bande de largeur b =1m.d=0.9*Hr=0.9*0.4=0.36m

u max
u

N L b
V

2S

 
 .

.................5.287.0
36.0*1

10*03.315

03.315
77.256*2

35.5*442.30239

*2

*

3

max

vérifiéeConditionMPaMPa

KN
S

LN
V

U

U
U








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VI.2.3.2 Ferraillage du radier

 Ferraillage de la dalle

Le radier sera calculé comme un plancher en dalle pleine renversé et sollicité à la flexion simple

causée par la réaction du sol.le ferraillage se fera pour le panneau de dalle le plus sollicité et on

adoptera le même pour tout le radier.

 Sollicitation

KNqq
S

N
q uu

rad

u
u 765.127

77.256

32806.422


:UN Est l’effort ultime.

;










6313.0

0539.0
sens.deuxlesdanstravailledalleLa822.0

y

x

y

x

L

L






Sens x-x’ : KNmMlqM x
xux

x 32.133² 00  

Sens y-y’ : KNmMMM yx
y

y 1649.84000  

(Annexe 02)

-Moments retenues

En travée :

Sens x-x’ : KNmMMM x
t

xx
t 322.11385.0 0 

Sens y-y’ : KNmMMM y
t

yy
t 54.7185.0 0 

En appuis :

KNmMMM x
a

xx
a 66.665.0 0 

KNmMMM y
a

yy
a 08.425.0 0 

Le ferraillage se fera pour une section ².)4.01()( mhb r 

 Condition de non fragilité

On calcule minA : On a des HA 400Ef e 0008.00   ; cmhr 40 ; b=100cm ; 82.0

0Xy0Y MM 2
xxX lqM0 

Fig VІ.4 : Dalle sur quatre appuis

Ly

=5.35m

Lx

=4.4m
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


































²2.3

²48.3
2

3

4.0

12

min

min

0min

0min

cmA

cmA

hbA

hbAcmh
y

x

r
y

r
x

r








Tableau VI.1.Résumé des résultats de ferraillage de radier.

M (KNm) Acalc (cm2) Amin (cm2) Aadop (cm2/ml) St (cm)

Sens x-x Travée 113.322 9.634 3.48 7T14=10.78 14

Appui -66.66 5.58 3.48 5T12=5.65 20

Sens y-y Travée 71.54 6.003 3.2 4T14=6.16 25

Appui -35.71 3.499 3.2 4T12=4.52 25

 Vérification de l’effort tranchant

.25.105.0 28 MPaf
db

V
c

u
u 


 




































.34.199

2
1

1

2

.38.187
3

max
KN

lq
V

KN
lq

V

V xu
y

xu
x

u



.........................................................25.155.0
36.01

1034.199 3

VérifiéeMPaMPau 









 Vérification à l’E.L.S

:822.0 ELS
L

L

y

x 








7381.0

0607.0

y

x





mlKNqs /455.95
77.256

122.24510


mKNMlqM xxsxx .174.1124.4455.950607.0 22
 

mKNMMM yxyy .796.82174.1127381.0  

 Moment en travée :൜
M୲୶ = 0.85Mx = 95.3479KN. m
M୲୷ = 0.85My = 70.3766KN. m

 Moment en appui :Mୟ୶ = Mୟ୷ = 0.5M୶ = 56.08KN. m
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
Etat limite de compression du béton :

En travée :

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa.

2

3
2

15 -15 0
2

15 ( - ) .
3

b y
A y A d

y
I b A d y


     

 

 Calcul de y :
01515

2
2  dAyAy

b
ss

03678.101578.101550 2  yy y = 9.14 cm

 Calcul de I :

42
3

133587)(15
3

cmIydA
by

I 

 Calcul de σbc bc = serM
y

I

σbc =
ଽହ.ଷସ

ଵଷଷହ଼଻∗ଵ଴షఴ
∗ 0.0914=6.52MPa<15MPa………Condition vérifiée

 Les contraintes dans l’acier :

La fissuration est préjudiciable donc la contrainte de traction des armatures est limitée, c’est le cas

des éléments exposés aux intempéries.

Fissuration nuisible
28

2
min ; 110 201.63 .

3
s tfe f MPa 

 
     

 
15 ser

s

M
d y

I



   .

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI. 1:Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier.

Localisation ࡹ ࢘ࢋ࢙

ࡺࡷ) ࢓. )

A

(cm2)

Y

(cm)

I (cm4)
bc

(MPa)
b

(MPa)

s

(MPa)
s

(MPa)

Observation

Travée xx 95.34 10.78 9.14 133587 6.52 15 276.81 201.63 Non vérifié

yy 70.37 6.18 7.17 83851 6.01 15 350.34 201.63 Non vérifié

appui 56.08 5.65 6.9 77870 4.97 15 303.57 201.63 Non vérifié
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On remarque que la condition s s n’est pas vérifiée. Donc il faut recalculer la section d’acier

tendu As en admettant que ces armatures travaillent au maximum possible, c'est-à-dire a la contrainte

limite de service s .

La méthode de calcul à suivre et celle de (BAEL E.III.3.a)

.
2

A;6.0
1

)
3

240cos(21;cos;
30

1

S28

02

-3

2

s

bc
C

s

bc

s

S

db
f

n

db

M
































Tableau VI. 2:résumé des résultats de ferraillage à l’ELS du radier.

On verifie que At
y  

4

x

tA
12.06cm2 >3.92cm2 ………………….Condition vérifiée.

Les résultats des vérifications des contraintes à l’ELS sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI. 3:Vérification des contraintes du radier.

Localisatio

n

ࡹ ࢘ࢋ࢙

ࡺࡷ) ࢓. )

A

(cm2)

Y

(cm)

I (cm4)
bc

(MPa)
b

(MPa)

s

(MPa)
s

(MPa)

Observation

travé

e

xx 95.34 15.71 10.70 179984 5.66 15 193.08 201.63 Vérifié

yy 70.37 12.06 9.58 146200 4.61 15 183.48 201.63 Vérifié

appui 56.08 10.05 8.87 126191 3.94 15 174.17 201.63 Vérifié

 Espacement des barres

Sens xx cmhS t 33)33;3min(20cm= 0  ………………vérifié.

M (KN)   (°) 
)(MPa

bc calA

(cm²)
minA

(cm²)

A (cm²/ml)
adopté

St

(cm)

Travée xx 95.34 1.11 31.15 0.292 5.55 14.46 3.48 5HA20 = 15.71 20

yy 70.37 1.08 27.12 0.256 4.62 10.57 3.48 6HA16 = 12.06 16

Appui 56.08 1.06 24.40 0.233 4.08 8.49 3.2 5HA16 = 10.05 20
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Sensy-y :

cmhS t 45)45;4min(16cm= 0  ……………………….…………………………vérifié.

 Schéma de ferraillage

Fig VI. 5 : schéma de ferraillage du radier.

VI.3 : Etude des nervures

a. Définition

Les nervures servent d’appuis au radier, la répartition des charges sur chaque travée est selon

les lignes de ruptures trapézoïdales ou triangulaires,

b. Les sollicitations sur les nervures

La répartition des charges sur chaque travée est triangulaire ou trapézoïdale (selon les lignes de

rupture). Mais pour la simplification des calculs, on les remplace par des charges équivalentes

uniformément reparties. Le calcul des sollicitations se fait par la méthode de Caquot

 Les charges triangulaires :
2

' '

2
u xi

v m

xi

Q l
P p

l


  


avec p est la charge équivalente produisant

le même moment que la charge triangulaire

5HA16

Sens xx

6HA16

5HA16

Sens y-y

5HA20
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 Les charges trapézoïdales :
2 2

1 1
2 3 3

gu d
m xg xd

Q
P L L

    
         

  

, avec p est la

charge équivalente produisant le même moment que la charge trapézoïdale.

- qu =127.765 KN/m² ; qs=95.455 KN/m²

 Moments aux appuis

'3 '3

' '8.5 ( )

g g d d

a

g d

P l P l
M

l l

  
 

 
; avec :

Les longueurs fictives :







l

l
l

8.0
'

Pour l’appui de rive, on a : 015.0 MM a  avec
8

2

0

lq
M




 Moment en travée

)()1()()( 0
l

x
M

l

x
MxMxM dgt  ; )1(

2
)(0 x

xq
xM 


 ;

lq

MMl
x

dg






2
Mg et Md : moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

Sens X-X :

Fig VI. 6:Charges transmises aux nervures principales du radier.

Si c’est une travée intermédiaire

Si c’est une travée de rive

4.11m
3.61m

4.40m 4.00m 3.50m 4.10m 4.00m
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Sens Y-Y :

Fig VI. 7:Charges transmises aux nervures transversales du radier.

 Sens longitudinal X-X

Tableau VI. 4:Sollicitations de la nervure principale.

Travée
lx (m) l’x (m) P (KN/m)

Ma (KN.m)
x (m)

Mt

(KN.m)Mg Md

A-B 4.11 4.11 350.07 -110.877 -626.774 1.696 392.856

B-C 4.40 3.52 374.77 -627.774 -481.606 2.288 354.206

C-D 4.00 3.2 340.70 -481.606 -347.219 2.099 268.644

D-E 3.50 2.8 298.11 -347.219 -365.078 1.733 100.376

E-F 4.10 3.28 349.22 -365.078 -551.518 1.92 278.461

F-G 4.00 4.00 340.70 -551.518 -102.21 2.33 373.053

 Sens transversal Y-Y

Tableau VI. 5:Sollicitations de la nervure transversale.

Travée
lx (m) l’x (m) P (KN/m)

Ma (KN/m)
x (m) Mt

Mg Md

A-B 5.30 5.30 462.50 -243.593 -1602.42 2.096 772.007

B-C 5.35 5.35 497.64 -1602.42 -267.069 3.177 908.311

5.30m 5.35m
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c. Le Ferraillage

Le ferraillage se fera pour une section en
(Té) en flexion simple.

ht = 0.80, h0 = 0.40m

b0 = 0.65

nd = 0.75m

mbsoit

b

b
ll

b xy

535.0:

)05.2;535.0min(

)
2

10.4
;

10

35,5
min()

2
;

10
min(

1

1

11







Donc : b=2b1+b0=2×53.5+65=167cm.

Le moment équilibré par la table :

Mtu = buf * b * 0h (d -
2
0h

) = 14,2 * 1,67* 0,40 * (0,75 –
2

40.0
) = 5217.70 KN.m.

L’axe neutre passe par la table de compression: calcul d'une section rectangulaire (b*h)

Le ferraillage des nervures adopté pour le cas le plus défavorable dans les deux sens ;

Tableau VI. 6:Résumé des résultats du ferraillage.

localisation Sens Mu (KN.m)
Acal

(cm2)

Amin

RPA

(cm2)

A adopté (cm2)

x-x
Travée 392.856 15.28 15.12 5HA16+5HA20=25.75

Appui -626.774 24.61 15.12 10HA20=31.40

y-y Travée 908.311 36.09 15.12 6HA20+6HA25=48.30

Appui -1602.42 65.64 15.12 6HA25+6HA32=77.70

Remarque

Pour le ferraillage de la nervure on prend le ferraillage le plus défavorable dans les deux sens (x-

x,) et (y-y) et on ferraille avec ce résultats toutes les autres trames.

d. Vérification à l’ELU

Vérification de l’effort tranchant

Vu =
2

g dM Mq l

l




28min(0.1 ;3MPa) 2.5 MPau
u c

V
f

b d
    



Les résultats sont présentés dans le tableau ci-dessous :

Fig VI. 8:Section à ferrailler.
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Tableau VI. 7:Vérification de l’effort tranchant.

e. Vérification A l’ELS

 État limite de compression du béton :

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPA

 Les contraintes dans l’acier :

La fissuration est préjudiciable donc La contrainte de traction des armatures est limitée, c’est le

cas des éléments exposés aux intempéries.

Fissuration nuisible
28

2
min ; 110 201.63 .

3
s tfe f MPa 

 
     

 yd
I

M ser
s 




15


Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VI. 8:Vérification des contraintes.

Localisation Sens M
(KN.m)

Y
(cm)

I
(cm4)

bc

(MPa)
bc

(Mpa)
s

(MPa)
s

(Mpa)
x-x Travée 293.504 16.45 1571899.7 3.07 15 163.96 201.63

Appui 468.27 17.94 1854914.7 4.52 15 216.03 201.63

y-y Travée 678.54 21.53 2626930.2 5.56 15 207.12 201.63

Appui 1197.40 26.12 3776683 8.28 15 232.46 201.63

On remarque que bc  bc et que la condition s s n’est pas vérifiée. Donc il faut

recalculer la section d’acier tendu As en admettant que ces armatures travaillent au maximum possible,

c'est-à-dire a la contrainte limite de service s .

Sens Vu (KN)
bu (MPA) bu (MPA) Observation

Sens X-X 857.487 0.68 2.5 Vérifiée

Sens Y-Y 1580.78 1.26 2.5 Vérifiée



CHAPITRE VI ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

145

Tableau VI. 9:résumé des résultats de ferraillage à l’ELS de la nervure

Tableau VI. 10:vérification des contraintes à l’ELS de la nervure.

 Armatures transversales

Soit 5HA10=3,39 cm² (cadre entourant les barre des angles plus un petit cadre pour ceux des

milieux +épingle)

cmS
h

S tlt 12)16;12;25.21min();12;
4

min( min   Soit .10cmSt 

 Espacement des aciers transversaux

On prend St=10cm en zone nodale et 15cm en zone courante.

Les schémas de ferraillage des nervures sont donnés comme suite :

M (KN)   (°)


)(MPa
bc

calA

(cm²)
A (cm²/ml) adopté

Sens

X-X
Appui 468.27 1.07 25.54 0.24 4.25 31.64 5HA20+5HA25=40.25

Sens

Y-Y
Appui 1197.40 1.18 39.58 0.37 7.93 90.88 12HA32=96.48

Sens

Y-Y Travée 678.54 1.10 30.89 0.29 5.54 49.95 12HA25+=58.92

Sens Moments Valeurs

(KN.m)

y (cm) I (cm4)
bc

MPA

S

MPA

Observation

x-x Mt 293.504 16.4 1571899.7 3.07 163.96 Vérifiée

Ma 468.27 19.9 2271667.6 4.11 170.18 Vérifiée

y-y Mt 678.54 23.3 3066419.3 5.16 171.21 Vérifiée

Ma 1197.40 28.4 4417797.9 7.69 189.33 Vérifiée



CHAPITRE VI ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

146

Tableau VI.12:schéma de ferraillage des nervures.

Sens YY

Appui Travée

Sens XX

Appui Travée

2 cadre Φ10 

5HA20

2HA12

5HA20 + 5HA25

2 cadre Φ10 

Epingle Φ10

5HA16 + 5HA20

5HA25

2Cadre
Φ10

2HA12

Epingle Φ10 

12HA32

2HA12

5HA25

Epingle
Φ10 

12HA25

5HA32

Epingle
Φ10

2 cadre Φ10 

2HA12
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VI.4. CONCLUSION

L’étude de l’infrastructure constitue une étape importante dans le calcul d’ouvrage. Ainsi le choix de

la fondation dépend de plusieurs paramètres liés aux caractéristiques du sol en place ainsi que les

caractéristiques géométriques de la structure.

Dans un premier temps nous avons essayé d’utiliser des semelles isolées. Cette solution a été

écartée à cause du chevauchement qu’elle induisait. Les mêmes raisons ont fait écarter la solution de la

semelle filante. Nous avons donc opté pour des fondations sur radier général ayant les dimensions

suivantes :

Epaisseur du radier ; 40cm
Sections des nervures ; (b*h) = (167* 80) cm2.



Conclusion générale :

L’étude de cette structure nous a permis d’utiliser le SAP 2000 et comprendre son fonctionnement, elle

nous a permis aussi d’enrichir les connaissances acquises le long de notre cursus universitaire, et d’en faire un

certain nombre de conclusions. Parmi celles-ci, nous avons:

1. Une bonne disposition des voiles, dépend de plusieurs facteurs notamment ; les contraintes architecturales.

2. La modélisation en tenant compte des éléments secondaires (escalier; acrotère) fait que la rigidité de la

structure modélisée n’est pas sous-estimée.

3. La présence des voiles dans la structure a permis la réduction des efforts internes de flexion et de

cisaillement au niveau des poteaux et des portiques. Ceci a donné lieu à des sections de poteaux soumises à des

moments relativement faibles, donc un ferraillage avec le Amin du RPA s’avère indiscutable.

4. Les sections des poteaux et poutres choisies au chapitre pré dimensionnement ont été augmentées afin de

vérifier l’interaction voiles-portiques.

5. La vérification de l’interaction entre les voiles et les portiques dans les constructions mixtes est

déterminante pour le dimensionnement des éléments structuraux.

6. Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements horizontaux, nous avons vérifié

l’effet du second ordre (effet P-delta).

7. Afin d’éviter la formation des rotules plastiques aux niveaux des poteaux avant les poutres, on doit

impérativement vérifier les moments résistants aux niveaux des zones nodales.

8. Le radier est le type de fondation choisi, vu les charges importantes et les petites trames qui induisent des

chevauchements pour le choix des semelles isolées ou filantes.
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