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Symboles et Notations

E :Module d'élasticité longitudinale, séisme.

G :Charges permanentes.

Q :Action variables quelconque.

S :Action dues à la neige.

W :Action dues au vent.

As :Aire d’un acier.

B :Aire d’une section de béton.

E :Module d’élasticité longitudinal.

Eb :Module de déformation longitudinale du béton.

Ei :Module de déformation instantanée.

Efl: Module de déformation sous fluage.

Es :Module d’élasticité de l’acier.

Ev :Module de déformation différée (Evj pour un chargement appliqué à l’âge de « j » jours).

F:Force ou action en général.

I:Moment d’inertie.

L :Longueur ou portée.

M :Moment en général.

Mg :Moment fléchissant développé par les charges permanente.

Mq :Moment fléchissant développé par les charges ou actions variable.

Mt : Moment en travée.

M0: moment isostatique.

Mi : 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.

a:Une dimension (en générale longitudinal).

b :Une dimension (largeur d’une section).

b0 :Epaisseur brute de l’âme de la poutre.

d : Distance du barycentre des armatures tendues à la fibre extrême la plus comprimée.



d: Distance du barycentre des armatures comprimées à la fibre extrême la plus
comprimée.

e: Excentricité d’une résultante ou effort par rapport au centre de gravité de la section
comptée positivement vers les compressions.

f: Flèche.

fji : la flèche correspondant à j.

fgi : la flèche correspondant à g.

fqi : la flèche correspondant à q.

fgv: la flèche correspondant à v.

Δftadm : la flèche admissible.

fe : Limite d’élasticité.

fcj : Résistance caractéristique à la compression du béton a l’âge« j » jours.

Ftj: Résistance caractéristique à la traction du béton a l’âge« j » jours.

Fc28 et ft28:Grandeurs précédentes avec j=28j.

g: Densité des charges permanentes.

h: Hauteur totale d’une section.

h0 : épaisseur de la dalle de compression.

he : hauteur libre d’étage.

i :Rayon de giration d’une section de B A.

j : Nombre de jours.

lf : Longueur de flambement.

n : Coefficient d’équivalence acier-béton.

q: Charge variable.

St: Espacement des armatures transversales.

X :Coordonnée en général, abscisse en particulier.

ો܋܊: Contrainte de compression du béton.

Br : Section réduite.

CT: coefficient fonction du système de contreventement et du type de remplissage.

C : La cohésion du sol (KN/m2).

D : Facteur d’amplification dynamique moyen.

ELS : Etat limite de service.

ELU: Etat limite ultime.

F : Cœfficient de sécurité = 1.5.

Ht : Hauteur totale du plancher.

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 : Facteur de qualité.

qu: Charge ultime.

qs : Charge de service.

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

l’ : Longueur fictive.

L’g et l’d : Longueurs fictives à gauche et à droite respectivement.

n: Nombre de marches sur la volée.

R : Coefficient de comportement global.

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.

σs: Contrainte de compression dans l'acier

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).

࢛࣎ : Contrainte de cisaillement (MPa).

ࣁ : Facteur d’amortissement.

:ࢼ 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 générale

Le besoin de construire des bâtiments en Algérie augment de plus en plus à cause du la

croissance démographique rapide et l’augmentation du nombre de la population. La

condensation de la population dans les zones du nord, surtout dons les villes proches des

littorales, comme Bejaïa et le manque du foncier pour la construction conduit le concepteur à

projeter des bâtiments à hauteur considérables et dans des sites parfois de caractéristiques

médiocres, pour répondre au besoin. Vu que le nord Algérien est susceptible de subir des

séismes majeurs, alors, pour construire de bâtiments de telle importance l’ingénieure sera

confronté à plusieurs contraintes. Pour répondre à toutes les exigences il doit avoir des

connaissances approfondies dans plusieurs domaines de : conception, modélisation,

géotechnique règlement, maitrise des matériaux …etc.

L’objectif principal de toute étude technique d’un ouvrage est de vérifier la résistance

des différents éléments structuraux et non structuraux dans le bute de prévoir son

comportement durant son exploitation. La définition et le dimensionnement des différents

éléments de la structure et leurs interaction est très importante pour assurer une bonne

transmission des différentes sollicitations entre les différents éléments de c’celle-ci et aussi la

transmission des sollicitations qu’elle aura à supporter durant son exploitation au sol

d’implantation. C’est un souci de sécurité qui ne peut être atteint qu’en étudiant l’ouvrage

suivant les règles de l’art.

Une bonne étude d’un ouvrage de génie civil repose principalement sur la qualité des études

aux plans de la conception et du calcul, aussi sur la reconnaissance du sol et du site

d’implantation des ouvrages. A cela s’ajoute la qualité des matériaux et des produits de

construction, la qualité des travaux d’exécution, la qualité du suivi des travaux de réalisation

et du contrôle technique de construction, conformément aux exigences réglementaires

requises.

Après la conception architecturale des structures, et l’étude géotechnique du site

d’implantation, la structure sera transmise pour le dimensionnement génie civil selon les

règles en vigueur. L’ingénieur génie civil va veiller à dimensionner les éléments de la

structure sous différents chargement toute en respectant les prescriptions réglementaires. La

conception parasismique des bâtiments et des ouvrages de génie civil fait désormais partie

taches de l'ingénieur. Dans le domaine du bâtiment, la bonne utilisation d'une norme

parasismique par ingénieur de structures suppose qu'il comprenne les particularités de l'action

sismique.

Dans ce présent travail on présente l’étude d’un bâtiment en béton armé destiné usage

d'habitation . Le bâtiment en question est constitué d’un Rez-de-chaussée et 8 étages à usage

d'habitation Le bâtiment sera réalisé à Bejaia dans le lieu dit Tghzouth Selon règlement

parasismique Algérien la région Bejaia est classée comme zone sismique IIa Le bâtiment est à

usage d'habitation selon le même règlement est classée dans le groupe d’usage 2 La structure

étudiés sera réaliser par une ossature en béton armé, cette ossature est constitué des portiques

poteaux-poutres en béton armé, et des voiles de contreventement aussi en béton armé, et des

plancher qui constituent les diaphragmes. L’ensemble des cloisons de séparation sont des
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mures en maçonnerie (en brique et mortier) et les éléments non structuraux sont réalisés en

béton armé.

Le travail est divisé en Six chapitres, le premier portera sur la description de la

structure étudiée, du site d’implantation, des règlements utilisés ainsi la définition des

différents éléments et le choix des matériaux à utiliser. Le deuxième sera consacré pour le pré

dimensionnement des éléments non structuraux (les planchers, les escaliers, l’acrotère…) et

pour la détermination des actions verticales présentes dans le bâtiment . Le troisième chapitre

portera sur le calcul des éléments secondaires non structuraux ,le quatrième chapitre a pour

but d'étude dynamique du bâtiment. L’étude sera réalisée par l’analyse du modèle de la

structure en 3D sur le logiciel de calcul ETABS. La structure est modélisée sous forme d’une

ossature en portique poteau et poutre et des planchers modéliser sous forme de diaphragmes

rigides. Le modèle de la structure est composé de 8 étages encastrés à la base. d’où on a

modélisé uniquement la partie sortante du sol. Le cinquième chapitre portera sur le calcul du

ferraillage des éléments structuraux (poteaux, poutres, voiles). sixième chapitre portera sur

l’étude de l’infrastructure(les fondations) Dans cette partie de notre travail on va présenter les

différentes étapes du dimensionnement des fondations de l’ouvrage en question toute en

respectant les règles en vigueur. Et en termine par une conclusion générale.



Chapitre I :

Généralités
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I.1. INTRODUCTION

Ce chapitre rassemblera quelques connaissances de bases sur les quelles on prendra
appuis pour l’étude de notre projet, plus une description de ce dernier avec les caractéristiques
des matériaux utilisés .

I.2. Présentation du projet

Le projet qui fait l’objet de notre étude consiste à faire l’étude d’un bâtiment (R+8) en béton
armé à usage d’habitation.
Ce projet est un ouvrage courant ayant une importance moyenne, sa hauteur totale est
inférieur à 48 mètres, ce qui nous conduit à le classer d’après le règlement parasismique
algérien RPA99/version 2003 « article 3.2 »dans le groupe d’usage 2.
I.3 Présentation de l’ouvrage
I.3.1. Implantation de l'ouvrage

Le projet sera érigé au niveau de taghzouth, wilaya de Bejaïa, qui est classé selon le
Règlement Parasismique Algérien (RPA 99 version 2003 Art.3.2) en zone IIa
(zone de la moyenne sismicité) et de groupe d’usage 2 ayant une importance moyenne.
I.3.2. Description structurale
Dimensions en plan
La structure présente une forme irrégulière en plan dont les dimensions maximales sont :
Lx =15,20 m ; Ly =27 ,00 m
Dimensions en élévation
L’ouvrage projeté, présente les caractéristiques suivantes :
Hauteur totale (acrotère y compris)............. …29,47 m
Hauteur du rez-de-chaussée ………………….03,06m
Hauteur des étages courants ………………….03,06 m
une partie du bâtiment est ancrée de 1 .53 m

I.4. Données géotechnique du site

D’après les résultats obtenus par le bureau d’étude technique chargé de l’étude, on peut
souligner
les conclusions et les recommandations suivantes :
- Une contrainte de sol de 1,8 bar obtenu à partir d’une profondeur d’ancrage de 2,4 m.
- Le sol est classé en catégorie S1 (sol rocheux) selon sa nature géotechnique.
- Le sol n’est pas agressif pour les bétons de fondation.

I.5. Caractéristiques des matériaux utilisés
I.5.1. Béton

Le béton est un mélange de ciment, de sable, de granulat et de ’eau. Le béton choisis est de
classe
C25, sa composition doit permet d’obtenir les caractéristiques suivantes :
 Résistance caractéristique a la compression :

Le béton est caractérisé par sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours.
Lorsque j≤28 jours, la résistance du béton non traitée thermiquement suite approximativement 
les
lois Suivantes : CBA93 (Art, 2.1.1 .1).

Pour des résistances c28.> 40 MPa.
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TableauI. 1: Pour des résistances c28.> 40 MPa.

݂ =
j

4,76 + 0,83j
= ݂ଶ଼

Si  j≤60j 

݂ = 1,1 ݂ଶ଼ Si j>60j

Pour des résistances c28.> 40 MPa.

TableauI. 2: Pour des résistances c28.> 40 MPa.

݂ =
j

1,4 + 0,95
= ݂ଶ଼

Si  j≤28j 

݂ = ݂ଶ଼ Si j>28j

La résistance caractéristique fc28 à 28 jours sera prise à 25MPa.

FigureI. 1: Evaluation de la résistance enࢉࢌ fonction de l’âge du béton.

 Résistance caractéristique du béton a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, est donnée par :

௧݂= 0,6+0,06 ݂. Pour ݂≤ 60 Mpa  

Donc : ƒtj = 2.1 Mpa.

 Les contraintes limites du béton :
a) Etat limite ultime (ELU) :

1) La contrainte limite de compression a l’ELU :

݂௨ =
ǡ଼ ହ್ೠ

ϴכஓୱ
BAEL 91 (Article A.4.3).
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Avec : 0,85 : coefficient qui tient compte de l’altération en surface du béton et la diminution
de résistance sous charge de longue durée.

FigureI. 2:Diagramme contraintes déformations f bc 

fbu : contrainte ultime du béton en compression.
γb : coefficient de sécurité pour le béton tel que.
        γb = 1 .5 → situation courante (durable). 
        γb= 1 .15 → situation accidentelle. 

2) La contrainte de cisaillement :
Elle est donnée en fonction de la nuisance de la fissuration

Cas de fissuration peu nuisible : =ݑ߬ ݉ ݅݊ [(0.2
మఴ

�ஓb
, ܲܯ5 )ܽ]

Pour fc28 = 25 MPa. → ߬ݑ =3.33 MPa

Cas de fissuration nuisible ou très nuisible : =ݑ߬ ݉ ݅݊ [(0.15
మఴ

�ஓb
, ܲܯ4 )ܽ]

Pour fc28 = 25Mpa. →  u=2.5Mpa .
b) Etat limite de service (ELS) :
La contrainte limite en service à ne pas dépasser en compression est :

 bc= 0.6 × ݂ଶ଼ . CBA 93(Article A.4.5.2).
Pour fc28= 25 Mpa →  bc=15Mpa .
 Autres caractéristiques :

Module de déformation longitudinale du béton :
A court terme :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24h, on admet que
le module de déformation longitudinal instantané du béton est égal :

݆݅ܧ = 11000 (fc28) ଵ/ଷ CBA93 (Article A.2.1.2.1).

Pour fe28= 25 Mpa → E ij =32164.2 Mpa

A long terme :
Les déformations différées comprennent le retrait et le fluage, on considère dans les

calculs que les effets de ces deux phénomènes s’additionnent sans atténuation.
Cette règle revient à considérer un module de déformation différé ( vi E ) qui permet de
calculer la déformation finale du béton (déformation instantanée augmentée de fluage).
Il est donné par la formule suivante :

ݒ݆ܧ =
ଵ

ଷ
݆݅ܧ CBA93 (Article A.2.1.2.2).

Pour fe28= 25 Mpa → E vi =10721.4Mpa
Coefficient de poisson :

C’est le rapport entre la déformation transversale et le raccourcissement unitaire de
déformation longitudinale.
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=0→pour le calcul des sollicitations à l’ELU 

=0.2→ pour le calcul des déformations à l’ELS. 
Module de déformation transversale du béton :
Il est donné par la formule suivante :

ܩ =
E୧୨

2 × +ݒ) 1)
Avec�ቄ

=ݒ 0
=ݒ 0,2

→ ൜
G = 0,5 × E୧୨

G = 0,42 × E୧୨
I.5.2 Les aciers :
Définition :
Le rôle des aciers est de reprendre les efforts de traction qui ne peuvent être repris par le
béton. Ils sont caractérisés par leurs limites élastiques et leur module d’élasticité, on distingue
trois catégories :
1) Les treillis soudés (TR) :
Ils sont utilisés comme armature dans les dalles car cela évite l’arrimage des barres
transversales et longitudinales entre elles.
2) Les ronds lisses (RL) :
Leur emploi est limité à quelques usages particuliers.
3) Aciers de haute adhérence et haute limite élastique (HA) :
Selon (Art.7.2.2 de RPA99) les armatures longitudinales des éléments principaux doivent être
de haute adhérence avec f e 500Mpaet l’allongement relatif sous charges maximales
spécifiques doit être supérieur ou égale à 5%.
 Nuances des aciers utilisés :

Aciers longitudinaux et transversaux : on utilise des barres de haute résistance de nuance
de FeE400 de limite élastique de 400Mpa.
Les treillis soudés : on adoptera la nuance FeE235Mpa avec Ø6
 Contraintes de calcul aux états limites :

a) Etat limite ultime (ELU):

⎩
⎨

⎧σୱ =
fୣ
ୱݕ

pour ɛୱୣ ≤ ɛୱ ≤ 10‰

σୱ =
Es

ɛୱ
pour ɛୱ≤ ɛୱୣ

→ ɛୱ =
fୣ

×ୱݕ Es

⎩
⎨

⎧
ୱݕ = 1,15 pour situation durable .

ୱݕ������� = 1,15 pour situation accedentelle .
ɛୱ = allongement relatif .

Es = 2. 10ହ Mpa Module d′élasticité longitudinal de l′acier.
Pour notre cas :

൜
σୱ = 348 Mpa → situastion durable .

σୱ = 400 Mpa → situation accidentelle .
b) Diagramme contraintes déformations : CBA (A .2.2.2)

FigureI. 3: diagramme contrainte déformation de l’acier.
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c) Etat limite de service (ELS) :
Selon le BAEL91, la limitation des ouvertures des fissures en limitant des contraintes dans

les armatures est nécessaire, donc la valeur de σs est donnée en fonction de type de la
fissuration.

1- Fissuration peu nuisible(FPN) : aucune vérification n’est demandée dans ce cas, sauf
qu’il faut vérifier la contrainte dans le béton.

2- Fissuration préjudiciable (FN) :
La contrainte de traction des armatures est limitée, cas des éléments exposes aux intempéries.

σୱ≤ min(
ଶ

ଷ
× ݂ୣ ; 110 × ඥƞ × ୲݂୨)MPA………………….CBA93(A.4.5.3.3)

3- Fissuration très préjudiciable(FTN) :

σୱ≤ min(
ଵ

ଶ
× ݂ୣ ; 90 × ඥƞ × ୲݂୨)MPA……………………CBA93(A.4.5.3.4)

Avec ƞ : Coefficient de fissuration :

ƞ = ቐ

1 … … … … … … pour les rondes lisses

1,6 … … … … … … pour les HA Ø ≥ 6

1,3 … … … … … … por les HA Ø ≤ 6m

I.6. Les actions et sollicitations :

I.6.1 Actions :
Les actions sont des forces et couples de forces dues aux charges appliquées

(Permanentes,
climatiques, d’exploitations) et aux déformations imposées (Variations de température,
tassements
d’appuis).
On notera :
- G : Charges permanentes (poids propre de la structure + les équipements fixes).
- Q : Charges variables (charges d’exploitations + charges climatiques).
- E : Charges sismiques.
I.6.2 Sollicitations :

Les sollicitations sont des efforts (efforts normaux, efforts tranchants) et des moments
(Moments de flexion, moments de torsion) calculés à partir des actions.
I.6.3.Sollicitations de calcul :

 Situation durable ൜
ELU ∶ 1,35G + 1, 5ܳ
ELS ∶ G + Q

 Situation accidentelle ൝
G + Q ± E

G + Q ± 1,2E
0,8G ± E

I.7. Conclusion
Ce chapitre à concerné une vue global sur notre projet, les différents règlements à utiliser

ainsi les caractéristiques des matériaux à adopter.
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CHAPITRE II : Pré dimensionnement des éléments

II.1 Introduction

Dans chapitre en va pré dimensionner les éléments secondaires selon les réglementations
du RPA 99/Version 2003, BAEL 91 modifié 99, du CBA et de DTR. Afin qu’ils résistent aux
déférentes sollicitations et chargements.

II.2. Pré dimensionnement des planchers

Le plancher est un élément qui sépare deux , et qui transmet les charges et surcharges

qui lui directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des fonctions de

confort comme l'isolation phonique et thermique , l'étanchéité des niveaux extrême.

pour notre structure on à deux types de planchers :

- plancher à corps creux , plancher à dalle pleines.

II.2.1. Plancher à corps creux

Le dimensionnement d’un plancher à corps creux revient à déterminer sa hauteur (ℎ =
ℎܿܿ �+ ℎ݀ )ܿ.

Avec

- hdc : Hauteur de la dalle de compression.

- hcc : Hauteur du corps creux.

- b0 : la largeur de nervure de 8 à 12 cm.

- L0 : distance entre axes des poutrelles.

D’après le CBA 93(Art B.6.8.4.2.4) :

ℎ ≥
 ೌೣ

ଶଶ,ହ
…………………[ Art B.6.8.4.2.4 CBA 93]

Lmax : la distance maximale entre nus d'appuis dans le sens des dispositions des poutrelles.

ܮ ௫ = 3,75 − 0,3 = 3,45�݉

h
hcc

hdc

eL0

FigureII. 1:Coupe transversale d'un plancher a corps creux.

b0

Dalle de compression

Poutrelle
Hourdis

(corps-creux)
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  ⟹   h ≥  
345

22,5
 ⟹  h ≥  15,33 cm

On prend h = 20 cm soit un plancher (16+4) cm

II.2.2. Disposition des poutrelles

la disposition des poutrelles est dictée par deux critères:

- le critère de la petite portée afin d'éliminer la flèche.

- le critère de la continuité ( la ou il y à plus d'appuis ).

FigureII. 2:Plan de disposition des poutrelles.

FigureII. 3:Plan de disposition des poutrelles de 8éme étage.
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FigureII. 4:Plan de disposition des poutrelle de 7éme étage.

FigureII. 5:Plan de disposition des poutrelles de 1er a 6éme étage.

la disposition dans notre cas respecte les deux cas, la figure suivante montre la disposition choisie.

II.3. Pré dimensionnement des poutrelles

Les poutrelles sont calculées comme des sections en T (solidaires avec la dalle de
compression)

h : Hauteur totale de la poutrelle (hauteur du plancher)

hdc : Hauteur de la dalle de compression

b0 : Largeur de la nervure, b0=(0.4 à 0.6)h

b : Largeur efficace
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ୠିୠబ

ଶ
≤ min൬

ೣ

ଶ
;

 

ଵ
൰… . . (�..ܜܚۯ.ૢۯ۱۰)

Avec

௫ܮ : Distance entre nus de deux poutrelles.

௬ܮ
  : Longueur minimale entre nus d’appuis

dans le sens de la disposition des poutrelles.

Dans notre cas, on a ce qui suit :

ℎ = 20�ܿ݉ ���; ℎ = 4�ܿ݉ ���;��ܾ  = 10�ܿ݉ ����

௫ܮ = 65 − 10 = 55�ܿ݉ ; ௬ܮ
  = 300 − 30 = 270�ܿ݉

ୠିଵ

ଶ
≤ min(27,5�ܿ݉ �; 27�ܿ݉ ) Ce qui donne b = 65 cm

II.4. Plancher à dalle pleine

Le dimensionnement d’un plancher à dalle pleine revient à déterminer son épaisseur

(e) qui dépende du nombre d’appuis sur lesquelles repose cette dernière.

Une dalle pleine est un élément à contour généralement rectangulaire dont les appuis peuvent
être continus (poutres, voiles ou murs maçonnées) ou ponctuels (poteaux).
Pour les dalles on définit les portés Lx et Ly mesurées entre nus d’appuis et le rapport ࣋ :
Avec : >ݔܮ etݕܮ  . 1 ≥ݕܮ/ݔܮ=ߩ
Le pré dimensionnement d’un plancher à dalle pleine revient à déterminer son épaisseur (e)
qui dépend du nombre d’appuis sur lesquelles repose cette dernière ( Critère de résistance)
ainsi que sa résistance au feu.

NB :Les différents types des panneaux de dalles sont représenté sur la Figure II.2 .

- Dalle sur quatre appuis :

Critère de résistance :


௫

��ସହ
≤ ݁≤

௫

ସ
Dalle sur 3 ou 4 appuis

0,06≤e≤0,0675 m 

 Critère de résistance au feu

൝

݁≥ 07�ܿ݉ … . . … … . pour une heure de coupe feu
݁≥ 11�ܿ݉ … . . … … . pour deux heures de coupe feu
݁≥ 14�ܿ݉ … . . … … . pour trois heures de coupe feu

la dalle sur quatre (dalle de l’ascenseur), on opte pour une épaisseur de 14cm pour trois
heures de coupe de feu.

II.5. 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 a deux types (poutres principales, poutres secondaires).

FigureII. 6:Coupe transversale des poutrelles.

b

h

hdc

0

b0
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II.5.1. Poutres Principales (PP)

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles, leur hauteur est donnée selon la
condition de la flèche qui est :

maxܮ

15
≤ ℎ ≤

maxܮ

10

Lmax : Portée maximale entre nus d’appuis.

ܮ ௫ ൌ Ͷǡͅ െ Ͳǡ͵ ൌ Ͷǡͷ�݉ ;�͵ Ͳܿ ݉  ݄  Ͷͷܿ ݉ On prend�݄ ൌ ͷ͵�ܿ݉ ܾ����ݐ݁����� ൌ Ͳ͵�ܿ݉

 Vérification des exigences du RPA99/2003 (Art7.5.1)

 ቐ

݄ൌ ͷ͵�ܿ݉  Ͳ͵�ܿ݉ ǥ ǥ ǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁
ܾ ൌ Ͳ͵�ܿ݉  Ͳʹ�ܿ݉ ǥ ǤǤǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁
݄Ȁܾ ൌ ͳǡ͵ ͵൏ Ͷǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁

II.5.2.Poutres Secondaires (PS)

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leur hauteur est donnée par :
ܮ ௫ ൌ ǡ͵ͷെ Ͳǡ͵ ൌ ǡ͵Ͷͷ����Ǣ�ʹ͵�ܿ݉  ݄ Ͷ͵ǡͷ�ܿ݉ �������Ǣ����Soit :�݄ ൌ Ͳ͵�ܿ݉ ܾ����ݐ݁����� ൌ

Ͳ͵�ܿ݉

Vérification des exigences du RPA 99/2003 (Art 7.5.1)

ቐ

݄ൌ Ͳ͵�ܿ݉  Ͳ͵�ܿ݉ ǥ ǥ ǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁
ܾ ൌ Ͳ͵�ܿ݉  Ͳʹ�ܿ݉ ǥ ǤǤǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁
݄Ȁܾ ൌ ͳ൏ Ͷǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁

II.6. Pré dimensionnement des voiles

Le dimensionnement d’un voile de contreventement revient à déterminer son épaisseur (e)
donnée par le RPA 99/2003 :
- l’épaisseur minimale du voile est de 15cm.

- e ≥ max [
୦

ଶଶ
; 15cm]. (pour un voile simple)

Avec : hୣ : hauteur libre d’étage.
e : épaisseur du voile.

FigureII.7: Coupe transversale d’un voile.

On a: he= 3,06 m pour le RDC + niveau1 + étages 1 à 8.

he = 306 – 35 = 271 cm

Ce qui donne e = 12,32 cm

On adopte pour tous les voiles une épaisseur de « e = 15 cm ».

II.7. Escalier droit à deux volées (de RDC au 8ème étage)
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2,4m 1,9m

FigureII.8: Vue en plan d’un escalier droit à deux volées.

L

FigureII. 9 Schéma statique de l’escalier droit à deux volées.

H : la hauteur de la volée ; L0 : longueur projetée de la volée

Lv : longueur de la volée ;Lp : longueur du palier de repos ;

Le dimensionnement d’un escalier revient à déterminer ce qui suit :

- La hauteur (h) et la largeur (g) des marches :

- la hauteur des contre marches (h) est comprise entre 14 et 18 cm.

- le giron (g), se situe entre 25 et 32 cm.
pour déterminer «g et h» on utilise la relation de BLONDEL qui vérifie la cohérence entre la

hauteur de marche et son giron :

60�ܿ݉ �≤ 2ℎ + ݃ ≤ 64�ܿ݉ (1)

Le nombre de contre marches (n) est donner par la relation suivante : n = H/h

On fixant la hauteur des contres marches h à 17 cm, nous aurons le nombre de contre marche
correspondant : n = 153/17 = 9 contres marches

⇒ le nombre de marche est (n − 1) = 8 marches
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݃ =
ܮ

݊− 1
=

240

8
= 30�ܿ݉

Ce qui donne d’après la formule (1) un giron g = 30 cm, donc la formule de BLONDEL
est vérifiée.

- Angle de raccordement α  

α = tanିଵ൬
ܪ

ܮ
൰= tanିଵ൬

1,53

2,40
൰= 32,52°

- Epaisseur de la paillasse (e)
Elle se détermine en satisfaisant les deux conditions suivantes :

൞

L

30
≤ e ≤

L

20
⟺ 15,83cm ≤ e ≤ 23,75 cm

e ≥ 11 cm … … … … … pour 2 heurs de coupe feu

Avec L = L୴ + L୮ଵ : la longueur développée. Soit ݁= 18�ܿ݉

H(m) h (cm) n g (cm) L0(m) Lp(m) Lv(m) L(m) α e(cm)

1,53 17 9 30 2,40 1,9 2,85 4,3 32,52° 18

TableauII.1: Dimensionnement d’escalier.

II.8 L’acrotère :

L’acrotère est un élément secondaire, son calcul se fait à la flexion composée

FigureII. 10:Coupe transversale de l’acrotère.

désignation
h (m)

Surface
(m)

Poids (KN/ml). Poids propre
Totale G
(KN/ml).

Surcharge
D’exploitation
Q (KN/ml).Acrotère

(e=10cm)
Enduit
(e=3cm)

Acrotère
0,4 0,049 1,225 0,54 1,765 1

TableauII.2:Evaluation des charges de l’acrotère

7cm

3cm

40cm 10cm

10cm

X

Y
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II.9. Evaluation des charges et des surcharges

Tableau II.3. Évaluation des charges revenant au plancher courant et balcons à corps creux

N° Couches
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
poids

(KN/m2)

1 Carrelage 22 0,02 0,44

2 Mortier de pose 20 0,02 0,4

3 Sable fin 18 0,02 0,36

4 Corps creux 14 0,20 2,8

5 Cloisons 10 0,1 1

6 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

Charge permanent G 5,27

Q étages courant 1,5

TableauII.3:Evaluation des charges revenant au plancher terrasse accessible à corps creux.

N° Couche
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
poids

(KN/m2)

1 Carrelage 22 0,02 0,44

2 Mortier de pose 20 0,02 0,40

3 Lit de sable 18 0,02 0,36

4 Forme de pente / 0,10 2,12

5 Isolation thermique 4 0,04 0,16

6 Corps creux 14 0,20 2,80

7 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

Charge permanent G 6,55

charge d'exploitation Q 1,5

TableauII.4:Evaluation des charges revenant au plancher terrasse inaccessible à corps creux.

N° Couche
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
poids

(KN/m2)

1 Protection gravillons 20 0,04 0,8

2 Etanchéité Multicouche 6 0,02 0,12

3 Forme de pente 22 0,065 1,43

4 Corps creux 14 0,20 2,8

5 Isolation thermique 18 0,015 0,27

6 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

Charge permanent G 5,69

charge d'exploitation Q 1
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TableauII.5:Evaluation des charges dans le plancher à dalle pleine.

N° Couche
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
poids

(KN/m2)

1 Carrelage 20 0,02 0,40

2 Mortier de pose 20 0,02 0,40

3 Lit de sable 18 0,02 0,36

4 Plancher a dalle pleine 25 0,14 3,5

5 Cloisons de séparations 10 0,10 1,00

6 Enduit de ciment 20 0,02 0,40

Charge permanent G 6,06

charge d'exploitation Q 2, 5

TableauII.6:Evaluation des charges revenant aux volées en dalle pleine.

N
°

Couche
Poids volumique

(KN/m3)
épaisseur

(m)

poids
(KN/m2)

1
La paillasse en dalle
pleine

25 0,18/cos(32,52) 5,34

2 Carrelage
Horizontal 22 0,02 0,44

Vertical 22 0,02h/g 0,25

3 Mortier de
pose

Horizontal 20 0,02 0,4

Vertical 20 0,02h/g 0,23

4 Enduit de ciment 18 0,015/cos(α) 0,32 

5 poids des marches 22 h/2 1,87

Charge permanent G (KN/m2) 8,85

charge d'exploitation Q 2,5

TableauII.7:Charge permanente et d'exploitation revenant au palier en dalle pleine.

N° Couche
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
Poids

(KN/m2)

1 dalle pleine 25 0,18 4,5

2 Carrelage 22 0,02 0,44

3 Mortier de pose 20 0,02 0,4

4 Lit de sable 18 0,02 0,36

5 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

Charge permanent G 5,97

charge d'exploitation Q 2,5

TableauII.8:Evaluation des charges revenant aux murs extérieures.
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N° Couches
Poids volumique

(KN/m3)
Epaisseur

(m)
poids

(KN/m2)

1 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

2 Brique creuses / 0,15 1,35

3 Brique creuses / 0,10 0,9

4 Enduit de ciment 18 0,015 0,27

Charge permanent G 2,79

II.10. Pré dimensionnement des poteaux
Les poteaux sont des éléments verticaux destinées à reprendre et transmettre les

sollicitations (efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure.
Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en
compression simple à l’ELU, tout en vérifiant les trois conditions suivantes :

1- Critère de résistance ;
2- Critère de stabilité de forme (flambement) ;
3- Conditions de RPA ;

Pour ce faire,on a choisis deux poteaux qui nous semblent susceptible d’être les plus
sollicités :

P1 : poteau au niveau de la cage d’escalier.
P2 : poteau central.

Pour avoir le poteaux le plus défavorable, on va considérer des poutres (30×35) cm2 pour
le calcul des surfaces afférentes, et des poteaux de dimensions préliminaires définies ci-après
pour le calcul des poids propres de ces derniers.

TableauII.9:Dimensions préliminaires des poteaux et leurs poids propres.

Niveau
Dimensions
(b × h) cm2

poids propre g (KN)
= ܋܍۶܊ܐ

RDC 50 × 50 19,13

Etages 1 et 2 45 × 50 17,21

Etages 3 et 4 40 × 45 13,77

Etages 5 et 6 35 × 40 10,71

Etages 7 et 8 30 × 35 8,03

Avec :

ߛ = ܰܭ�25 /m3 : poids volumique du béton.

He : hauteur du poteau ; He = 3,06 m

 La loi de dégression des charges :

On adoptera pour le calcul des points d’appuis les charges d’exploitation suivantes (à partir

du haut du bâtiment) :
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Sous terasse : Q

Sous le 8±୫ ୣétage : Q+Qଵ

Sous le 7±୫ ୣétage : Q+0,95(Qଵ+Qଶ)

Sous le 6±୫ ୣétage : Q+0,90(Qଵ+Qଶ + Qଷ)

Sous le 5±୫ ୣétage : Q+0,85(Qଵ+Qଶ + Qଷ + Qସ)

     Sous les étages inférieurs (pour n≥5) : Q+
ଷାଶ

ଶ୬
(Qଵ+Qଶ + Qଷ + ⋯ + Q୬)

 Pré dimensionnement du Poteau (P.D1)

 Surfaces afférentes

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

S1 = 3,26 mଶ

S2 = 3,88 mଶ

S3 = 3,19 mଶ

4ܵ = 2,68mଶ

Stot = 10,66mଶ

ܩ = ߛ ∗ ℎ ∗ ܾ ∗ ܮ

൜
ܮ = 4,1݉

௦ܮ = 3,175�݉

⇒ ൜
ܩ = 25 ∗ 0,3 ∗ 0,35 ∗ 4,1 = ܰܭ�10,76

௦ܩ = 25 ∗ 0,3 ∗ 0,3 ∗ 3,175 = ܰܭ��7,1

⇒ g୮୭୳୲୰ୣ ୱ = ܰܭ�17,8

C.C : corps creux ; PP : poutre principale ; PS: poutre secondaire.

Les résultats de la descente de charge réalisée sur le poteau (P.1) sont récapitulés dans le
tableau ci-après :

TableauII.10:Résultats de la descente de charge du poteau (P.1).

Etage Niveau Elément poids propres G(KN) surcharges Q(KN)

étage 8
0

plancher 60,65

Q=10,66poutres 17,8

poteaux 8,03

SOMME 86,48 10,66

étage 7
1

venant de 8 86,48

26,65
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 8,03

SOMME 168,51 26,65

étage 6 2
venant de7 168,51

41,041
plancher 56,2

FigureII. 11: Surface afférente.

0,3 m

0,3 m

S2 :C.CPP

PP

PS PS

S1 : C.C

S4 : C.C S3 : C.C

2,25

m

1,85

m

1,45m 1,725
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poutres 17,8

poteaux 10,71

SOMME 253,22 41,041

étage 5
3

venant de 6 253,22

53,83
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 10,71

SOMME 337,93 41,041

étage 4
4

venant de 5 337,97

65,026
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 13,77

SOMME 425,7 65,026

étage 3
5

venant de 4 425,7

74,62
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 13,77

SOMME 513,47 74,62

étage 2
6

venant de 3 513,47

82,615
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 17,21

SOMME 613,63 82,615

étage 1
7

venant de 2 604,68

90,61
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 17,21

SOMME 695,89 90,61

RDC
8

venant de 1 695,89

98,605
plancher 56,2

poutres 17,8

poteaux 19,13

SOMME 789,02 98,605

venant de RDC
789,02

98,605

SOMME G=789,02 Q=98,605

ELU 1,35G=1084,005 1,5Q=147,9

Effort normal à la base du poteau Nu’=1213,08 KN
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 Pré dimensionnement du Poteau (P.2)

6.1.3. Les surfaces afférentes

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ࡿ = ,� 

ࡿ = ,ૡૠ 

ࡿ = ,� 

ࡿ = ,ૠ� 

=࢚࢚ࡿ ,ૡ� 

൜
L୮୮ = 4,1 m

L୮ୱ = 3,2 m
⇒ ൜

g୮୮ = 10,76KN

g୮ୱ = 7,2KN

⇒ g୮୭୳୲୰ୣ ୱ = 17,96 KN

Les résultats de la descente de charge concernant le poteau (P.2)sont illustrés dans le
tableau suivant :

TableauII.11:Résultats de la descente de charge du poteau (p.2).

Etages Niveau Elément Poids Propres G(KN) surcharges Q(KN)

étage 8
0

Plancher 78,55
13,18Poutres 17,96

Poteau 8,03
SOMME 104,54 13,18

étage 7
1

venant de 8 104,54

36,45
Plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 8,03

SOMME 206,74 36,45

étage 6
2

venant de 7 206,74

57,4
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 10,71

SOMME 311,62 57,4

étage 5
3

venant de 6 311,62

79,01
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 10,71

SOMME 416,5 79,01

étage 4
4

venant de 5 416,5

92,3
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 13,77

SOMME 524,44 92,3
étage 3 5 venant de 4 524,44 106,26

.FigureII. 12:Surface afférente.

0,3 m

2,25 m

1,85 m

0,3 m1,55 1,65m

PP

PP

PS PS

S1 :

Escalier

S2 : C.C S3 :C.C

S4:C.C
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plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 13,77

SOMME 632,38 106,26

étage 2
6

venant de 3 632,38

117,99
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 17,21

SOMME 743,76 117,99

étage 1
7

venant de 2 743,76

129,53
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 17,21

SOMME 855,14 129,53

RDC
8

venant de 1 855,14

141,2
plancher 51,01
Escalier 25,2
poutres 17,96
poteaux 21,04

SOMME 970,35 141,2

venant de l’entresol
970,35

141,2

SOMME 970,35 141,2
ELU 1,35G = 1309,97 KN 1,5Q = 211,8

Effort normal à la base du poteau Nu’ = 1521,77 KN

Avec Nu’ = 1,35 G + 1,5 Q
En résumé :

N’u (P.1) = 1213,08 KN N’u(P.2) = 1521,77 KN

Donc, dans notre cas le poteau le plus sollicité est le poteau (P.2).

le CBA (Art B.8.1.1) nous exige la majoration de l'effort Nu afin de prendre en considération
la continuité des portiques comme suite:

൜
10 % … poteaux internes voisin de rive dans le cas dᇱun batiment comportant au moins 3 travées.

15 % … poteaux centreaux dans le cas dᇱun batiment à 2 travées.

Dans notre cas, le portique a plus de deux travées, donc l’effort Nu sera majoré de 10%.

Nu= 1,1 N’u= 1,1× 1521,77 = 1673,95 KN.
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 10.2.Les vérifications nécessaires
 Vérification à la compression simple

On doit vérifier la condition suivante :

σୠୡ =
N୳

B
≤ σୠୡ =

0,85 × fୡଶ଼
γୠ × θ

avec , σୠୡ =
0,85 × 25

1,5 × 1
= ܽܲܯ�14,2

⟹ B ≥
N୳

σୠୡ
=

1673,95 × 10ିଷ

14,2
⟹ ܤ ≥ 0,117 mଶ

Avec B : la section du poteau.

γୠ =1,5 : coefficient de sécurité du béton.

ܤ = B = 0,5 × 0,5 = 0,25mଶ ≥ 0,117 mଶ.Condition vérifiée.

De la même façon que l’exemple de calcul précédent, on va vérifier le poteau le plus
sollicité de chaque niveau, les résultats seront mentionnés dans le tableau ci-après.

TableauII. 12:Vérification à la compression simple des poteaux le plus sollicités dans tous
les niveaux

Etages Nu (KN) 1,1Nu(KN)
Comparaison (B ≥ Bcalc)

Observation
B (m2) Bcalc (m2)

8 160,9 176,99 0,105 0,0124 Vérifiée

7 333,77 367,147 0,105 0,0258 Vérifiée

6 506,79 557,47 0,14 0,0396 Vérifiée

5 680,79 748,87 0,14 0,0527 Vérifiée

4 846,44 931,1 0,18 0,0657 Vérifiée

3 1013,1 1114,41 0,18 0,0785 Vérifiée

2 1181,061 1299,2 0,225 0,915 Vérifiée

1 1348,73 1483,6 0,225 0,104 Vérifiée

RDC 1521,77 1673,95 0,25 0,117 Vérifiée

 Vérification au flambement

D’après le CBA93 (Art B.8.8.1), la vérification suivante est indispensable :

ܰ௨ ≤ ൬ߙ
ܤ × ݂ଶ଼

0,9 × ߛ
+
×௦ܣ ݂

௦ߛ
൰… … … … … … (1)

Avec :

- B୰ = (b − 2) × (h − 2)ܿ݉ ଶ : section réduite du poteau.
- ߙ : coefficient réducteur qui en fonction de l’élancement (ߣ)
- Aୱ: section d’armature comprimée.
- ௦ߛ = 1,15 : coefficient de sécurité de l’acier.
- ݂= 400 MPa

- On a
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- ߙ = ܽ�(ߣ݂) ݒ݁ �ܿ���

⎩
⎪
⎨

⎪
ߙ⎧ =

,଼ହ

ଵା,ଶቀ
ഊ

యఱ
ቁ
మ�������������݅ݏ��∶ ≥ߣ������ 50

ߙ = 0,6ቀ
ହ

ఒ
ቁ
ଶ

∶���ݏ݅� 50 ≤ ≥��ߣ� 7

=ߣ ݈/݅

Tel que : ݈ = 0,7 × :ܮ Longueur de flambement.

:ܮ Hauteur libre du poteau = (hauteur d’étage – hauteur de la poutre principale)

=ܫ
ܾ× ℎଷ

12
∶ moment d'inertie

݅= ඨ
I

b × h
= ඨ

ℎଶ

12
:rayon de giration

 Vérification du poteau à la base
On a : ܮ = 3,06 − 0,35 = 2,71݉ ⟹ ݈ = 1,897�݉

݅= ට
,ହమ

ଵଶ
= 0,144�݉ Ce qui donne : =ߣ 1,897/0,144 = 13,17 < 50

doncߙ����������������������� =
0,85

1 + ଶ(35/ߣ)0,2
= 0,826

D’après le BAEL91 on doit vérifier :

B୰ ≥
ܰ௨
ߙ

×
1

( ݂ଶ଼/(0,9 × (�ߛ + ݂/(100 × (௦ߛ

Aୱ ∈ [0,8 %B୰ ; 1,2 % B୰]On prend Aୱ = 1% B୰

Or dans nous avons, B୰ = (50 − 2) × (50 − 2) × 10ିସ

B୰ = 0,2304 mଶ > 0,092 mଶ………………………….Condition vérifiée

donc le poteau ne risque pas de flamber.

De la même manière que cet exemple de calcul, on va vérifier le poteau le plus sollicité de
chaque niveau, les résultats sont résumés dans le tableau qui suit :

TableauII.13:Vérifications au flambement des poteaux les plus sollicités dans tous les
niveaux.

Niveau
Nu(KN)

B
i (m) ߣ ࢻ

 (Br ≥ Brcalc)
Observation

Br Brcalc

8 176,99 0,105
0,101036 18,43 0,8053395 0,0924

0,010 Vérifiée

7 367,147 0,0207 Vérifiée

6 557,47 0,14
0,115470 16,125 0,8153856 0,1254

0,0310 Vérifiée

5 748,87 0,0417 Vérifiée

4 931,1 0,18
0,129904 14,333 0,8224158 0,1634

0,0514 Vérifiée

3 1114,41 0,0616 Vérifiée
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2 1299,2 0,225
0,144338 12,900 0,8275172 0,2064

0,0714 Vérifiée

1 1483,6 0,0815 Vérifiée

RDC 1673,95 0,25 0,144338 12,90 0,8275172 0,2544 0,092 Vérifiée

 Vérification des conditions du RPA 99 / 2003

൞

min( ,ܾ ℎ) = 30�ܿ݉ > 25�ܿ݉ … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

min( ,ܾ ℎ) = 30�ܿ݉ >
ℎ
20

= 13,3�ܿ݉ … . ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

1/4 ≤ ℎ/ܾ≤ 4 … … … … … … … … … . … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

II.10 Conclusion
Après que nous avons fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et que nous
avons fait toutes les vérifications nécessaires, nous avons adopté pour les éléments ; les
sections suivantes:
- Plancher à corps creux (16+4) cm

- Poutres principales : (30 x 35) cmଶ

- Poutres secondaires : (30 x 30) cmଶ

- Poteaux de RDC : (50 x 50) cm2

- Poteaux de etage1 et 2 : (45 x 50) cmଶ

- Poteaux d’étages 3 et 4 : (40 x 45) cmଶ

- Poteaux d’étages 5 et 6 : (35 x 40) cmଶ

- Poteaux d’étages 7 et 8 : (30 x 35) cmଶ

- Epaisseur des volée (18) cm

- Epaisseur de la paillasse (18) cm

- Epaisseur de la dalle pleine (14) cm

- Epaisseur des Voiles (15) cm
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Introduction

Dans un ouvrage quelconque existe deux type d'éléments constitutifs :

 éléments structuraux.
 éléments secondaires.

Le chapitre suivant traite le calcul des éléments secondaires

Un élément secondaire est un élément porteur qui ne fonction pas dans les conditions

accidentelles .

Parmi les éléments secondaires qu'on va traiter dans ce chapitre

 plancher à corps creux , la dalle pleine.
 l'escalier.
 poutre de chainage.
 l'acrotère.

III.1. Eléments secondaires :

III.1.1. Les poutrelles

Les poutrelles sont considérées comme des poutres continues calculées comme une section

en T soumises à la flexion simple.

Pour estimer les efforts (effort tranchant, moment fléchissant) qui reviennent aux poutrelles,

On utilise les deux méthodes suivantes : la méthode forfaitaire ou la méthode de Caquot.

Pour notre cas on utilise la méthode forfaitaire :

 Condition et vérification de la méthode forfaitaire :

 Plancher à surcharge modérée Q ≤ min (2 x G ; 5 KN/m2).

 Le rapport entre deux travées successives : 0,8 ≤ (Li/Li+1) ≤ 1,25 

 Le moment d’inertie constant sur toutes les travées.

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable à la tenue du béton armé ainsi

qu’à celle de ses revêtements



 Exposé de la méthode :

Soit une poutre continue soumise à une charge uniformément répartie. Soit le coefficient α tel 

que :            α = Q / (G + Q) 

Calcul des moments sur appuis :

 Ma = 0,6M0 Pour une poutre à 2 travées.
 Ma = 0,5M0 Pour les appuis voisins des appuis de rives d’une poutre à plus de 2

travées.
 Ma= 0,4M0 Pour les autres appuis intermédiaire d’une poutre à plus de 3

travées.
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Avec M0 est la valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de référence à gauche

et à droite de l’appui considéré.

Calcul des moments en travées :

Les moments en travée sont déterminés à partir des deux des deux conditions suivantes :

(1) : +௧ܯ (|Mg| + |Md|) / 2 ≥ max( (1 + 0,3 α) M0 e; 1,05 M0 )

(2) : Mt ≥ ((1,2 + 0,3 α) /2) .M0………………..Pour une travée de rive.

Mt≥ ((1 + 0,3 α) /2) .M0………………Pour une travée intermédiaire.

Mt : Est le maximum entre (1) et (2).

Mg : Moment gauche ; Md : moment droite.

M0 : Moment isostatique de la travée considéré.

Calcul des efforts tranchant :
Les efforts tranchants sont calculés forfaitairement au niveau des appuis :
ܸ = ܸ0 = ݍ݈ /2 Sur tous les appuis sauf les appuis voisins de rives où :
1,15 V0………Pour une poutre à deux travées.
1,10 V0………Pour une poutre à plusieurs travées

 Les types de poutrelles :

Tableau III.1. Différents types de poutrelles dans le plancher.

Type Schémas statiques des poutrelles Plancher

TYPE01
• Etage courant
• Terrasse

accessible
• Terrasse

inaccessible

TYPE02
• Etage courant
• Terrasse

inaccessible

TYPE03
• Etage courant
• Terrasse

inaccessible
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 Choix de la méthode de calcul des sollicitations :

Le choix de la méthode de calcul à suivre pour les différents types est défini dans le tableau

III.2 suivant :

Tableau III.2. Choix des méthodes de calculs pour les différents types de poutrelles.

Types de
poutrelles

Conditions
d’application de la
méthode forfaitaire

Observation
Méthode

adoptée

TYPE 1, 2, 3 Vérifier
 - Q ≤ min (2 x G ; 5 KN/m2).

 -   0,8 ≤ (Li/Li+1) ≤ 1,25 

- Le moment d’inertie
constant

méthode
forfaitaire

Remarque :

Pour l’étude des poutrelles, on exposera 1 exemples de calcul et les autres types vont être

exposer dans des tableau.

 Calcul des charges revenant aux poutrelles :
 Plancher étage courant : G=5,27 KN /m2 ; Q=1,5KN/m2.

ELU :

=௨ݍ (1,35G + 1,5Q) x l0

=௨ݍ (1,35 x 5.27 + 1.5 x 1.5) x 0,65

qu = 6,087 KN/ml

ELS :

qs= (G + Q) x l0

qs= (5,27 + 1,5) x 0,65

qs = 4,401KN/ml

 Plancher terrasse accessible : G = 6,55 KN/ml ; Q =1,5 KN/ml

ELU :

qu= (1,35G + 1.5Q) x l0

qu = (1,35 x 6,55 + 1,5 x 1,5) x 0,65

qu = 7,21 KN/ml

ELS :
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qs = (G + Q) x l0

qs= (6,55+ 1,5) x 0.65 qs= 5,23 KN/ml.

 Plancher terrasse inaccessible : G = 5,69 KN/KNଶ ; Q =1 KN/KNଶ

ELU :
qu= (1,35G + 1.5Q) x l0

qu = (1,35 x 5,69 + 1,5 x 1) x 0,65
qu = 5,968 KN/ml

ELS :

qs = (G + Q) x l0

qs= (5,69+ 1) x 0.65 qs= 4,349 KN/ml.

 Calcul des moments isostatique :

La travée T2 :

FigureIII.1: Schéma statique de la poutrelle type 2 ( terrasse accessible)

 À l’ELU :

M0 : Moment isostatique

8

²
0

lp
M u

M
 =

,଼×ଷ,ଶହమ

଼
= ܰܭ�8,037 .m

Mେ
 =

,଼×ଷ,ଶమ

଼
= ܰܭ�7,791 .m

Mେୈ
 =

,଼×ଷ,ହమ

଼
= ܰܭ�10,7 .m

 À l’ELS :

M
 =

ସ,ସଵ×ଷ,ଶହమ

଼
= ܰܭ�5,811 .݉

Mେ
 =

ସ,ସଵ×ଷ,ଶమ

଼
= ܰܭ�5,633 .݉

Mେୈ
 =

ସ,ସଵ×ଷ,ହమ

଼
= ܰܭ�7,736 .m

A C DB
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 Moments aux appuis :

FigureIII.2:Diagramme des moments d’une poutre à 3 travées.

 Appuis de rive :

MA= MD = 0

Sur les appuis de rive, le moment est nul, mais il faut toujours mettre des aciers de

supérieures équilibrant un moment égal à - 015.0 M

M0=
୯�మ

଼
, L= max (LAB, LCD) = 3,75 m

ELU: M
=Mେ

= - 1,6 KN. m

ELS: M
ୗ=Mେ

ୗ= - 1,16 KN. m

 Appuis intermédiaires:

ELU:

M
= -0.5 max (M

, M
େ) = −0,5 × 8,037 = −4,019�݇ܰ .݉

Mେ
= -0.5 max (M

େ, M
େୈ) = −5,35�݇ܰ .݉

ELS:

M
ୗ= -0.5 max (M

, M
େ) = −0,5 × 5,811 = −2,906�݇ܰ .݉

Mେ
ୗ= -0.5 max (M

େ, M
େୈ) = −0,5 × 7,736 = −3,868�݇ܰ .݉

 Moments en travées :

Chaque travée est calculée indépendamment, le moment max en travée est déterminé
par les deux conditions :

=�ߙ
ொ

ொାீ
=

ଵ,ହ

ଵ,ହାହ,ଶ
= 0,222

 1 + 0,3 α = 1+0,3×0,222=1,0666  

3,02,1  α= 1,2+0,3×0,222= 1.2666

 ELU :

Travée(AB) :

ܯ = 8,037�݇ܰ .݉

Mt
AB +

ெ ାெ 

ଶ
 ≥ max (1+0,3α ; 1,05) ܯ



ܯ ்
 ≥ 1,0666 ܯ

ଵ – 0,25M0
1

Mt  ≥ 6,563 KN.m………………………….(1) 

Mt ≥ 
ଵ,ଶା,ଷ�ఈ

ଶ
M0

1

Mt ≥  
ଵ,ଶ

ଶ
M0

1

ܯ0,5- -0,5ܯ 

A B C D
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Mt ≥  5,0898 KN.m……………………….(2) 

Donc : ௧ܯ = 6,563�݇ܰ .݉

 Travée(BC) :

ܯ = 7,791, ݇ܰ .݉

Mt
BC +

ெ ାெ 

ଶ
 ≥ max (1+0,3α ; 1,05) ܯ

ଶ

Mt  ≥ 1,0666 M0
2 – 0,5 M0

2

Mt  ≥ 4,414 KN.m………………………….(1) 

Mt ≥ 
ଵ,ଶା,ଷ�ఈ

ଶ
M0

2

Mt ≥  
ଵ,ଶ

ଶ
M0

2

Mt ≥  4,934 KN.m……………………….(2) 

Donc : ௧ܯ = 4,934݇ܰ . m

Travée(CD) :

ܯ = 10,7݇ܰ .݉

Mt
CD +

ெ ାெ 

ଶ
 ≥ max (1+0,3α ; 1,05) ܯ

ଷ

Mt  ≥ 1,0666 M0
3 – 0,25 M0

3

Mt  ≥ 8,738 KN.m………………………….(1) 

Mt ≥ 
ଵ,ଶା,ଷ�ఈ

ଶ
M0

3

Mt ≥  
ଵ,ଶ

ଶ
M0

3

Mt ≥  6,778KN.m……………………….(2) 

Donc : ௧ܯ = 8,738�݇ܰ .݉

 ELS :

Travée(AB) :

ܯ = 5,811�݇ܰ .݉
Donc : ௧ܯ = 4,745�݇ܰ .݉

Travée(BC) :

ܯ = 5,633݇ܰ .݉

Donc : ௧ܯ = 3,004�݇ܰ .݉

Travée(CD) :

ܯ = 7,736݇ܰ .݉
Donc : ௧ܯ = 6,317�݇ܰ .݉

 Evaluation des efforts tranchants :

L’effort tranchant isostatique à l’ELU :

ܸ =
ܲ × ܮ

2

Travée(AB) :

VA =
,଼�௫�ଷ,ଶହ

ଶ
= 9,891 KN

VB = -1,1 x VA = -10,8801 KN

Travée(BC) :

VB = 1,1x
,଼�௫�ଷ,ଶ

ଶ
= 10,713 KN

VC = - ܸ = -10,713 KN
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Travée(CD) :

ܸ = -
,଼�௫�ଷ,ହ

ଶ
=-11,413 KN

ܸ = -1,1 ܸ = 12,554 KN

-10,8801 -10,713 -11,413

FigureIII.3:Diagramme des efforts tranchants de la poutrelle Type 2

 Plancher étage courant: G = 5,27 KN/ml ; Q =1,5 KN/ml

 qu = 6,087 KN/ml

 qs= 4,401 KN/ml.

 ߙ = 0,222

Tableau Erreur ! Il n'y a pas de texte répondant à ce style dans ce
document..1 Les sollicitations des poutrelles du plancher étage courant

Types

ELU ELS

Ma int

(KN.m

)

Ma rive

(KN.m

)

Mt

(KN.m

)

V
max

(KN)

Ma int

(KN.m)
Ma rive

(KN.m)
Mt

(KN.m)

Type 1 -4,28 - 1,6 7,133 11,413 -3,094 -1,16 5,157

Type 2 -5,35 - 1,6 8,738 12,554 -3,868 -1,16 6,04

Type 3 -4,931 -1,6 8,052 -12,052 -3,565 -1,16 5,822

 Plancher terrasse inaccessible : G = 5,69 KN/ml ; Q =1 KN/ml

 qu = 5,968 KN/ml

 qs= 4,349 KN/ml.

 ߙ = 0,149

qp

9,891 10,71 12,55

A B C D
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Tableau Erreur ! Il n'y a pas de texte répondant à ce style dans ce document..2 Les

sollicitations des poutrelles du plancher terrasse inaccessible

Types

ELU ELS

Ma int

(KN.m)

Ma rive

(KN.m)
Mt max

(KN.m)
Vmax

(KN)
Ma int

(KN.m)
Ma rive

(KN.m)
Mt max

(KN.m)

Type 1 -4,196 -1,18 6,82 11,19 -3,058 -0,86 4,969

Type 2 -5,246 -1,57 8,393 12,309 -3,823 -1,147 6,116

Type 3 -4,834 -1,45 7,734 -11,817 -3,523 -1,057
5,636

 Plancher terrasse accessible : G = 6,55KN/ml ; Q =1,5 KN/ml

 qu = 7,21 KN/ml

 qs= 5,233 KN/ml.

 ߙ = 0,186

Tableau Erreur ! Il n'y a pas de texte répondant à ce style dans ce document..5 Les
sollicitations des poutrelles du plancher terrasse accessible :

Types

ELU ELS

Ma int

(KN.m)

Ma rive

(KN.m)
Mt max

(KN.m)
Vmax

(KN)
Ma int

(KN.m)
Ma rive

(KN.m)
Mt max

(KN.m)

Type 1 -5,07 -1,43 8,311 13,519 -3,68 -1,04 6,032

Type 2 -6,337 -1,9 10,213 14,871 -4,6 -1,38 7,412

Type 3 -5,84 -1,75 9,412 -14,276 -4,239 -1,27 6,831

 III.1.4.Ferraillage
 Ferraillage longitudinal

Le calcul des armatures se fait pour une section en T à la F.S. Un exemple de calcul est donné

ci–après. Les résultats des autres poutrelles seront résumés dans des tableaux.

Exemple de calcul

On reprend la poutrelle Type 2 du plancher étage courant.

Données :
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ࢁࡸࡱ

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

M୲= 8,738 KN. M

Mୟ
୧୬୲= −5,35 KN. M

Mୟ
୰୧୴ୣ = −1,6 KN. M

V = 12,554 KN. M
⎭
⎪
⎬

⎪
⎫

; ELS ቐ

M୲= 6,04 KN. M

Mୟ
୧୬୲= −3,868 KN. M

Mୟ
୰୧୴ୣ = −1,16 KN. M

La largeur efficace de la table b :

ܾ− ܾ

2
≤ min൬

ܮ
2

;
ܮ
 

10
ቇ≤ min൬

55

2
;
270

10
൰

Données :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ܾ��= 65��ܿ݉

ܾ = 10��ܿ݉
ℎ = 20��ܿ݉
ℎ = 4���ܿ݉

݂ = ܣܲܯ400

݂ଶ଼ = ܣܲܯ25

FigureIII.4:la coupe des poutrelles.

 Ferraillage en travée

Moment équilibré par la table de compression ࡹ ࢛ࢀ :

Mt = 8,738 KN. m

Moment équilibré par la table :

Mtu = b × h0 × fbu ×�ቀd −
బ

ଶ
ቁ

Mtu =0,65 x 0,04 x 14,2 (0,18 – 0,02)

Mtu = 59 KN. m > Mt Section rectangulaire b x h

 µbu = Mu / (b d2fbu) ; fbu = 0,85 x fc 28/(θ x 1,5) 

µbu = 8,738 x 10-3/ (0,65 x (0,18)2 x 14,2)
µbu= 0,0292 < 0,186        →   Pivot A (fst = fe/γs = 348MPa)
µbu< 0,392     →   A’ = 0

 α= 1,25(1 - √(1 – (2μbu))

α= 1,25 (1 - √(1 – (2 x 0,0292)) 
α= 0,0037 

 z = d(1 – 0,4α) 

z = 0,18 (1 – 0,4(0,0037))
z = 0,177

 At = Mu / (z x fst)

At = 8,738 x 10-3 / (0,177 x 348)
At = 0,14 cm2
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 Vérification de la condition de non fragilité
 Amin = 0,23 x b x d x ft 28 / fe

Amin = 0,23 x 0,65 x 0,18 x 2,1 / 400
Amin = 1,92 cm2 ……………………… N’EST PAS vérifier
On a prend le Amin

 Ferraillage aux appuis

Le moment aux appuis est négatif, ce qui revient à dire que la table de compression est

tendue, et le béton tendu n’intervient pas dans la résistance, pour cela, on va considérer une

section ( ܾ × ℎ).

1. Appui intermédiaire : calcul d’une section b0 x h

MA
int = -5,35 KN.m

µbu = Mu / (b d2fbu) ; fbu = 0,85 x fc 28/(θ x 1,5) 

µbu = 5,35 x 10-3/ (0,10 x (0,18)2 x 14,2)
µbu = 0,116< 0,186        →   Pivot A (fst = fe/γs = 348MPa)
µbu< 0,392     →   A’ = 0

 α= 1,25(1 - √(1 – (2μbu))

α= 1,25 (1 - √(1 – (2 x 0,116)) 
α= 0,155 

 z = d(1 – 0,4α) 

z = 0,18 (1 – 0,4(0,208))
z = 0,169

 At = Mu / (z x fst)

At = 5,35 x 10-3 / (0,165 x 348)
At = 0,91 cm2

 Vérification de la condition de non fragilité
 Amin = 0,23 x b x d x ft 28 / fe

Amin = 0,23 x 10 x 18 x 2,1 / 400

Amin = 0,21 cm2≤ At …………………………………………. condition vérifier

2. Appui de rive :

MA
rive = -1,6 KN.m

 µbu = Mu / (b d2fbu) ; fbu = 0,85 x fc 28/(θ x 1,5) 

µbu = 1,6 x 10-3/ (0,10 x (0,18)2 x 14,2)
µbu = 0,035 < 0,186        →   Pivot A (fst = fe/γs = 348MPa)
µbu< 0,392     →   A’ = 0

 α= 1,25(1 - √(1 – (2μbu))

α= 1,25 (1 - √(1 – (2 x 0,038)) 
α= 0,045 

 z = d(1 – 0,4α) 

z = 0,18 (1 – 0,4(0,048))
z = 0,177

 At = Mu / (z x fst)
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At = 1,6 x 10-3 / (0,177 x 348)
At = 0,26 cm2

 Vérification de la condition de non fragilité
 Amin = 0,23 x b x d x ft 28 / fe

Amin = 0,23 x 10 x 18 x 2,1 / 400

Amin = 0,21 cm2 ≤ At …………………………… condition vérifier

3. Choix des barres (Annexe 1)

En travée :………………….…   A = 1,92 cm2→ soit 3HA10 = 2,36 cm2

En appui intermédiaire :……. A = 0,91 cm2 → soit 2HA10=1,57cm2

En appui de rive :………….....              A = 0,26 cm2             →     soit    1HA10 =  0,79 cm2

4. Ferraillage transversal

∅௧ ≥ ݉ ݅݊ ቀ∅
 ;



ଷହ
;
బ

ଵ
ቁ→ (10�݉ ݉ �; 5,71�݉ ݉ �; 10�݉ ݉ )

On prend ∅௧= 6mm

D’où At= 2∅ 6 = 0,57cm2

5. Les Vérifications nécessaires :

1) . Vérifications à l’ELU

1.Vérification de rupture par cisaillement :

ࢁ࣎ = ࢁࢂ
 ࢞ࢇ 

(ࢊ∗࢈)
= 12,554 ∗ 10ିଷ /(0,1 ∗ 0,18) = 0,697 MPa

FPN ૌ= 3,33 MPa

Donc ݑ߬ < ߬⟹ pas de risque de rupture par cisaillement

2. Espacement (St) :

L’espacement des armatures transversales St est définit par le minimum entre les trois
conditions qui suivent:

1. St ≤ min(0,9݀ ; 40 ܿ݉ )                     ⟹            ௧ܵ ≤   16,2 ܿ݉

2. S୲≤
౪�∗

,ସ∗�ୠబ
⟹         ���������ܵ௧��≤ 57�ܿ݉

3. St      ≤
,଼××

బ�(ഓೠ��ି ,ଷ×మఴ�)
      ⟹               St ≤ 272,2 cm

D’où, St = 15 cm

3. Vérification des armatures longitudinales vis-à-vis de l’effort tranchant Vu

Appui de rive

ܣ
  ≥

ఊೞ


Vu ܣ    ⟹

  ≥
ଵ,ଵହ

ସ
× 12,554 × 10ିଷ= 0,36 cm2

Or Al = 3HA10 = 2,36 cm2> 0,36ܿ݉ 2……..condition vérifiée

Appui intermédiaire
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≤ܣ
ఊೞ


( ܸ+

ெೠ


,ଽ�ௗ
) ≤ܣ  ⟹

ଵ,ଵହ

ସ
(12,554 ∗ 10ିଷ-

ହ,ଷହ∗ଵషయ

,ଽ∗,ଵ଼
) = -0,587 cm2

A୪ < 0 Pas de vérification à faire au niveau de l’appui intermédiaire.

4. Vérification de la bielle

σୠୡ =
ଶ౫

ୟ×ୠబ
ߪ�≥ avec ܽ= min( 0,9  ݀; (30 − 4)ܿ݉ ) = 16,2ܿ݉

ܸ ≤ 0,3 × a × b × ݂ଶ଼ = 121,5 KN………………….Verifier

5. Vérification de la jonction table nervure

ଵ߬
 =

భ×ೆ

,ଽ××బ×ௗ
≤ �߬ =3,33 MPa avec ଵܾ =

ିబ

ଶ
= 27,5cm

ଵ߬
 = 0,82 ∗ 10ିସܽܲܯ ≪ �߬ =3,33 MPa … … … … … … … … condition vérifiée

Donc, pas de risque de rupture à la jonction table nervure.

2) .Vérifications à l’ELS

Les vérifications concernées sont les suivantes :
 Vérification des contraintes

 Vérification de la flèche

 Vérification des contraintes

1. En travée :

 Position de l’axe neutre (H)

ܪ =
×బ

మ

ଶ
− −݀)ܣ15 ℎ) = 24,4 cm3 > 0

L’axe neutre passe par la table, vérification des contraintes pour une section rectangulaire

b*h.

Donc : σୠୡ�=
 ౩౨

୍
y ߪ�≥ = 0,6�݂ଶ଼ = 15 MPa

Calcul de y et I :




ଶ
ଶݕ + +ܣ)15 −ݕ(ᇱܣ +݀ܣ)15 (ᇱ݀ᇱܣ = 0

32,5y2 + 35,4y - 637,2 =0

∆ = 84089,16 √∆ = 289,98

y1 = -5cm n’est pas accepter ; y2 = 3,9 cm

 I =


ଷ
ଷݕ + −݀)ܣ15 (ݕ ଶ= 8323,119 cm4

σୠୡ�=
 ౩౨

୍
y = 2,83 MPa ≪ ߪ = 0,6�݂ଶ଼ = 15 MPa ..... Condition vérifiée

2. En appui intermédiaire :
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Calcul d'une section rectangulaire ( 0ܾ × ℎ)

Calcul de y et I :


బ

ଶ
ଶݕ + +ܣ)15 −ݕ(ᇱܣ +݀ܣ)15 (ᇱ݀ᇱܣ = 5y2 + 23,55y - 423,9 =0

∆ = 8501,55 √∆ = 92,2
y2 = 6,87 cm

 I =
బ

ଷ
ଷݕ + −݀)ܣ15 (ݕ ଶ= 3998,1 cm4

σୠୡ�=
 ౩౨

୍
y = 6,65 MPa ≪ ߪ = 0,6�݂ଶ଼ = 15 MPa ..... Condition vérifiée

 Vérification de la flèche

Conditions de la vérification de la flèche :

=݈ 3,75 ݉ ; ܯ =ݏ0 19,12 .ܰܭ ݉ ; ܯ =ݏݐ 13,74 .ܰܭ ݉

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont observées :

.ࢎ = ࢉ �≥
ࡹ ࢙࢚

ࡹ ࢙
× =

,

× ૠ,ૠ
× ,ૠ = �� ,ૢࢉ� … … … … … … �࢘ࢋࢌ࢘é࢜.

. = ,ࢉ  ≤
,࢈� × ࢊ

ࢋࢌ
= ,ࢉ�  … … … … … … … … �࢘ࢋࢌ࢘é࢜�ࡺࡺ…

.ࡸ= ,ૠ� �≪ ૡ� �… … … … … … … … . �࢘ࢋࢌ࢘é࢜.

Remarque

Puisque la deuxième condition n’est pas vérifiée, donc la vérification de la flèche est

nécessaire.

തࢌ��≥�ࢌ∆ ; =݈ 3,75 ݉< 5݉ ��→ �݂ �ഥ =


ହ
= 7,5�݉ ݉

La flèche totale est définie d’après le BAEL91 comme suit :

gipijigvt fffff 

Evaluation des moments en travée

'0.65jserq G  = 2,47Kn/m : La charge permanente qui revient à la poutrelle au moment

de la mise en œuvre des cloisons.

Gqgser  65.0 = 3,43 Kn/m : La charge permanente qui revient à la poutrelle.

)(65.0 QGqpser  = 4,4 Kn/m : La charge permanente et la surcharge d’exploitation.

Remarque :

Les différents moments Mjser, Mgseret Mpser sont calculés avec la méthode de Caquot
pour les différents chargements.

M jser = 4,34 KN.M
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M gser = 6,03 KN.M

M pser = 7,73 KN.M

1 . Propriété de la section

 Position de l’axe neutre : y = 3,9 cm
 Moment d’inertie de la section efficace : I=8323,119 cm4

 Position du centre de gravité de la section homogène :

   
     scst

scst

AAhbbhb

dAdA
h

bb
hb

v






15

15
22

000

'
2
0

0

2
0

= 7,8 cm

I =
ܾ

3
ܸଷ + �ܾ 

(ℎ − ܸ)ଷ

3
− (ܾ− ܾ)

(ܸ − ℎ)ଷ

3
+ −݀)ܣ�]15 ܸ)ଶ ]

I0 = 19011,816 cm4

2. Calcul des contraintes :

=࢙࣌ �
ࡹ ࢘ࢋ࢙ (࢟ିࢊ)

ࡵ
= 15

,�×�(,ૡି, )ૢ

ૡ,ૢ×షૡ
= 110,28 MPa

ࢍ࢙࣌ = �
ࡹ ࢘ࢋ࢙ࢍ (࢟ିࢊ)

ࡵ
= 153,23 MPa

࢙࣌ = �
ࡹ ࢘ࢋ࢙ (࢟ିࢊ)

ࡵ
= 196,43 MPa

3. Inerties fictives(If) :

=ߩ
ೞ

బ×ௗ
=
ଶ,ଷ

ଵ∗ଵ଼
= 0,013

=ࣅ
,∗࢚ࢌ�∗࢈ૡ

(࢈ା࢈)∗࣋
= 3,28 ………………….. Déformation instantané

ࢂࣅ =



=ࣅ 1,312 ………………………… Déformation différée

=��ࣆ −
,ૠ∗࢚ࢌ�ૡ

∗࢚ࢌ�∗࢙࣌∗�࣋�ૡ
= 0,53

=��ࢍࣆ −
,ૠ∗࢚ࢌ�ૡ

∗࢚ࢌ�∗ࢍ࢙࣌∗�࣋�ૡ
= 0,635 SI ࣆ�� ≤ �→ ࣆ� = 

=��ࣆ −
,ૠ∗࢚ࢌ�ૡ

∗࢚ࢌ�∗࢙࣌∗�࣋�ૡ
= 0,702

=ܒܑ۷
,∗�۷

ା ܒૄ∗ૃܑ
=
,∗ૢ,ૡ

ା(,ૡ∗,)
= 7636,9 cm4

ܑ۷ = 6783,77 cm4

ܘܑ۷ = 6332,36 cm4
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ܞ۷ = 11408,42 cm4

4. Calcul des flèches :

ܧ = 3700ඥ ݂ଶ଼
య ܽܲܯ10818.86= …………......Module de déformation longitudinale

différée du béton.

=ܧ 3 × ܧ = ܲܯ32456.58 .ܽ..................................Module de déformation longitudinale
instantanée du béton.

=ࢌ
ࡹ ࡸ�∗࢘ࢋ࢙

ࢌࡵ�∗ࡱ�
=

,∗ష∗�,ૠ

∗,ૡ∗ૠ,ૢ∗షૡ
= 0,00246 m

=ࢍࢌ
ࡹ ࡸ�∗࢘ࢋ࢙ࢍ

ࢍࢌࡵ�∗ࡱ�
= 0,00385 m

=ࢌ
ࡹ ࡸ�∗࢘ࢋ࢙

ࢌࡵ�∗ࡱ�
= 0,00529 m

࢜ࢍࢌ =
ࡹ ࡸ�∗࢘ࢋ࢙ࢍ

ࢍ࢜ࢌࡵ�∗࢜ࡱ
= 0,00687 m

ઢࢌ= ࢜ࢍࢌ − +ࢌ −ࢌ ࢍࢌ → �ઢࢌ�= 0,00585 m = 5,85 mm < ࢊࢇࢌ = 7,5mm

La flèche est vérifiée

Etude de la dalle de compression

La dalle de compression est ferraillé dans les 2 sens A⊥ et All :

 Armatures perpendiculaires aux sens de disposition des poutrelles (A ⊥) 

On a 50 ≤ L0 ≤ 80 avec : L0: distance entre axe des poutrelles (L0=65cm).

ୄܣ =
ସ×బ


=

ସ×ହ

ଶଷ଼
= 1,1 cm2 /ml

 Armatures parallèle aux sens de disposition des poutrelles (All )

All =
఼

ଶ
= 0,55 cm2 /ml

Espacement des barres

On utilise des barres de type rond lisses de nuance fe=235 MPa

Selon le BAEL 91 (B.6.8, 423) la dalle de compression, sera armée par un quadrillage de

barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

- 20cm dans le sens perpendiculaire aux poutrelles.

- 30cm dans le sens parallèle aux poutrelles.
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Donc on adopte un treillis soudé de ∅6 mailles TS (150 × 150) ݉݉ 2.

A⊥ = 6∅6 /ml

A݈݈ = 6∅6 /ml

Tableau.II.26. Schémas de ferraillage des poutrelles par niveaux.

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

Étages
courants

+

Terrasse
inaccessible

II.2. Planchers à dalle pleine :
II.2.1. La Dalle D1 (au niveau de l'ascenseur)
Cette dalle se calcule comme une dalle sur 4 appuis (Figure II.4 page 12)

Puis les armatures au niveau de l’ouverture seront remplacées par des barres de renfort

de même section au niveau des extrémités de l’ouverture

On a : G = 6.06 kn / m2 ; Q = 2.5 KN / m2

Ρ=lx/ly=0,58 > 0,4 ⟹ la dalle travaille selon 2 sens

 Calcul à l’ELU

q୳ = (1,35 G + 1.5 Q) × 1m݈= 11,93 Kn/m݈

 Calcul du moment∶

M୶ = μ xPul୶
ଶ = 7,4 Kn. m

Lx=2,7m

M୷ = μ yM୶
ଶ = 2 Kn. m

avec : μx = 0,0851 ; μy = 0,2703

 Calcul des moment corrigés (réel):

Moments en travées : M୶
୲ = 0,85M୶ = 6.3Kn. m

M୷
୲ = 0,85M୷ = 1,7Kn. m

Moments en appui : M୶
ୟ = M୷

ୟ = −0,5M୶ = −3.7Kn. m

3HA10

Etrier Φ6 

1HA10

3HA10

Etrier Φ6 2HA10

3HA10

Etrier Φ6 

1HA10
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 Calcul à l’ELS

qୱ = ( G + Q) × 1m݈⟹ qୱ = 7,56 KN/m݈

 Calcul du moment∶

M୶ = μ xPsl୶
ଶ = 4,7 Kn. m

Lx=2,7m

M୷ = μ yM୶
 = 1,27 Kn. m

 Calcul des moment corrigés (réel):

Moments en travées : M୶
୲ = 0,85M୶ = 4 Kn. m

M୷
୲ = 0,85M୷ = 1,08 Kn. m

Moments en appui : M୶
ୟ = −0,5M୶ = −0,5M୷ = −2,35Kn. m

III.2.2. Calcul du ferraillage
Le ferraillage de la de la dalle plein se fera à la flexion simple pour une langueur de 1ml
(b=1ml).

 Calcul ferraillage en travée :

F.N→ c ≥3cm soit c=3cm ce qui donne d=e-c=14-3=11cm 

Sence X-X

μୠ୳ =
6,3 × 10ିଷ

1 × 0,11ଶ × 14,2
= 0,036 < μℓ = 0,393 ⟹ A` = 0

α = 0,046 ; z = 0,108 m A ௧ =
1,26 × 10ିଷ

0,108 × 348
= 1,46/݈݉

Sence Y-Y

μୠ୳ =
1,08 × 10ିଷ

1 × 0,11ଶ × 14,2
= 0,0063 < μℓ = 0,393 ⟹ A` = 0

α = 0,0079 ; z = 0,109 m A ௧ =
1,08 × 10ିଷ

0,109 × 348
= 0,285ܿ݉ ଶ/݈݉

Condition non fragilite :

Pour Ρ=0,58>0,4           e=12cm ≥ 12cmߩ��� = 0,0008 … … . FeE400

Senc X :Aଡ଼
୫ ୧୬ =

ఘబ

ଶ
× (3 − ρ) × b × e = 1, 35ܿ݉ ଶ/݈݉

Senc Y :A୷
୫ ୧୬ = ߩ × b × e = 1,12ܿ݉ ଶ/݈݉

Aଡ଼
୲ < Aଡ଼

୫ ୧୬ ……………condition vérifier

A୷
୲ < A୷

୫ ୧୬ donc en ferraille avec A  
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ܵ݁ ݔ_ݔݏ݊ : En travées:4HA10pm=3.14ܿ݉ 2/m

En appuis :4HA8pm=2.01 ܿ݉ 2/݉ ;

ܵ݁ ݕ_ݕݏ݊ En travées∶4HA8pm=2.01ܿ݉ 2/m

En appuis :4HA8pm=2.01 ܿ݉ 2/݉

 L’espacement

൜=ݐݏ
Armatures // Lx ∶ St = 25 cm ≤ min ( 3e ; 33cm) = 33 cm
Armatures // Ly ∶ St = 25 cm ≤ min ( 4e ; 45cm) = 45 cm

Soit ௧ܵ = 20ܿ݉

 Vérification de l’effort tranchant
Sens X-X

τ ௨ =
ܸ

ܾ× ݀
≤

0,07

ߛ
݂ଶ଼

τ ௨ =
14,4 × 10ିଷ

1 × 0,11
≤

0,07

1,5
× 25 ܲܯ) )ܽ ; τ ௨ = ܽܲܯ�0,13

≤ …ܽܲܯ1,17 … … … …��ܸ ݎ݁݅ é݂݁

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

 Vérification des contraintes dans le béton :



ଶ
× ଶݕ + 15 × −ݕ௦ܣ ⟹�௦݀ܣ15 0,5yଶ + 4,71 × 10ିଷy − 5,18 × 10ିସ = 0�����ܻ = 3,2�ܿ݉

I =
ܾ

3
× ଷݕ + −݀)௦ܣ15 (ݕ ⟹ 33 × 3,2�ଷ + 15 × 3,14(11 − 3,2)ଶ = 3946,91�ܿ݉ ସ

௫ߪ =
௦ܯ

ܫ
≥ݕ =തߪ 0,6 × ݂ଶ଼ ⟹

4 × 10ିଷ

3946,91 × 10ି଼
× 3,2 × 10ିଶ ≤ 0,6 × 25

≥ܽܲܯ�3,24 …����ܽܲܯ��15 … … … …��ܸ ݎ݁݅ é݂݁

௬ߪ =
௦ܯ

ܫ
≥ݕ =തߪ 0,6 × ݂ଶ଼ ⟹

1,08 × 10ିଷ

3946,91 × 10ି଼
× 3,2 × 10ିଶ ≤ 0,6 × 25

≥ܽܲܯ�0,87 …����ܽܲܯ��15 … … … …��ܸ ݎ݁݅ é݂݁

Donc pas risque de fissuration du béton.

 Vérification des contraintes dans l’acier :

௦௧ߪ = 15
௦ܯ

ܫ
(݀− (ݕ ≤ ത௦௧ߪ = min൬

2

3 ݂; 110ඥ݂�ߟ௧ଶ଼൰

15 ×
4 × 10ିଷ

3946,91 × 10ି଼
(0,11 − 0,032) ≤ min൬

2

3
× 400; 110 × ඥ1,6 × 2,1൰

௦௧ߪ = >ܽܲܯ�118,57 ത௦௧ߪ = …�ܽܲܯ�201,63 … … … … �ܸ ݎ݁݅ é݂݁
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Etat limite de déformation

Si les conditions suivantes sont vérifiées le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

�݁ ≥ ݔܽ݉
3

80
:

௧ܯ

20 ܯ�×
൨× ܣ�����������������ݔ݈ ≤

2 × ܾ× ݀

݂

Sens X-X

݁= 0,14݉ ≥ 0,058݉ … … … … … �ܸ ݎ݁݅ é݂݁

ܣ = 3,14ܿ݉ ଶ/݈݉≤ 4,5ܿ݉ ଶ/݉ …݈ … … … … �ܸ ݎ݁݅ é݂݁

Sens Y-Y

݁= 0,14݉ ≥ 0,058݉ … … … … … �ܸ ݎ݁݅ é݂݁

ܣ = 2,01ܿ݉ ଶ/݈݉≤ 4,5ܿ݉ ଶ/݉ …݈ … … … … �ܸ ݎ݁݅ é݂݁

III.3. Etude de l’acrotère

L’acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi contre
toute chute. Il est considéré comme une console encastrée à sa base, soumise à son poids
propre (G), à une surcharge horizontale due à la main courante (Q) et à une force sismique
(Fp).

Le calcul se fera en flexion composée au niveau de la section d’encastrement pour une
bande de 1 mètre linéaire. Les dimensions de l'acrotère sont données dans la figure (III.22).

NB :Le calcul se fera pour l’acrotère le plus sollicité, autrement dit celui ayant une hauteur
égale à 1,20 m, pour les autres on adoptera le même ferraillage.

III.3.1 Hypothèses de calcul

 Le calcul se fera pour une bande de 1 ml.

 La fissuration est considérée préjudiciable.

 L’acrotère sera calculé en flexion composée.

FigureIII.5:Coupe transversale de l’acrotère.

7cm

3cm

40cm 10cm

10cm

X

Y

III.6:Modèle de calcul de l’acrotère.

G

Q

Fp
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III.3.2. Evaluation des charges et surcharges

 Poids propre :

ܩ = 25 × ܵ = 25 × 0,049 = ܰܭ�1,225

௩ܩ = 18 × 0,03 = ܰܭ�0,54 /ml

D’où, la charge totale estܩ� = ܹ = ܰܭ�1,765

 charge d’exploitation

ܳ = ܰܭ�1

 Force sismique

La force sismique est donnée par la formule suivante :

Fp = 4 ×A ×Cp× Wp……………………………RPA99 (Art 6.2.3)

ݒ݁ܣ �ܿቐ

ܣ = 0,15 ݊ݖ) ܫܽܫ݁� ): ݁ܿ ݂݂ ݅ܿ ݅݁ ݀�ݐ݊ ᇱܽܿܿ ݈݁ éܽݎ ݊ݐ݅ ݀ �݁݀ �݈݁ܽ ݊ݖ� �݁;
ܥ = 0,8 ∶ ݂ܽ ݐܿ݁ ݀�ݎݑ ݎ݂ܿ݁� �݁ℎ݊ݖݎ݅ ݐܽ ݈݁ �;

ܹ = ܰܭ�1,765 ∶ ݅ ݎ݁ݎ�ݏ݀ �݀ �݈݁ᇱܽ ݎè݁ݐݎܿ .

Donc, Fp = ܰܭ�0,85

 Calcul des sollicitations

Calcul du centre de gravité :






























cmY

cmX

A

YA
Y

A

XA
X

G

G

i

ii

G

i

ii

G

5,22

7,6

.

.

L’acrotère est soumis à :

൜
ܰீ = �����ܰܭ�1,765
ீܯ = ܰܭ�0 .݉ �����

൜
ܰொ = ��������������������������������ܰܭ�0

ொܯ = ܳ × ℎ = ܰܭ0,4 .݉�����
൜
ܰி = �����������������������������������ܰܭ�0

ிܯ = Fp × ܻீ = �����݉ܰܭ0,2

Tableau II.39.Combinaisons d’action de l’acrotère.

Combinaisons

Sollicitations

ELU Accidentelle E L U E L S

G + Q + E 1.35G + 1.5Q G + Q

N (KN) 1,765 2,4 1,765

M ( KN.m) 0,6 0,6 0,4

V (KN) 2,85 1,5 /
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 Calcul de l’excentricité

⎩
⎨

⎧ ݁ =
௨ܯ

ܰ௨�
=

0,6

2,4
× 10ଶ = 25ܿ݉ �����

ℎ

6
= 6 ,67݉ ������������������������������������������������

⟹�݁  > ℎ/6

Le centre de pression se trouve à l’extérieur du noyau central, ce qui veut dire que la
section est partiellement comprimée, de plus N est un effort de compression donc le
ferraillage se fait par assimilation à la flexion simple soumise à un moment Mu = Nu x e.

D’après le BAEL(Art4.4), la section est soumise à un effort normal de compression, elle
doit se justifier vis-à-vis l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).

Donc, le risque de flambement conduit à remplacer (e0) par (e) tel que :

0 2ae e e e  
Avec :

ea : Excentricités additionnelles traduisant les imperfections géométriques initiales.

e2: Excentricité due aux effets du second ordre, liés à la déformation de la structure.

ea = max (2 cm ; 40/250) = 2 cm.

ଶ݁ =
3 × ݈

ଶ × (2 + ∅ × (ߙ

10ସ × ℎ

∅ : Rapport de la déformation finale dû au fluage à la déformation instantanée sous la charge

considérée.

0
4,00

0








QG

G

MM

M


݈ = 2 × ℎ = 0,8�݉ : Longueur de flambement (h =10cm : hauteur de la section)

me 0031.0
10.010

28,03
4

3

2 





D’où : e =25+ 2 + 3,1= 30,1cm

Les sollicitations de calcul deviennent :

Nu= 2,4 KN.

=�ݑܯ �ܰ ×�ݑ �݁= �0.31ݔ�2,4 = ܰܭ�0,744 .݉

III.3.3. Ferraillage de l’acrotère

 Calcul à l’ELU :

10cm
8cm

100cm

FigureIII.7:Section de l’acrotère à ferrailler.
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On calcule les armatures à l’ELU, puis on effectuera la vérification des contraintes à l’ELS.

(h/6 <e0) ⟹La section est partiellement comprimée et e0 en dehors de la section, donc le

calcul se fait par assimilation à la flexion simple avec Mua :

௨ܯ = ௨ܯ + ܰ௨(݀−
ℎ

2
) = ܰܭ0,816 .݉

௨ߤ =
M୳ୟ

݂௨ × ܾ× ݀ଶ
=

0,816 × 10ିଷ

14,2 × 1 × 0,08ଶ
= 0,009 < =ߤ 0,392 ⟹ =ᇱܣ 0

ቊ
ߙ = 1,25 1ൣ − ඥ1 − =௨൧ߤ2 0,00072

=ݖ ݀(1 − (ߙ0,4 = 0,08�݉ �������������
ଵܣ�⟹ =

M୳ୟ

×ݖ ௦݂௧
= 0,29�ܿ݉ ଶ

On revient à la flexion composée :

ܣ = ଵܣ −
ܰ௨

௦݂௧
= 0,221�ܿ݉ ଶ/݈݉

Soit : 4T8 = 2,01 ܿ݉ ଶ

 Armatures de répartition

ܣ =
ܣ

4
= 0,5�ܿ݉ ଶ/݈݉

On prend 4HA6 = 1,13 cm2/ml

 Calcul des espacements

Sens principal : ௧ܵ ≤ 100/4 = 25ܿ݉

Sens secondaire : ௧ܵ ≤ 100/4 = 25ܿ݉

 Vérification à l’ELU

 Vérification de la condition de non fragilité

A୲
୫ ୧୬ = 0,23 × ܾ× ݀×

௧݂ଶ଼

݂
= 0,97�ܿ݉ ଶ/݈݉

A୲
୫ ୧୬ = 0,97�ܿ݉ ଶ < ܣ = 2,01ܿ݉ ଶ/݉ …݈………………………Condition vérifiée

 Vérification au cisaillement

On doit vérifier si ௨߬ < ߬

ELU :��ܸ௨ = 1,5ܳ = 1,5 × 1 = ܰܭ�1,5

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

1,5 × 10ିଷ

1 × 0,08
= ߬�;���ܽܲܯ�0,019 < min(0,1 ݂ଶ଼ ; ܲܯ4 )ܽ = ��ܽܲܯ�2,5

Donc ௨߬ < …߬…………………………………….……Condition vérifiée

Situation accidentelle : ௨ܸ = ܳ + ܨ = 1 + 0,85 = ��ܰܭ1,85

⟹ ௨߬ = >ܽܲܯ0,023 ߬= …ܽܲܯ2,5 … … … … … … … … … … ݊ܥ. ݀ ݊ݐ݅݅ vérifiée
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 Vérifications à l’ELS

 Vérification des contraintes

ܰ.ܨ ߪ��⟹ = min൬�
2

3
× ݂ ; 110ඥߟ× ௧݂ଶ଼൰= avec  η=1,6 (pour les aciers HA) �ܽܲܯ�201,63

ߪ =
ܰ௦
௧ߤ

× ݕ

Calcul de y

=ݕ) ݕ + (ܥ

ܥ = ݁ீ −
ℎ

2
=
௦ܯ

ܰ௦
−

ℎ

2
= 0,23 − 0,05 = 0,18�݉ ݒ݁ܽ)��� ܥ��ܿ� < ݕ�ݐ0�݁ > 0)

ݕ
ଷ + ݕ� + =ݍ 0……………(1)

൞
= ଶܥ�3− −

ᇱܣ90

ܾ
(ܿ− ݀ᇱ) +

ܣ90

ܾ
(݀− )ܿ = −0,10�݉ ଶ

=ݍ ଷܥ2− −
ᇱܣ90

ܾ
(ܿ− ݀ᇱ)ଶ −

ܣ90

ܾ
(݀− )ܿଶ = −0,019�݉ ଷ

La solution de l’équation (1) dépend ∆= ଷ4 + ଶݍ27 = 5,75 × 10ିଷ > 0

Donc il existe une seule racine réelle, on garde celle qui convient à l’intervalle suivant :

⎩
⎨

=ݐ⎧ √∆ − =����ݍ 0,10��݉ ଷ

=ݖ ଵ/ଷݐ = 0,46�݉

ݕ = −ݖ


ݖ3
= 0,53�݉

y = ݕ) + )ܿ = 0,53 −0,18= 0,35

௧ߤ =
ଶݕܾ

2
− −݀)ܣ (ݕ = 6,13 × 10ିଶ�݉ ଶ

d'oùߪ�������� =
ܰ௦
௧ߤ

× =ݕ
1,765 × 10ିଷ

2,13 × 10ିଶ
× 0,35 = 0,03 < …ߪ … … vérifiée

 Schémas de ferraillage

Coupe A-A

4HA6/ml 4HA8/ml

FigureIII.8: Schéma de ferraillage de l’acrotère.

40cm2cm
25cm

4HA8/ml

2HA6

St = 25 cm

AA
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III.4. Etude de l’ascenseur

III.4.1. Les caractéristiques

-V= 0,63 m /s : Vitesse de levage.

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

-Dm = 43 KN : Charge due au poids propre de l’ascenseur.

-Fc = 50 KN : Charge due à la rupture des câbles.

-Course maximale = 50 m.

-Bs×Ts = ( 2,10×2,20) m2 dimensions de la gaine.

- le poids propre de l’ascenseur est de 500 Kg

Selon les charges on définit deux types de dalles qui sont :

1)- Dalle de salle machine (locale).

2)- Dalle qui sert d’appui à l’ascenseur.

ܲ = ܲ + ܦ + ܲ = 15 + 18,15 + 43 = ܰܭ�76,15

III.4.2.Dalle de salle machine (locale).

- h0: épaisseur de la dalle

- h:épaisseur de revêtement

- a et U sont ∥ à l୶

- b et V sont ∥ à l୷

ቐ

ܷ = ܽ + ℎ + ×ߦ2 ℎ

ܸ = �ܾ  + ℎ + ×ߦ2 ℎ

Avec
- =ߦ 0,75 le revêtement est moins résistant ;

൝
ܷ = 80 + 15 + 2 ∗ 1 ∗ 5 = 105�ܿ݉

ܸ = 80 + 15 + 2 ∗ 1 ∗ 5 = 105�ܿ݉

450

b0

v

ly

Revêtement

450450

yl

a0xl u
b0v

FigureIII.10:Schéma représentant la surface d’impact.

h

h0

2,20 m

2,1

m

FigureIII.9:Coupe transversale d’ascenseur.
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 Calcul des moments

 ࡹ ��
࢞ ࡹ�ܜ܍ 

࢟
Du système de levage :

On a un chargement concentré centré :

ቐ

ଵܯ
௫ = ଵܯ) + ߭∗ ܷ)ݍ�(ଶܯ ∗ ܸ)

ଵܯ
௬

= ଶܯ) + ߭∗ ܷ)ݍ�(ଵܯ ∗ ܸ)

En utilisant les tables BAEL (Annexe 2), on tire les coefficients ଶܯ�ݐଵ�݁ܯ en fonction de U/lx

,V/ly etߩ�:

=ߩ
ೣ


= 0,95 ; ܷ/ ௫݈ = 105/210 = 0,5 ; ܸ/ ௬݈ = 105/220 = 0,47

Soit ଵܯ = ଶܯ = 0,09

Avec =ߥ� 0 à l’ELU et =ߥ 0,2 à l’ELS

௨ݍ = 1,35�ܲ + =ݍ1,5 1,35 × 76,15 + 1,5 × 6,3 = ܰܭ�112,25

ଵܯ
௫ = 0,09 × 112,25 = ܰܭ�10,10 .݉

ଵܯ
௬

= 0,09 × 112,25 = ܰܭ10,10 .݉

 ࡹ� ��
࢞ ࡹ�ܜ܍ 

࢟
dû aux poids propre de la dalle :

ቐ

ଶܯ�
௫ = ௫ߤ × ×ݍ ௫݈

��ଶܯ�
௬

= ௬ߤ × ଶܯ�
௫

=ߩ ௫݈�/ ௬݈�= 0,95 > 0,4 ⟹ La dalle travaille dans les deux sens.

௫ߤ = ௬ߤ���������������0,041 = 0,8875

Le poids propre de la dalle et du revêtement (pour un revêtement de 5 cm)

ܩ = 4,75 KN/mଶ�������������������ܳ = 1KN/mଶ

௨ݍ = 1,35 × 4,75 + 1,5 × 1 = 7,911 KN/݈݉

ଶܯ
௫ = 0,041 × 7,91 × 2,1�ଶ = 1,43 KN. m

��ଶܯ
௬

= 0,8875 × 1,43 = 1,27 KN. m

La superposition des moments donnés :

௫ܯ = ଵܯ�
௫ + ଶܯ�

௫ = 10,10 + 1,43 = 11,53 KN. m

௬ܯ = ଵܯ�
௬

+ ଶܯ�
௬

= 10,10 + 1,27 = 11,37 KN. m

 Ferraillage

Le ferraillage se fait pour une longueur unité avec

௧௫ܯ = ௫ܯ�0,85 = 9,8 KN. m

௧௬ܯ = ௬ܯ�0,85 = 9,66 KN. m

௫ܯ = ௫ܯ�0,4− = −4,61 KN. m

௬ܯ = ௬ܯ�0,4− = −4,55 KN. m
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Tableau II.32.Ferraillage de la dalle D’ascenseur

Position
sens M

(KN.m)
࢛࢈ࣆ ࢻ

Z
(m)

ࢇࢉ

ࢉ) )
 

ࢉ) )
ࢊࢇ

ࢉ) )

Travée
X-X 9,8 0,048 0,062 0,117 2,41 1,23 4HA10 = 3,14

Y-Y 9,66 0,047 0,06 0,117 2,37 1,2 4HA10 = 3,14

Appui
X-X -4,61 0,023 0,029 0,12 1,10 1,2 3HA10 = 2,36

Y-Y - 4,55 0,022 0,003 0,12 1,09 1,2 3HA10 = 2,36

 Vérification au poinçonnement :

௨ݍ ≤ 0,045 × ܷ × ℎ × ݂ଶ଼
ൗߛ

Avec ܷPérimètre du rectangle d’impact

ܷ = 2 × (ܷ + ܸ) = 2 × (105 + 105) = 420�ܿ݉

112,25 ≤
0,045 × 4,20 × 0,15 × 25 × 10ଷ

1,5

112,25 ≤ 472,5

 Vérification de l’effort tranchant :

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge (milieu), U=V

ܶ = ௩ܶ =
௨ݍ

3 × ܷ
=

112,25

3 × 1,05
= ܰܭ�35,63

߬ =
ܶ

ܾ× ݀
=

35,63 × 10ିଷ

1 × 0,12
= ܽܲܯ�0,3

ҧ߬ = 0,07 ×
݂ଶ଼

ߛ
= 0,07 ×

25

1,5
= ������������������ܽܲܯ�1,17

߬ < ҧ߬

 Calcul à l’ELS :

Moment engendré par le système de levage :
௦ݍ = ܰܭ�82,45

ቐ

ଵܯ
௫ = ଵܯ) + ߭× ܷ)ݍ�(ଶܯ × ܸ)

ଵܯ
௬

= ଶܯ) + ߭× ܷ)ݍ�(ଵܯ × ܸ)
⟹ ቐ

ଵܯ
௫ = (0,09 + 0,2 × 0,09) × 82,45 × 1,05 × 1,05

ଵܯ
௬

= (0,09 + 0,2 × 0,09) × 82,45 × 1,05 × 1,05

ଵܯ
௫ = 8,9 KN. m

ଵܯ
௬

= 8,9 KN. m

Moment dû au poids propre de la dalle :

௦ݍ = 4,75 + 1 = 5,75 KN/݈݉

ଶܯ
௫ = 0,0483 × 5,75 × 2,1�ଶ = 1,22 KN. m

��ଶܯ
௬

= 0,9236 × 1,22 = 1,13 KN. m
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La Superposition des Moments:

௫ܯ = ଵܯ�
௫ + ଶܯ�

௫ = 8,9 + 1,22 = 10,12 KN. m
௬ܯ = ଵܯ�

௬
+ ଶܯ�

௬
= 8,9 + 1,13 = 10,03 KN. m

 Vérification des contraintes dans le béton

௧௫ܯ = ௫ܯ�0,85 = ܰܭ�8,6 . m
௧௬ܯ = ௬ܯ�0,85 = ܰܭ�8,53 . m
௧௫ܯ = ௫ܯ�0,4− = ܰܭ�4,05− . m
௧௬ܯ = ௬ܯ�0,4− = ܰܭ�4,01− . m

Tableau II.33. Vérifications des contraintes à l’ELS

Position
ࡹ ࢞

(KN.m)
࢙
ࢉ 

࢟
(cm)

I
ࢉ 

ࢉ࢈࣌ ≤ ࢉ࢈ഥ࣌
(MPA)

≥࢚࢙࣌ ࢚࢙ഥ࣌
(MPA)

Observation

Travée 8,6 3,14 3,02 6354,24 5,18 < 15 179,87 < 201,63 Vérifiée

Appui - 4,05 2,36 2,72 5018,68 2,44 < 15 108,63 < 201,63 Vérifiée

 Schémas de ferraillage

III.5. Etude des escaliers
L’étude des escaliers consiste à déterminer les sollicitations auxquelles il est soumis pour

pouvoir ensuite déterminer le ferraillage qu’il lui convient.

 Partie AB

FigureIII.12:Schéma statique de l’escalier (partie AB).

qp
qv

A B2,4 m1,9 m

3HA10/ml ; St =33 cm

Sens y-y

Se

ns

x-x

3HA10/ml

St =33 cm

AA

Lx/10

4HA10/ml

St =25 cm

4HA10/ml

St =25 cm

Coupe A-A

1ml

FigureIII.11:Schéma de ferraillage du local machine.

qP
Pm

1,5 m
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On a : 8,85=ݒܩ ݉/ܰܭ ଶ ; 5.97=ܩ ݉/ܰܭ ଶ ; ܳ=2.5 ݉/ܰܭ ଶ Pm = 2,7 KN/݉ ଶ

avec : Pm poids de mur extérieure en double cloisons

Hm = (3,06-0,35)/2 = 1,35m ⟹ Gm = Hm×gm =1,35 ×2,79=3.8KN

ELUቊ
q

uv
= (1.35Gv+1.5Qv)×1 =15.7 KN/m

q
up

=(1.35Gp+1.5Qp)×1 =11.81 KN/m ELS�ቊ
q

sv
= (Gv+Qv)×1= 11.35 KN/m

q
sp

=(G
p
+Qp)×1=8.47 KN/m

q
um

=1,35Gm = 5.19 KN/m q
um

=Gm=3.8KN

 Calcul des réactions d’appuis

 ௫/ܨ = 0 ⇔ �ܴ  + ܴ = ௩×2.4ݍ + ݍ ×3.4 + Gm

ܴ + ܴ= 83,03 KN

∑ M/ܺ�= 0 ⇔ �ܴ  =൝
ܮܷܧ : ��������������ܰܭ�23.1

ܮܵܧ : ����������������ܰܭ�15.9
;∑

ெ


= 0 ⇔ �ܴ  =൝

ܮܷܧ : ܰܭ�59.93

ܮܵܧ : ܰܭ�43.49

 Moment fléchissant et effort tranchant :

La poutre est isostatique, donc le calcul des sollicitations va se faire par la méthode des

sections (méthode de la RDM)

Les résultats obtenus sont présentés dans le tableau ci-après :

Tableau II.40. Sollicitations dans l’escalier.

Appui
Réaction

(KN)
V

(KN)
M (KN.m) Vmax

(KN)
M0max

ELU ELS ELU ELS ELU ELS
A 23.1 15.9 23.1 0 0

59.93
22.49

14.92
B 59.93 43.49 59.93 0 0

Puisque les appuis sont partiellement encastrés, donc on doit corriger les moments obtenus :

൜
Mtu= 0,85M0u= 19.12 KN.m

M au= 0,5 M0u= -11.24 KN. m

 Ferraillage

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une section (b × e). Le tableau suivant

représente le calcul de ferraillage à la flexion simple.

Tableau. II. 25 Tableau de ferraillage à l’ELU.

Position
Mu

(KN.m)
μ bu α Z(m) Acalculé

(cm2/ml)
Amin

(cm2/ml)
Aadopté

(cm2/ml)
St

(cm)

Travée 19.12 0,0526 0.067 0.16 3.2 1,93 5HA12 = 5,65 20

appui -11.24 0,031 0.039 0.16 2,02 1,93 4HA10 = 3,14 25
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 Armature de répartition

En travée : Arép = 4/ܣ = 5.65/4 =1.41 cm2/ml ;Arép = 4HA8 = 2.01 cm2/ml

En appui : Arép = 4/ܣ = 3.14/4 =0.79 cm2/ml ;Arép = 4HA8 = 2.01 cm2/ml

 Vérification de l’effort tranchant

ܸ ௫ = ߬���⟹����ܰܭ��59.93 ௨ =
ܸ ௫

1 × ݀
= >ܽܲܯ�0,37 ҧ߬௨ = 0,07

݂ଶ଼

ߛ
= ܽܲܯ1,17

Donc, nous n’avons pas besoins de mettre des armatures transversales.

 Calcul à l’ELS

 vérification des contraintes

Comme la fissuration est peu nuisible, donc on vérifie uniquement la contrainte dans le béton

(ߪ) :

On doit vérifierߪ� =
௦ܯ

ܫ
× >ݕ തߪ = 0,6 ݂ଶ଼

En appliquant la méthode des sections :

௦ܯ
 ௫ = ܰܭ�14.92 .݉�⟹��൜

௧௦ܯ = ௦ܯ�0,85
 ௫ = ܰܭ�12.68 .݉��

௦ܯ = − ௦ܯ�0,5
 ௫ = ܰܭ�7.46− .݉

La vérification des contraintes est présentée dans le tableau suivant :

Tableau II.42. Vérification des contraintes à l’ELS

Position ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
Y

(cm)
I

(cm2)
ો܋܊

(MPa)
ોഥ܋܊

(MPa)
ો܋܊ ≤ ોഥ܋܊

(MPa)

En travée 12.68 4.43 14242.99 2.01 15 Vérifiée

En appui −7.46 3,44 8787.11 2.92 15 Vérifiée

 Vérification de la flèche

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

1)�݁/݈≥ max൬
1

16
;
௧ܯ

ܯ�20
൰�������⇔ 4,18 cm < 26,87 cm … … … non vérifiée

ܣ�(2 ≤
4,2. .ܾ݀

݂
⇔ 5,65�ܿ݉ ଶ < 8,51�ܿ݉ ଶ… … … … … … … … … . . … vérifiée

=ܮ�(2 4,3�݉ < 8݉ �… … … … … … … … … … … … … … … … … … … . . . . … vérifiée

La vérification de la flèche est nécessaire

La flèche admissible pour une poutre inférieure à 5 mètres est définie par le BAEL91 comme

suit : ݂ௗ = /݈500

 Calcul des moments maximaux en travées sous les chargementsg, j et p

g : l’ensemble des charges permanentes.

J : l’ensemble des charges permanentes sans revêtement.

P : l’ensemble des charges appliquées (permanentes et d’exploitations).
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En appliquant la méthode des sections pour chaque chargement, on obtient :

Sous g :ቐ

௩ݍ


= ݉/ܰܭ�8,85 ����

ݍ


= ݉/ܰܭ��5,97 ��
௦௧ܯ���⟹


= 0,85 × 17,51 = ܰܭ�28.05 .݉

Sous j :ቐ

௩ݍ


= ���݉/ܰܭ7,21

ݍ


= ݉/ܰܭ�4,5

௦௧ܯ���⟹


= 0,85 × 14,21 = ܰܭ�22.4 .݉

Sous p :ቐ

௩ݍ
 = ���݉/ܰܭ�11,35

ݍ
 = ݉/ܰܭ�8,47

௦௧ܯ���⟹
 = 0,85 × 22,55 = ܰܭ�36.98 .݉

=ߩ 0,35% ; ൜
=ߣ 5.94
௩ߣ = 2,38

; ܫ =27415.28�ܿ݉ ସ ; ൝
௩ܧ = ���������������ܽܯ�10818.86
=ܧ ��������������ܽܲܯ�32456,60

 Calcul des࢚࢙࣌�

௦௧ߪ


= ܽܲܯ�341.84 ; ௦௧ߪ


= ܽܲܯ�272.99 ; ௦௧ߪ
 = ��ܽܲܯ�450.72

 Calcul des  μ 

ߤ = 0,469 ; ߤ = 0,383 ; ߤ = 0,566

 Calcul des moments d’inertie fissurés et des flèches

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧
=ࢍࢌܫ 79516ܿ݉ ସ

=ࢌܫ 92011�ܿ݉ ସ�

=ࢌܫ 69079�ܿ݉ ସ

࢜ࢍࢌܫ = 128534�ܿ݉ ସ

;

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧

݂௩ = 6.12�݉ ݉

݂= 2,52�݉ ݉

݂= 5,55�݉ ݉

݂= 3,56�݉ ݉

∆݂= ൫݂ ௩ − ݂൯+ ൫݂ − ݂൯= 5,5݉݉ < ݂�ഥ =
4,3

500
= 8,6�݉ ݉ … … … la flèche est vérifié
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 de ferraillage

III.6.Etude la poutre de chainage

Dimensionnement (RPA 99/2003 article 9.3.3) [1]

Les dimensions minimales préconisées pour le chainage sont
L୫ ୟ୶

15
≤ h ≤

L୫ ୟ୶
10

ܮ ௫ = 3,3݉

 Hauteur minimale h ≥ 20 cm. 
 Largeur minimale b ≥ 2 3⁄ de l’épaisseur du mur.

On opte :(ܾ× ℎ) = (30 × 30)ܿ݉ ଶ.

 Sollicitations

Le chainage est conçu pour reprendre son poids propre ainsi que le poids des

cloisons qu’il supporte. Il est calculé (comme une poutre simplement appuyée) en

flexion simple, avec vérification de l’effort tranchant au niveau des appuis.

FigureIII.14:Schéma statique de la poutre de chainage.

FigureIII.13:Schéma de ferraillage de l’escalier.

ggregr
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Les sollicitations les plus défavorables sont données comme suite :

 �.ܩ = 25 × 0.3 × 0.3 = ܰܭ�2.25 ݉ .݈⁄

 ܩ ௨ = 2.79 (3.06 − 0.30) = ܰܭ7.7 ݉ .݈⁄

 Calcule des moments :

�ቐ܃ۺ��������������������������۳

ܝܙ = 1.35൫G୮�.ୡ+ G୫ ୳୰൯= 13.33 KN ml⁄

ۻ�������� ܝ = q୳ × lଶ 8⁄ = 18,15 KN. m

ܝ܄� = q୳ × l 2⁄ = 21,99KN

ቐ܁ۺ۳
ܛܙ = G୮�.ୡ+ G୫ ୳୰ = 9,87 KN ml.⁄

ۻ ܛ = qୱ× lଶ 8⁄ = 13,44 KN. m

 Correction des moments :

�൜܍éܞ܉ܚ܂
ۻ ܂

ܝ = 0.85 M୳ = 15.43 KN. m

ۻ ܂
ܛ = 0.85 Mୱ = 11,424 KN. m

ܝܘܘۯ �൜ܛܑ
ۻ ܉

ܝ = − 0.5 M୳ = −9,075 KN. m
ۻ ܉

ܛ = − 0.5 Mୱ = −6,72 KN. m

Ferraillage

Le ferraillage se fait à la flexion simple

Ferraillage de la poutre de chainage

ࡹ ࢛

ࡺࡷ) . )
࢛࢈ࣆ ࢻ

ࢠ
) )

é࢛ࢉࢇࢉ
ࢉ) )

ࢋ࢙ࢎࢉ
ࢉ) )

 
ࢉ) )

Travée 15.43 0.0497 0.0638 0.263 1,685
4HA10
= 3,14

0.23ܾ݀ ௧݂ଶ଼ ݂ = 0,97⁄

Appuis −9,075 0,0292 0.0371 0.266 0,98
3HA8 =

1,51
0.23ܾ݀ ௧݂ଶ଼ ݂ = 0,97⁄

 Calcul des armatures transversales

On fixe St = 15 cm, puis on calcul Atran :

ቐ
࢙ࢇ࢚࢘ ≥

,×࢚ࡿ×࢈

ࢋࢌ
= ,ࢉ� 

࢙ࢇ࢚࢘ ≥ ×࢈ ࢚ࡿ
(ૡ࢚ࢌ,ି࢛࣎)

,ૢ×ࢋࢌ
≪ �

Soit un cadre de ∅6 → At = 2∅6 = 0.57 cm2 > 0.45 cm2

Vérifications ELU

 Vérification de l’effort tranchant

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
= ܽܲܯ�0.271 < ҧ߬௨ = ݉ ݅݊ ൬

0.2

1.5 ݂ଶ଼ =൰ܽܲܯ�4, ܰܨ,�ܽܲܯ�3.33
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Vérifications ELS

 Vérification de la contrainte dans le béton

Tableau Erreur ! Il n'y a pas de texte répondant à ce style dans ce document..3 Vérification
de la contrainte dans le béton

ࡹ ࢙ ࡺࡷ) . )
ࢅ

) )
ࡵ

) )
࢈࣌

ࡹ) (ࢇࡼ
࢈ഥ࣌

ࡹ) (ࢇࡼ

Travée 11,424 0,067 1,55×10ିସ 4.95 15

Appuis - 6,72 0,067 1,55×10ିସ 2.9 15

 Etat limite de déformation

 Evaluation de la flèche





≥

ெ

ଵ×ெబ




×ௗ
≤

ସ.ଶ







≥

ଵ

ଵ

ଷ

ଷଷ
= 0,091݉ >

ଵଵ,ସଶସ

ଵ×ଵଷ,ସସ
= 0,085�݉ ………………………...Condition vérifiée.

ଶ,ଵ

ଷ×ଶ
= 2,48 × 10ିଷ ≤

ସ.ଶ

ସ
= 0.01………………………………...Condition vérifiée.

ଷ

ଷଷ
= 0.091݉ >

ଵ

ଵ
= 0.062݉…………………………………....Condition vérifiée.

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

FigureIII.15:Schéma de ferraillage de la poutre de chainage.

III.7. Etude de la poutre palière

FigureIII.16:Schéma statique de la poutre palière.

3,4m

2∅10

2∅10

Cadre de

∅6Tapez une

Ø6
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 Dimensionnement

D’après la condition de flèche définit par le BAEL91 :

15/ܮ ≤ ℎ ≤ 10/ܮ ⟺ 22,67�ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 34ܿ݉

 Exigences du RPA99/2003

൝
ℎ ≥ 30�ܿ݉
ܾ≥ 20�ܿ݉
ℎ/ܾ< 4

Donc, on prend : b = h = 30 cm

 Définition des charges

La poutre palière est soumise à :

- Son poids propre : g = 25 × 0,30 × 0,30 = ݉/ܰܭ�2,25

- Charge transmise de la paillasse :൜
ܮܷܧ :ܴ௨ = ݉/ܰܭ�59.93
ܮܵܧ :�ܴ ௦ = ݉/ܰܭ�43.49

- Moment de torsion ௧ܯ = ܯ × /݈2 : provoqué par la flexion de la paillasse.

 Calcul à la flexion simple

 Calcul des sollicitations

q = ቐ

ELU: q୳ = 1,35 g + R୳ = 62,96 KN/m

ELS: qୱ = g + Rୱ = 45,74 KN/m

Moments : Mtu =
௨�݈ݍ

ଶ

24
= 28,56 KN. m

Moments :Mau = −
௨�݈ݍ

ଶ

12
= −57,13 KN. m

Effort tranchant: V୳ = q୳�
݈

2
= 103.88 KN

 Ferraillage à l’ELU

Les résultats de ferraillage sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau II.43. Résultats de ferraillage de la poutre palière (en F.S)

Position
M

(KN.m)
Pivot ࢛࢈ࣆ ࢻ

Z
(m)

ࡿ.ࡲ
ࢇࢉ

ࢉ) )
 

ࢉ) )
≤ࢇࢉ 

Travée 28.56
A

0,085 0,11 0,27 3.04 1,01
Vérifiée

Appui - 57.13 0,17 0,23 0,25 7.13 1,01

 Contrainte de cisaillement en flexion simple

௨߬ =
ܸ ௫

ܾ× ݀
=

103.88 × 10ିଷ

0,30 × 0,28
= ܽܲܯ�1.23

 Armatures transversales

On fixe St = 15 cm et on calcul Atrans
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௧௦ܣ��ܽ( ≥
0,4 × ܾ× ݐܵ

݂
௧௦ܣ����⟹ ≥ 0,45�ܿ݉ ଶ

௧௦ܣ��ܾ( ≥
ܾ× )ݐܵ ௨߬ − 0.3 ௧݂ଶ଼)

0,9�݂
௧௦ܣ����⟹ ≥ 0,75�ܿ݉ ଶ

௧௦ܣ� = max(0,45ܿ݉ ଶ; 0,75ܿ݉ ଶ) , donc on prendܣ௧௦ = 0,75�ܿ݉ ଶ

 Calcul à la torsion

Moment de torsion

௧ܯ = ܯ− ×
݈

2
= −15,29 ×

3.3

2
= −25,23 KN. m

Avec : ܯ : Moment en appui (B) obtenu lors du calcul de la partie AB de l’escalier.

D’après le BAEL 91, dans le cas de la torsion, la section réelle (b × h) est remplacée par une

section creuse équivalente Ω d’épaisseur (݁= ∅/6 ) ; car des expériences ont montrés que le

noyau d’une section pleine ne joue aucun rôle dans l’état limite ultime de torsion.

∅ = min( ,ܾ ℎ) ∶ Diamètre du cercle pouvant être inclus dans la section (b × h).

e =
h

6
= 5cm ⟹ Ω = (b − e) × (h − e) = 625 cmଶ

U = 2(b + h) = 120 cm ∶ Périmètre de la section de la poutre palière.

 Armatures longitudinales

ܣ
௧ =

௧ܯ × ܷ

2 × Ω × fୱ୲
=

25,23 × 10ିଷ × 1,2

2 × 0,0625 × 348
= 6,96�ܿ݉ ଶ

 Armatures transversales

on fixe���ܵݐ= 15�ܿ݉ ����⟹ ܣ
௧ =

௧ܯ × ݐܵ

2 × Ω × fୱ୲
= 0,87�ܿ݉ ଶ

 Contrainte de cisaillement

߬௧ =
௧ܯ

2 Ω e
=

16,34 × 10ିଷ

2 × 0,0625 × 0,05
= ܽܲܯ�2,61

On doit vérifier : ௧߬௧
௧ ≤ ҧ߬

Avec : ௧߬௧
௧ = ට ி߬.ௌଶ + ௧߬

ଶ
= ඥ0,5632ଶ + 2,61ଶ = ܽܯ�2,67

ܰ.ܲ.ܨ ⟹ ҧ߬= minቆ
0,2 ݂

ߛ
; =ቇܽܲܯ�5 ܽܲܯ�3,33

Ce qui donne : ௧߬௧
௧ < ҧ߬ …………pas de risque de rupture par cisaillement

 Ferraillage globale

En travée: ௦௧ܣ = ௧௩ܣ
ி.ௌ +


ೝ

ଶ
= 1,34 +

,ଽ

ଶ
= 4,82�ܿ݉ ଶSoit 3HA14 + 1HA12 = 5,75 cm2

En appui : ௦ܣ = ܣ
ி.ௌ +


ೝ

ଶ
= 2,68 +

,ଽ

ଶ
= 6,16�ܿ݉ ଶSoit 3HA14 + 2HA12 = 6,88 cm2

Armature transversales : ௧௦ܣ = ௧௦ܣ
ி.ௌ + ௧ܣ

௧ = 0,45 + 0,78 = 1,32�ܿ݉ ଶ
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Soit 4∅8 = 2,01 cm2(un cadre + un étrier).

 Vérification à l’ELS

qୱ = g + Rୱ = 20,65 KN/m

Moments : Mts =
௦�݈ݍ

ଶ

24
= 9,37 KN. m ; Mas =

௦�݈ݍ
ଶ

12
= 18,74 KN. m

La vérification des contraintes est présentée dans le tableau suivant :

Tableau II.44. Vérification des contraintes à l’ELS

Position
ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
Y

(cm)
I

(cm2)
ો܋܊

(MPa)

ોഥ܋܊
(MPa)

ો܋܊ ≤ ોഥ܋܊
(MPa)

En travée 9,37 10,14 37937,9 2,5 15 Vérifiée

En appui 18,74 10,86 43126,3 4,72 15 Vérifiée

 Vérification de la flèche

La flèche est à vérifier si les conditions suivantes ne sont pas observées :

1) ℎ ≥ max൬
1

16
;
௧ܯ

ܯ�10
൰× �݈��������⇔ h = 30 cm >20,63 cm … … … Vérifiée

ܣ�(2 ≤
4,2. .ܾ݀

݂
⇔ 5,75�ܿ݉ ଶ < 8,82�ܿ݉ ଶ… … … … … … … … … . . … Vérifiée

=ܮ�(3 3,3�݉ < 8�݉ … . … … … … … … … … … … … … … … … … … … . … Vérifié

FigureIII.17:schéma de ferraillage de la poutre palière.
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III. Conclusion
Le but de ce chapitre été la détermination des sections d’acier nécessaire pour reprendre les
charges revenant aux éléments non structuraux.
Le choix de la disposition des poutrelles s’est fait au chapitre précédent. D’après la
disposition adoptée nous avons eu plusieurs types de poutrelles. Ces dernières ont été étudiées
et ferraillées.
Notre structure présente deux types d’escalier. Dans ce chapitre il a été procédé à son étude et
son ferraillage.
Ainsi, nous avons fait l’étude de l’ascenseur puis on a ferraillé la dalle de locale des
machines.
La poutre palière a été étudiée sous des sollicitations de flexion et de torsion ainsi pour la
poutre de chainage qui a été étudier en flexion simple.
Notre projet comprend trois types de dalle pleine, elles sont été étudié et ferraillé avec les

sollicitations.
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IV.1 Introduction

Le but de ce chapitre est l’étude de comportement de la structure causée par des charges

dynamiques qui, contrairement à des charges statiques, varient dans le temps. Ces charges

dynamiques engendrent des déplacements qui dépendent du temps. On pourrait donc conclure

que l’analyse dynamique d’une structure, nécessite un modèle qui reflète le fonctionnement de

l’ouvrage sous ces charges.

En effet, la modélisation a pour objet d’élaborer un modèle capable de décrire, de

manière plus ou moins approchée, le comportement de l’ouvrage sous différentes conditions.

IV.2 Méthodes utilisables

Selon le RPA99/2003 le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes :

• Méthode statique équivalente

• Méthode modale spectrale

• Méthode dynamique par accélérogramme

IV.3 Choix de la méthode de calcul

Le calcul de la force sismique globale à la base d’un bâtiment peut se faire à l’aide de

deux principales méthodes :

IV.3.1 Méthode statique équivalente

Dans cette méthode, l’effet dynamique de la force sismique est remplacé par un effet

statique qui produit la même réponse (déplacement maximal) que la force dynamique réelle.

L’utilisation de cette méthode exige la vérification de certaines conditions définies par le RPA

(régularité en plan, régularité en élévation, etc.)

IV.3.2 Méthode dynamique qui regroupe

- La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas .

- La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes peut être utilisée au cas par cas

par un personnel qualifié, ayant justifié auparavant les choix de séismes de calcul et des

lois de comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les

critères de sécurité à satisfaire.

Dans notre cas la structure est (zone II a, groupe d’usage 2), la condition sur la hauteur est

supérieure à 23 m, donc la méthode statique équivalente est inapplicable (RPA99 Art 4.1.2).
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IV.3.2.1 Présentation de la méthode modale spectrale

La méthode modale spectrale est la méthode la plus utilisée pour l’analyse sismique des

structures, par cette méthode, 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.

IV.4 Calcul de la force sismique V statique :

La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

=ܜܛ܄
۲.ۯ ۿ.

܀
܅ … … … … … … (..)�ܜܚۯ�/ૢૢۯ۾܀) )

Tel que :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

�൯(.)�ܝ܉܍ܔ܊܉ܜ�/ૢૢۯ۾܀൫;�܍ܖܗܢ�܉ܔ�܍܌�ܖܗܜܑ܉ܚéܔé܋܋܉′܌�ܜܖ܍܋ܑܑ܍ܗ܋:ۯ

ܕ܉′܌�ܚܝ܍ܜ܋܉:۲ ܕ܉ܖܡ܌�ܖܗܜܑ܉܋ܑܔܑܘ ܕ�܍ܝܙܑ ���(.)൯/ૢૢۯ۾܀൫;�ܖ܍ܡܗ

ܕܗ܋�܍܌�ܜܖ܍܋ܑܑ܍ܗ܋:܀ ܕ܍ܜܚܗܘ ��൯(.)�ܝ܉܍ܔ܊܉ܜ�ۯ۾܀൫;�܍ܚܝܜ܋ܝܚܜܛ�܉ܔ�܍܌�ܔ܉܊ܗܔ�ܜܖ܍

−)�ۯ۾܀é�൫ܜܔܑ܉ܝܙ�܍܌�ܚܝ܍ܜ܋܉:ۿ )൯

܅ ܗܘ: …܍ܚܝܜ܋ܝܚܜܛ�܉ܔ�܍܌�ܔ܉ܜܗܜ�ܛ܌ܑ … . … … … … .൫ۯ۾܀(− )൯�����

Détermination des paramètres cités au-dessus selon notre structure :

 Coefficient d’accélération de la zone :

൜
�܍܉ܛܝ′܌�܍ܘܝܗܚ۵
܉�۷۷܍ܖܗ܈

⟹ ۯ = .

 Coefficient de comportement global de la structure :

Dans notre cas, on adopte pour un système de contreventement mixte portiques/voiles avec

justification de l’interaction ⟹ R = 5.

 Facteur d’amplification dynamique moyen :

Le calcul de ce facteur dépend, de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement

(η) et de la période fondamentale de la structure (T). 

۲ = ቐ

.�િ����������������������������������≤ ܂ ≤ ܂
.�િ�(܂/܂)/܂���������������� ≤ ܂ ≤ .ܛ���������

.�િ�(܂/.)/ (./܂)/܂���������� ≥ .ܛ�

RPA99/2003 (Formule 4.2)

Facteur de correction d’amortissement η donnée par la formule : 

િ = ඥૠ/(+ ) ≥ .ૠ��������RPA99/2003 (Formule 4.3)

Avec : ξ est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du 

type de structure et d’importance des remplissages.

Pour notre cas, on a un remplissage dense et un système mixte :



Chapitre IV Etude dynamique

64

=ࣈ ૠ%

D’où ࣁ = .ૡૡ

On a un site ferme S2 ⇒൜
܂ = .ܛ�
܂ = .ܛ�

RPA99/2003 (Tableau 4.7)

Avec :

T1, T2 : périodes caractéristiques associé à la catégorie de site.

IV.4.1 Calcul de la période fondamentale de la structure

Le contreventement de notre structure est assuré par un système mixte (voiles/portiques),

donc :

⇒ቊ
܂ = ۶܂۱

/ૢૢۯ۾܀�������������������������������������������/�(۴ܕܚܗ −�܍ܔܝ )

܂ = .ૢ�۶/√ૢૢۯ۾܀������������������������ۺ/�(۴ܕܚܗ −�܍ܔܝ ૠ)

Tel que :

CT = 0.05 : coefficient qui dépend du système de contreventement utilisé. RPA99/2003

(Tableau IV.6)

H = 27.54m : hauteur total du bâtiment. L = dimension maximal du bâtiment à sa base dans le

sens de calcul.

൜
࢞ࡸ = .ૠ
࢟ࡸ = .ૢ� �

On aura : ൜
ܠ܂ = ܕ (.;.ૡ)�ܖܑ =�.ૡܛ�
ܡ܂ = ܕ (.;.ૠ)�ܖܑ = .ܛ

Ce qui donne pour les deux sens :

۲ = .�િ�൬
܂
܂
൰
/

⇒ ൜
ܠ۲ = .ૢ
ܡ۲ = �.ૡ

 Facteur de qualité :

La valeur de Q est déterminée par la formule : ࡽ = + ∑ ࡼ

 RPA99/2003 (Formule (4-4))

Avec :

Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité (q) est satisfait ou non.

Les valeurs à retenir sont données dans le tableau suivant :
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TableauIV. 1:Valeurs des pénalités.

N° Critère (q) Observée Pq/xx Observée Pq/yy

1 Conditions minimales sur les files de

contreventement

Oui 0 Non 0.05

2 Redondance en plan Oui 0.05 Non 0,05

3 Régularité en plan Oui 0 Oui 0

4 Régularité en élévation Non 0.05 Oui 0

5 Contrôle de la qualité des matériaux Oui 0 Oui 0

6 Contrôle de la qualité de l’exécution Oui 0 Oui 0

Donc :൜
ܠۿ = .
ܡۿ = .

 Poids total de la structure :

W est égal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) :

ࢃ =� ࢃ ࢃ�����ࢉࢋ࢜ࢇ����� = ࢃ +ࡳ ࢃࢼ ࢘ࡲ)�/ૢૢࡼࡾ����������ࡽ −)�ࢋ࢛ ))



ୀ

Avec :

WGi : poids du aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuelles, solidaires

de la structure.

WQi : charge d’exploitation.

β : coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation, 

est donné par le tableau du (RPA tableau 4.5)

Dans notre cas : β = 0.2 (habitation)

Dans notre cas, on a : ࢃ =35024,91 ۼ۹

La force sismique statique à la base de la structure est :

ቊ
࢞ࢂ
=࢚࢙ .ૡࡺࡷ

࢟ࢂ
=࢚࢙ ૢ.ૠૡࡺࡷ
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IV.5 Spectre de réponse de calcul (RPA99/2003 art 4.3.3)

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

܉܁


=

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧ .ۯቆ+

܂

܂
ቀ.િ

ۿ

܀
− ቁቇ��������������≤ ܂ ≤ ܂

.િ(.ۯ)ቀ
ۿ

܀
ቁ܂��������������������� ≤ ܂ ≤ ܂

.િ(.ۯ)ቀ
ۿ

܀
ቁቀ

܂

܂
ቁ

ൗ

܂���������� ≤ ܂ ≤ .ܛ���������

.િ(.ۯ)ቀ
܂


ቁ

ൗ

ቀ


܂
ቁ

ൗ

ቀ
ۿ

܀
ቁ܂������������� > .ܛ��

(.)/ૢૢۯ۾܀

IV.6 Modélisation et résultats

La modélisation de la structure consiste à présenter celle-ci sur le logiciel ETABS 201...Ce

logiciel permet la modélisation des bâtiments avec ossatures en béton armé et d’effectuer une

analyse dynamique à fin de déterminer le comportement de celle-ci sous un chargement

dynamique donné.

La modélisation des éléments structuraux consiste à présenté une simulation sur logiciel sous

forme d’un modèle numérique on 3D, qui permet d’analysé le bâtiment, et déterminer les

caractéristique dynamique propre de la structure lors de ses vibration. La structure est

modélisée sous forme d’une ossature en portique poteau-poutre et des planchers modélisés sous

forme de diaphragmes. La modélisation avec ETABS permet aussi de définir les voiles comme

des éléments de contreventement. Le modèle de la structure est compose de ….. Étage encastré

à la base, on considérant d’où on a modéliser uniquement la partie sortante du sol, tout en

considérant le reste comme encastrement.

La structure modélise de hauteur ht =27,54 m et des longueurs ൜
ܠۺ = ,ૠܕ�
ܡۺ = ,ૢܕ� ��

Le logiciel nous a permis d’introduire un spectre règlementaire, on introduit un spectre de

réponse du RPA en fonction de la zone sismique (IIa), le type de sol (S… : site …..), le groupe

d’usage (02), les matériaux constitutifs et le système de contreventement.

FigureIV.1:Spectre de réponse sens X-X et Y-Y.
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FigureIV. 2:Vu en 3D de la structure modélisé avec le logiciel ETABS.

Dispositions des voiles

La déposition des voiles a été faite après plusieurs tentatives, la diposition doit satisfaire les

conditions de répartition des rigidités, des masses, et d’éviter les effets de la torsion toute en

respectant la régularité de la structure.

La déposition des voiles retenus est représentée par la figure ci-dessous dans la Figure IV.3

FigureIV. 3: La disposions des voiles retenus pour notre structure.
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IV.6.1 Mode de vibration et taux de participation des masses

Les différents modes de vibration ainsi que la période et le taux de participation massique qui

leur revient sont résumés dans le tableau suivant :

TableauIV. 2:Période et taux de participation massique de la structure.

Modes Période (s) Masses cumulées

Ux

Masses

cumulées Uy

1 0,744 0,6997 0,0107

2 0,735 0,7124 0,6916

3 0,611 0,7327 0,6936

4 0,257 0,8513 0,6936

5 0,239 0,8513 0,8351

6 0,199 0,8513 0,8352

7 0,143 0,9068 0,8352

8 0,122 0,9068 0,9035

9 0,101 0,9069 0,9035

10 0,089 0,9412 0,9035

11 0,071 0,9412 0,9431

12 0,061 0,9614 0,9431

IV.6.1.1 Analyse des résultats

- D’après les résultats obtenus dans le tableau ci-dessus, on voit bien que le taux de

participation massique selon l’axe Y atteint les 90% au bout du 8éme mode, et selon l’axe X

au bout du 7éme mode.

- Les périodes numériques obtenues par le logiciel ETABS dans le premier mode est

inférieur à celle calculées après majoration de 30%. ࢟ࢀ = .ૠૡ࢙� et dans le deuxième

mode est supérieur à celle calculées après majoration de ܠ܂.30% = .ܛ�.

IV.6.2 Les modes de vibrations

Selon le RPA pour les structures irrégulières en plan, sujettes à la torsion et comportant des

planchers rigides, elles sont représentées par un modèle tridimensionnel, encastré à la base et
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ou les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois (03)

DDL (2 translations horizontales et une rotation d’axe vertical).

Apres l’analyse, les résultats obtenus montrent que le comportement de la structure dans le premier

mode est une translation suivant l’axe x-x, Le deuxième mode est un mode de translation suivant l’axe

y-y et le troisième mode est une rotation.

Le premier mode est un mode de translation suivant l’axe Y-Y.

FigureIV.4: Model 1 de déformation (translation suivant l'axe Y-Y)

Le deuxième mode est un mode de translation suivant l’axe X-X.

FigureIV. 5: Mode 2 de déformation (translation suivant l'axe X-X)

Le troisième mode est une rotation selon l’axe Z-Z.
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FigureIV.6:Mode 3 de déformation (rotation suivant Z-Z)

Vérification des résultats vis-à-vis du RPA 99/Version2003

IV.6.2.1 Vérification de la résultante des forces sismiques

Après avoir calculé l’effort statique à la base et l’effort dynamique, le RPA prévoit de faire la

vérification suivante :

ܖܡ܌܄ ≥ .ૡૢૢۯ۾܀��������������ܜܛ܄�/�(ܜܚۯ�..)

Avec :

࢟ࢊࢂ : L’effort tranchant dynamique (calculé par la méthode spectral modal).

Si࢟ࢊࢂ�� < .ૡ࢚࢙ࢂ� il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse dans le rapport 0.8

Vst/ Vdyn .

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

TableauIV.3:Vérification de la résultante des forces sismiques à la base.

Sens Vstatique (KN) 0.8 Vstatique

(KN)

Vdynamique (KN) Observation

X-X .ૡ 1803,08 1570,02 Non vérifiée

Y-Y ૢ.ૠૡ 1553,42 1556,501 vérifiée

D’après le tableau IV.3, on constate que la condition du RPA99v2003 : ܖܡ܌܄ ≥ .ૡܜܛ܄
n’est pas satisfaite selon les deux sens, alors on doit majorer les réponses obtenues à partir de la

méthode modale spectrale de (.ૡܖܡ܌܄�/ܜܛ܄), comme suit :
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܆܆�ܛܖ܍܁ ∶
.ૡܜܛ܄
ܖܡ܌܄

= .�������������������������������������������������������������������������������

Après majoration de l’action sismique, on obtient les résultats suivants :

TableauIV.4:Vérification de la résultante des forces sismiques âpres majoration de l'action
sismique.

Sens (ۼ۹)ܖܡ܌܄ .ૡ× (ۼ۹)ܜܛ܄ Observation

X-X 1803.5281 1803,08 Vérifiée

IV.6.2.2 Justification de l’interaction (voiles-portiques)

Pour justifier le contreventement mixte, le RPA exige que les charges horizontales soient

reprises conjointement par les voiles et les portiques et cela selon leurs rigidités relatives ainsi

que les sollicitations résultant de leurs interactions à tous les niveaux.

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

aux charges verticales.

- Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,

au moins 25% de l’effort tranchant d’étage. (RPA99/2003 Art 3.4.a)

IV.6.2.2.1Sous charges verticales :

Les voiles doivent reprendre au plus 20% des sollicitations.

࢙ࢋ࢜ࡲ∑
+࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑ ࢙ࢋ࢜ࡲ∑

≤ %

Les portiques doivent reprendre au moins 80% des sollicitations.

࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑
+࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑ ࢙ࢋ࢜ࡲ∑

≥ ૡ%

Les résultats de l’interaction sous charges verticales sont présentés dans le tableau suivant :

TableauIV.5: Interactions sous charge verticale.

Niveau Charges verticales (KN) (%) des charge verticales

Portiques Voiles Portiques Voiles

RDC 31654,3415 7416,169 81,0184999 18,9815001

IV.6.2.2.2Sous charges horizontales

Les voiles doivent reprendre au plus 75% des sollicitations.
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࢙ࢋ࢜ࡲ∑
+࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑ ࢙ࢋ࢜ࡲ∑

≤ ૠ%

Les portiques doivent reprendre au moins 25% des sollicitations.

࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑
+࢙ࢋ࢛࢚࢘ࡲ∑ ࢙ࢋ࢜ࡲ∑

≥ %

Les résultats de l’interaction sous charges horizontales sont récapitulés dans le tableau suivant :

TableauIV. 6: Interactions sous charge horizontal.

On remarque que l’interaction sous charge horizontale est vérifiée pour tous les niveaux.

IV.6.2.3 Vérification de l’effort normal réduit

Il est exigé de faire la vérification à l’effort normal réduit pour éviter 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 :

ૅ=
܌ۼ

×܋۰ ૡ܋
≤ .���������(ૢૢۯ۾܀/ܜܚۯ��ૠ...)

Tel que:

Nd : l’effort normal maximal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

Niveau Chargement horizontal (KN) (%) du chargement horizontal

Sens X-X Sens Y-Y Sens X-X Sens Y-Y

Portiques Voiles Portiques Voiles Portiques
%

Voiles % Portiques
%

Voiles
%

8 294,7045 91,8678 259,2542 128,3733 74,24 25,76 66,88 36,30

7 334,7399 217,2032 242,5926 238,328 60,64 39,35 50,44 57,68

6 599,4669 207,3211 440,3857 269,756 74,30 25,69 62,01 41,78

5 742,4047 272,885 518,5623 362,8792 73,12 26,87 58,83 45,21

4 904,2824 290,1921 600,5946 434,2104 75,70 24,29 58,03 45,46

3 954,7033 387,9314 646,0082 530,4311 71,10 28,89 54,91 47,93

2 1044,435 418,5589 631,5817 660,4338 71,39 28,61 48,88 54,68

1 1007,7307 555,2316 619,7391 785,2776 64,47 35,52 44,11 59,05

RDC 1037,0012 631,5927 594,8107 900,1217 62,14 37,86 39,78 66,77
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B : section du béton.

fc28 : résistance caractéristique du béton à la compression.

Les résultats sont résumés dans le tableau ci- après :

TableauIV. 7:Vérification de l'effort normal réduit.

Niveau b (cm) h (cm) Aire (cm2) ܌ۼ (KN) ν Observation

8 35 35 1225 136,44 0.04 Vérifiée

7 35 35 1225 278,53 0.09 Vérifiée

6 40 40 1600 458,46 0.11 Vérifiée

5 45 45 2025 651,84 0.13 Vérifiée

4 50 50 2500 882,34 0.14 Vérifiée

3 50 55 2750 1156,21 0.16 Vérifiée

2 55 55 2750 1451,97 0.021 Vérifiée

1 55 60 3300 1744,34 0.21 Vérifiée

RDC 60 60 3600 1984,52 0.22 Vérifiée

Analyse des résultats :

On voit bien à travers ce tableau que la condition de l’effort normal réduit dans tous les niveaux

est vérifiée.

IV.6.2.4 Vérification vis-à-vis des déplacements de niveaux :

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne

doivent pas dépasser 1.0 % de la hauteur de l’étage. Le déplacement relatif au niveau "k" par

rapport au niveau "k-1" est égale à : (RPA99/ version 2003 (Art 5.10))

=ܓ∆ −ܓ઼ ିܓ઼

Avec : ܓ઼ = ܀ ܓ܍઼

Tel que :

ࢾ : Déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la structure donné par le RPA99/2003

(Art 4.43).

ࢋࢾ : Déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion).

R : Coefficient de comportement.

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau ci-après :
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TableauIV. 8:Vérification des déplacements relatifs.

Niveau hk

(m)

Sens X-X Sens Y-Y

ࢋࢾ
(m)

ࢾ
(m)

ିࢾ
(m)

∆
(m)

∆
ܓܐ

ࢋࢾ
(m)

ࢾ
(m)

ିࢾ
(m)

∆
(m)

∆
ܓܐ

RDC 3.06 0,0007 0.0035 0.000 0.0035 0.001 0,0005 0.002 0.000 0.002 0.0006

1 3.06 0,002 0.01 0.0035 0.0065 0.002 0,0016 0.008 0.002 0.006 0.0019

2 3.06 0,004 0.02 0.01 0.01 0.003 0,003 0.015 0.008 0.005 0.0016

3 3.06 0,005 0.025 0.02 0.005 0.0016 0,004 0.02 0.015 0.005 0.0016

4 3.06 0,007 0.035 0.025 0.01 0.003 0,006 0.03 0.02 0.01 0.0032

5 3.06 0,009 0.04 0.035 0.005 0.0016 0,007 0.035 0.03 0.005 0.0016

6 3.06 0,01 0.05 0.04 0.01 0.003 0,009 0.045 0.035 0.01 0.0032

7 3.06 0,012 0.06 0.05 0.01 0.003 0,010 0.05 0.045 0.005 0.0016

8 3.06 0,013 0.065 0.06 0.005 0.0016 0,012 0.06 0.05 0.01 0.0032

Analyse des résultats

D’après les résultats obtenus dans le tableau, on peut dire que les déplacements relatifs des

niveaux sont inférieurs au centième de la hauteur d’étage.

IV.6.2.5 Justification vis à vis de l'effet P-Delta:

Selon le RPA99/ version 2003 (Art 5.9),  Les effets du 2° ordre (où effet P - Δ) sont les effets 

dus aux charges verticales après déplacement. Ils peuvent être négligés dans le cas des

bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

ࣂ =
∆ࡼ
ࢎࢂ

≤ .

:�ࡼ Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau k.

=�ࡼ  ൫ࢃ +ࡳ ࢃࢼ ൯



ୀ

ࢂ : Effort tranchant d’étage au niveau k :

∆ : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1).

hk : hauteur de l’étage k.
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- Si�.�≤ࣂ� ≤ �., 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�/(�–ࣂ�).

- Si ࣂ > �., la structure est potentiellement instable et elle doit être redimensionnée.

ࢂ =  ࡲ



ୀ

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

TableauIV.9:Vérification de l'effet P-Δ. 

Niveau hk

(cm)

PK (KN) Sens x-x Sens y- y

Δk(cm) Vk(KN) θ Δk(cm) Vk(KN) θ 

RDC 3.06 35024,9147 0.0035 1803,848 0.022 0.002 1555,1371 0.014

1 3.06 30636,9971 0.0065 1749,1112 0.037 0.006 1507,5197 0.039

2 3.06 26327,6309 0.01 1648,6536 0.052 0.005 1417,724 0.03

3 3.06 22088,6746 0.005 1507,2912 0.024 0.005 1304,6543 0.027

4 3.06 17921,3846 0.01 1326,6678 0.044 0.01 1155,9397 0.05

5 3.06 13817,6196 0.005 1118,2079 0.020 0.005 983,9264 0.023

6 3.06 9835,2758 0.01 879,5103 0.036 0.01 782,5061 0.03

7 3.06 5914,3113 0.01 604,4719 0.032 0.005 549,7869 0.017

8 3.06 2508.497 0.005 351,2144 0.011 0.01 331,3517 0.025

D’après les résultats obtenus dans le tableau ci- dessus, les efforts P-∆ peuvent être négligés.
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IV.7 Conclusion

La modélisation de la structure, en utilisant le logiciel ETABS 2016, nous a permis de faire un

calcul dynamique tridimensionnel dans le bute de prédire le comportement de la celle-ci sous

un éventuel séisme. L’étude dynamique est faite dans en respectent les prescriptions des règles

parasismiques Algériennes (RPA99/2003). La structure est modélisée en adoptent un système

de contreventement mixte voile-portique avec justification de l’interaction. Le modèle à été

effectué sur le logiciel ETABS2016, en définissants les différents éléments et les différentes

combinaisons de charges. Après plusieurs tentatives pour le choix d’une disposition adéquate

des voiles de contreventement on à opté à une disposition qui contiens 5 voiles dans le sens

XX et 6 quatre voiles dans le sens YY.

Les résultats de la modélisation ont montrés un comportement satisfaisant, tels que la période

de vibration obtenue ne dépasse pas la période calculée selon le RPA de 30%. Les modes de

vibrations obtenus montrent un bon comportement tels que on à obtenus une translation selon

xx pour le premier mode, une translation selon (yy) pour le deuxième mode et une rotation pour

le troisième mode. Le taux de participation massique selon l’axe X X atteint les 90% au 7émé

mode et selon YY au 8éme mode. Ces résultats montrent aussi que les interactions sot vérifiée,

sa soit pour l’interaction horizontale au verticale, les déplacements relatifs des niveaux sont

inferieur au centième de la hauteur des d’étage ce qui signifie que les conditions sur les

déplacements sont vérifiées et les effets du second ordre (où effet P - Δ) peuvent être négligés. 

En conclusion le model satisfait globalement les exigences du comportement souhaité. En fin

un nouveau dimensionnement des poteaux est proposé.



Chapitre V :

Etude des fondations
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V.1. Introduction :

Les poteaux et les voiles sont soumis à des efforts normaux, des efforts tranchants et à

des moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée.

Les poutres sont soumises aux moments fléchissant et des efforts tranchants, donc elles

sont calculées à la flexion simple.

Les éléments constructifs abordés dans ce chapitre sont :

 Les poutres sont soumises aux moments fléchissant et aux efforts tranchants, donc

elles sont calculées à la flexion simple.

 Les poteaux et les voiles sont soumis à des efforts normaux, des efforts tranchants et à

des moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée.

V.2.Etude des poutres :

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel ETABS V16

qui sont tiré des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA99/V2003 :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

1.35G + 1.5Q
G + Q
G + Q + E
G + Q − E
0.8G + E
0.8G − E

Concernant notre structure, nous avons deux types de poutres à étudier :

Après avoir modélisé notre structure on à opté pour des sections des poutres secondaires et

principales comme suite :

 Poutres principales(30 × 40).

 Poutres secondaires(30 × 35). Recommandation du RPA99/Version 2003 :

V.2.1.Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1):

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

- 4% en zone courante.

- 6% en zone de recouvrement.

V.2.2.Armatures transversales (Art 7.5.2.2):

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

A୲= 0.003 × S୲× b

Avec : St =espacement entre les armatures transversales

b=largeur de la poutre.

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
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- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :

minimum de (h/4,12∅)

- En dehors de la zone nodale : S୲≤ h/2

Avec ∅ le plus petit diamètre des barres utilisées.

V.2.3.Sollicitation et ferraillage des poutres :

Le calcul du ferraillage des différentes poutres se fait à la flexion simple, selon

l’organigramme (Annexe n° 4) quel annexe ????, les résultats sont résumés dans le tableau ci-

dessous :

TableauV.1:Sollicitation et ferraillage des poutre.

Niv Poutres Section

(cm2)

Local M

(KN.m)

comb V

(KN)
A୫ ୧୬

(cmଶ)

Aୡୟ୪

(cm2)

Aୟୢ ୮୲

(cm2)

Choix du

ferraillage

E
tage

courant

P.P 30x40 Travée
71.921

9
ELA 178.16

79

6 5.12 8.01 3HA14FIL
+3HA12CHAP

Appui -

85.195

5

ELA 6.13 8.01 3HA14FIL

+3HA12CHAP

P.S 30x35 Travée 59.03 ELA 68.60 5.25 4.89 5.65 3HA12 FIL

+2HA12CHAP

Appui -68.41 ELA 5.72 6.79 3HA12 FIL

+3HA12CHAP

T
errasse

P.P 30x40 Travée 38.55 ELU 74.54 6 2.7 6.79 3HA12 FIL

+3HA12CHAP

Appui -68.35 ELU 5.68 6.79 3HA12 FIL

+3HA12CHAP

P.S 30x35 Travée 26.08 ELA 35.55 5.25 2.09 5.65 3HA12 FIL

+2HA12CHAP

Appui -39.91 ELA 3.24 5.65 3HA12FIL+2

HA12CHAP
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Vérification des armatures selon RPA99 : (Art 7.5.2.1)

V.2.3.1.Pourcentage maximale d’armatures longitudinales dans les sections :

 Poutres secondaires :

A୫ ୟ୶�= 4% b. h = 0.04 × 30 × 35 = 42cmଶ… … … … … … … … … Zone courante.

A୫ ୟ୶�= 6% b. h = 0.06 × 30 × 35 = 63cmଶ… … … … … … … … … Zone de recouvrement.

 Poutres principales :

A୫ ୟ୶�= 4% b. h = 0.04 × 30 × 40 = 48cmଶ… … … … … … … … … Zone courante.

A୫ ୟ୶�= 6% b. h = 0.06 × 30 × 40 = 72cmଶ… … … … … … … … … Zone de recouvrement.

V.2.3.2.Pourcentage minimale d’armatures longitudinales dans les sections :

 Poutres secondaires :

A୫ ୧୬ = 0.5% b. h = 0.005 × 30 × 35 = 5.25 cmଶ

 Poutres principales :

A୫ ୧୬ = 0.5% b. h = 0.005 × 30 × 40 = 6 cmଶ

Aadopté>Amin …………..vérifiée.

V.2.3.3.Les longueurs de recouvrement :

En zone II selon le RPA99 (Art 7.5.2.1),la longueur de recouvrement et donnée par la

formule suivante :l୰ = 40 × ∅

Donc pour :

∅ = 14 mm ⟹Lr= 56 cm on adopte Lr= 60 cm

∅ = 12 mm ⟹Lr= 48 cm on adopte Lr= 50 cm

V.2.3.4.Les armatures transversales :

Le diamètre des armatures transversales pour les poutres est donné par :

 Poutres principales :

∅ ≤ min(∅୪,
୦

ଷହ
,
ୠ

ଵ
) = min(1.2 , 1.14, ,3)

 Poutres secondaires :

∅ ≤ min(∅୪,
h

35
,

b

10
) = min(1.2 , 1.28 , 3)

Donc on opte pour A୲= 4HA8 = 2.01 cmଶ soit un cadre de HA8 +1 étrier de HA8 dans les

sections nécessitantun étrier.

Et A୲= 3HA8 = 1.51 cmଶ soit un cadre de HA8 et une épingle de HA8 dans les sections

nécessitant une épingle.
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Calcul des espacements des armatures transversales :

Les espacements sont calculés selon les recommandations du RPA (Art 7.5.2.2).

 Poutres principales :

Zone nodale : S୲≤ ቀ
୦

ସ
; 12 ∅୪ቁ= min൫10 ; 14.4൯�soit st = 10 cm

Zone courante : S୲≤
୦

ଶ
=

ସ

ଶ
= 20 cm ⟹ S୲= 15 cm

 Poutres secondaires :

Zone nodale : S୲≤ ቀ
୦

ସ
; 12 ∅୪ቁ= min൫8.75 ; 14.4൯��soit st = 10 cm

Zone courante : S୲≤
୦

ଶ
=

ଷହ

ଶ
= 17.5cm ⟹ S୲= 15 cm.

 le calcul des armatures transversales :

A୲= 0.003 × S୲× b (ART 7 .5. 2.2 RPA)

Pp et ps=1.35cm² <<<<<< At =2.01

Remarque :

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu d’appui ou

de l’encastrement.

V.2.4 Vérification à l’ELU :

Contrainte tangentielle maximale :

τ =
v୳

b. d
≤ τ = min൫3.33 MPa ; 5 Mpa൯= 3.33 Mpa

Les résultats sont donnés par le tableau suivant :

La vérification concerne uniquement les poutres les plus défavorables, les résultats

sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

TableauV. 2:Vérification des contraintes tangentielles.

Poutres V୳(KN) τ (Mpa) τ (Mpa) Observation

Principale 178.16 1.6 3.33 Vérifiée

Secondaire 68.60 0.71 3.33 Vérifiée

Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Appuis de rives A୪≥
౫�.ಋ౩


… … … … … … … … … … … … ①

Appuis intermédiaires A୪≥
ஓ౩


× ቀV୳ +

 

.ଽୢ
ቁ… … … … . ②

Les résultats de la vérification des cas les plus défavorables, sont récapitulés dans le tableau

ci-dessous :
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TableauV. 3:Vérification des contraintes tangentielles.

Poutres A୪(cmଶ) V୳(KN) Mୟ(KN. m) A୪
୰୧୴ୣ(cmଶ) A୪

୧୬୲ୣ ୰(cmଶ) Observation

Principale 8.01 178.16 -85.19 5.12 -2.32 Vérifiée

Secondaire 5.65 68.60 -68.41 1.97 -4.85 Vérifiée

V.2.5 Vérification à l’ELS :

-Etat limite de compression du béton

b

2
yଶ + 15. Aୱ. y − 15. d. Aୱ = 0

I =
b

3
yଷ + 15 × [Aୱ× (d − y)ଶ + Aୱ(y − d)ଶ]

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
y ; σୠୡ = 0.6fୡଶ଼ = 15 Mpa.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V. 4:Vérification de l'état limite de compression.

Poutres Local Mୱୣ ୰(KN. m) I(cmସ) Y(cm) σୠୡ(Mpa) σୠୡ(Mpa) Observation

Principale Appui -53.92 90941.28 13.67 8.10 15 Vérifiée

Travée 23.18 90941.28 13.67 3.48 15 Vérifiée

Secondaire Appui -18.27 57987.051 11.73 3.69 15 Vérifiée

Travée 11.03 50681.747 10.91 2.37 15 Vérifiée

Etat limite de déformation

Etat limite de déformation d’après le BAEL91la vérification de flèche est inutile si :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h୲
l

≥
1

16
… … … … … … … … ①

h୲
l

≥
M୲

10 × M
… … … … … . ②

Aୱ

bd
≤

4.2

fୣ
… … … … … … … . ③

Le tableau ci-dessous résume les résultats des vérifications des trois conditions pour les deux

types de poutres :
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Tableau V. 5:Vérification de l'état limite de déformation.

Poutre h୲(cm) b(cm) L(m) Aୱ(cmଶ) h୲
l

≥
1

16

h୲
l

≥
M୲

10 × M

Aୱ

bd
≤

4.2

fୣ

Principale 40 30 4.9 8.01 0.08 ≥ 0.06 0.08 ≥ 0.03 0.0072 < 0.01

Secondaire 35 30 3.75 5.65 0.09 ≥ 0.06 0.09 ≥ 0.05 0.0058 < 0.01

Toutes les conditions sont vérifiées donc il n’est pas nécessaire de vérifiée la flèche.

 Schémas de ferraillage des poutres

Les schémas de ferraillage des poutres sont représentés, dans les figures ci-dessous.

Figure V.1:Détails de Ferraillage des poutres principales.
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FigureV.2: Détails de Ferraillage des poutres secondaires.

V.3. Etude des poteaux :

Les poteaux sont sollicités en flexion composée lorsqu’ils sont soumis à :

 Un moment de flexion M (positif ou négatif).

 Un effort normal N positif (compression) ou négatif (traction).

 Un effort tranchant éventuel V.

Ces efforts sont tirés des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA99/V2003

qui sont :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

1.35G + 1.5Q … … … ELU
G + Q … … … … … … ELS
G + Q + E
G + Q − E
0.8G + E
0.8G − E

Le ferraillage adopté sera le maximum entre ceux donnés par les sollicitations suivantes :

൝

N୫ ୟ୶ ⟶ Mୡ୭୰୰ ⟶ Aଵ

M୫ ୟ୶ ⟶ Nୡ୭୰୰ ⟶ Aଶ

N୫ ୧୬ ⟶ Mୡ୭୰୰ ⟶ Aଷ

⟹ A = max(Aଵ, Aଶ, Aଷ)

Recommandation du RPA99/Version2003 :
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Les armatures longitudinales (Art 7.4.2.1):

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets :

 Leur pourcentage minimal sera de 0.8% en zone IIa

 Leur pourcentage maximal sera de :

4% en zone courante.

6% en zone de recouvrement.

 Le diamètre minimum est de 12 mm

 La longueur minimale des recouvrements est de :

40∅ en zone I et II.

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas

dépasser 25 cm en zone I et II.

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones

nodales (zones critiques).

La zone nodale est définie par l’ et h’ tel que :

൝
lᇱ= 2h

hᇱ= max(
hୣ
6

, bଵ, hଵ, 60 cm)

Avec :

he :hauteur d’étage.

b1,h1 : Dimensions de la section transversale du poteaux.

FigureV.3:Zone nodale.

Armatures transversales (Art 7.4.2.2) :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

A୲

t
=

ρV୳
hଵfୣ

Avec :

Vu: l’effort tranchant de calcul.

h1: hauteur totale de la section brute.

fe: contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.
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t : espacement entre les armatures transversales tel que :

 Dans la zone nodale :

t ≤ min(10ϕ୪, 15 cm) en zone I et II

 Dans la zone courante :

tᇱ≤ 15ϕ୪ en zone I et II

Où ∅l est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

ρ: Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture par effort tranchant. 

 ρ = 2.5 si λ ≥ 5

 ρ = 3.75 si λ < 5

La quantité d’armatures transversales minimales :

A୲

t. bଵ
en % est donnée comme suit:

A୲= ቐ

0.3%(bଵ × t) si λ ≥ 5

0.8%(bଵ × t) si λ ≤ 3

interpoler entre les valeurs limites précédentes si 3 ≤ λ ≤ 5

Tel que :λ = ቀ
୪

ୟ
ou

୪

ୠ
ቁ

Avec :

λg : l’élancement géométrique.

a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée.

lf: longueur de flambement du poteau.

Remarque :

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une

longueur droite de 10 ϕt minimum ;

 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre

et diamètre suffisants (ϕ cheminées > 12 cm) pour permettre une vibration 

correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.

V.3.1.Calcul du ferraillage :

- Ferraillage longitudinal :

Hypothèse de calcul :

 Le calcul en flexion composée.

 Fissuration peu nuisible (e = 3 cm)
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- Sollicitations :

Le ferraillage des poteaux est calculé par les sollicitations de calcul résultant les

combinaisons les plus défavorables qui sont tirées directement du logiciel ETABS V16, les

résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

N
iveau

S
ection

(cm
2)

Sollicitation

N

(KN)

M

(KN.m)

V

(KN)

Comb Type

de

sectio

n

Acal

(cm2)

Amin

(cm2)

Choix

des

Barres

(cm²)

R
D

C

60×
60

Nmax→Mcor 1984.5222 114.93

78

121.7

3

ELA S.P.C 0 28.8 12HA16

+4HA14

=30.28Nmin→Mcor -643.5621 34.415

9

ELA S.E.T 18.90

RE 1984.5222 114.93

78

ELA S.P.C 0

E
tages

1

55×
60

Nmax→Mcor 1744.33 53.584

9
120.0

4

ELA S.P.C 0 26.4 12HA16

+4HA14

=30.28Nmin→Mcor -402.677 18.26 ELA S.E.T 17.33

Mmax→Ncor 543.258 96.7474 ELA S.P.C 0

E
tages

2

55×
55

Nmax→Mcor 1451.9699 42.253

5

109.7

904

ELA S.P.C 0 24.2 12HA16

+4HA12

=28.65Nmin→Mcor -226.7176 8.6823 ELA S.E.T 15.88

Mmax→Ncor 513.1985 90.5746 ELA S.P.C 0

E
tages

3

50×
55

Nmax→Mcor 1156.212 35.924 97.55 ELA S.P.C 0 22 12HA16

+4HA12

=28.65Nmin→Mcor -114.0135 5.848 ELA S.P.C 14.44

Mmax→Ncor 485.1252 82.804 ELA S.P.C 0

E
tag

e
4

50×
50

Nmax→Mcor 932.7293 16.961

2

87.26 ELU S.P.C 0 20 12HA14

+4HA12

=23Nmin→Mcor -59.2498 4.1229 ELA S.E.T 13.13

Mmax→Ncor 476.1169 72.4895 ELA S.P.C 0

E
tage

5

45×
45

Nmax→Mcor 718.7387 12.890

5

76.45

58

ELU S.P.C 0 16.2 12HA14

+4HA12

=23Nmin→Mcor -45.0022 2.601 ELA S.E.T 10.63

Mmax→Ncor 373.8392 63.772

2

ELA S.P.C 0

Etag 40 Nmax→Mcor 513.9051 11.152 62.67 ELU S.P.C 0 12.8 12HA14



Chapitre V Etude des éléments structuraux

87

Tableau V. 6:Sollicitations et ferraillage dans les poteaux.

- Vérification du ferraillage transversal :

Le tableau ci-après résume les résultats de ferraillage transversal des poteaux des différents

niveaux :

Niveau RDC Etages

1

Etages

2

Etages

3

Etages

4

Etages

5

Etages

6

Etage

7-8

Section(cm²) 60×60 55×60 55×55 50×55 50×50 45×45 40×40 35×35

ϕ୪
୫ ୧୬(cm)

1.4 1.4 1.2 1.2 1.2 1.2 1.4 1.4

l(cm)
2.142 2.142 2.142 2.142 2.142 2.142 2.142 2.142

ߣ
3.57 3.57 3.89 3.89 4.28 4.76 5.36 6.12

V(kn)
121.7 120.04 109.79 97.55 87.26 76.45 62.67 50.07

t୬୭ୢୟ୪ୣ (cm)
10 10 10 10 10 10 10 10

tୡ୭୳(cm)
10 10 10 10 10 10 10 10

ρ
3.75 3.75 3.75 3.75 3.75 3.75 2.5 2.5

A୲ (cm²)
1.90 1.88 0.18 1.66 1.64 1.59 0.98 0.89

A୲
୫ ୧୬(cm²)

3.95 3.62 3.17 2.88 2.40 1.62 0.98 0.89

A୲
ୟୢ ୭୮

(cm²)
6HA10

=4.71

6HA10

=4.71

6HA10

=4.71

6HA8

=3.02

6HA8

=3.02

6HA8

=3.02

6HA8

=3.02

6HA8

=3.02

4 =18.47

Nmin→Mcor -42.3989 1.2469 ELA S.E.T 8.4

Mmax→Ncor 271.6027 52.966

9

ELA S.P.C 0

E
tage

7,8

35×
35

Nmax→Mcor 351.9891 4.5476 50.07 ELU S.P.C 0 9.8 12HA12

=13.57Nmin→Mcor -47.02 1.47 ELA S.E.T 6.43

Mmax→Ncor 166.2284 43.15 ELA S.P.C 0

Tableau V.7:Vérification du ferraillage transversal.
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V.3.2. Vérifications nécessaires :

- 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.

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 :

Nୢ ≤ N୳ = α × 
Br × fୡଶ଼
0.9 × γୠ

+
Aୱ× fୣ

γୱ
൨

Avec :

α : est un coefficient fonction de l’élancement mécanique λqui prend les valeurs : 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧α =

0.85

1 + 0.2ቀ


ଷହ
ቁ
ଶ… … … … … … pour 0 ≤ λ ≤ 50

α = 0.6൬
50

λ
൰
ଶ

… … … … … … pour 50 ≤ λ ≤ 70

L’élancement mécanique est donné par :

λ = 3.46
l
b

… … … … pour une section réctangulaire.

lf : longueur de flambement.

As : est la section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

Br = (b − 2) × (h − 2) ⟹ section réduite du poteau.

Les résultats des vérifications des poteaux au flambement sont récapitulés dans le tableau

suivant :
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Tableau V. 8:Vérification au flambement des poteaux .

Niveaux h

(m)

b

(m)

(lf)

cm

λ α As

(cm2)

Br

(m²)

Nu (KN) Nd

(KN)

Observation

Rdc 60 60 214.2 ??? 12.35 0.83 30.28

0.3364

6040.3982 2282.20 Vérifiée

1 55 60 214.2 13.48 0.83 30.28

0.3074

5569.2816 2005.98 Vérifiée

2 55 55 214.2 13.48 0.83 28.65

0.2544

4712.2152 1329.64 Vérifiée

3 50 55 214.2 16.47 0.81 28.65

0.2279

4246.7146 1329.64 Vérifiée

4 50 50 214.2 14.82 0.82 23.00

0.2304

4157.8596 1072.64 Vérifiée

5 45 45 214.2 16.47 0.81 23.00

0.1849

3438.5266 826.54 Vérifiée

6 40 40 214.2 18.53 0.80 18.47 0.14 2669.6740 590.99 Vérifiée

7-8 35 35 214.2 21.18 0.79 13.57 0.11 1971.2586 404.79 Vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux, donc il n’y a pas risque de flambement.

- Vérification des contraintes de compressions :

Dans notre cas la fissuration est peu nuisible,donc on doit vérifier uniquement la contrainte

de compression dans le béton du poteau le plus sollicité dans chaque niveau.

Pour une section entièrement comprimé la vérification des contraintes sera comme suit :

σୠୡ�ଵ,ଶ ≤ σୠୡതതതത= 0.6 fୡଶ଼

Avec :

൞

σୠୡଵ =
౩౨

ୗ
+

 ౩౨ృ

౯୍౯ᇲ
V ≤ σୠୡതതതത

σୠୡଶ =
౩౨

ୗ
−

 ౩౨ృ

౯୍౯ᇲ
Vᇱ≤ σୠୡതതതത

Tel que :

S = b × h + 15(A + A′) : Section homogénéisée.

FigureV.4:Section d'un poteau.
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Mୱୣ ୰ୋ = Mୱୣ ୰− Nୱୣ ୰൬
h

2
− V൰

I୷୷ᇲ =
b

3
(Vଷ + Vᇱଷ) + 15Aᇱ(V − dᇱ)ଶ + 15A(d − V)ଶ

V =
ౘమ

మ
ାଵହ(ᇲୢ ᇲାୢ)

ାଵହ(ᇲା)
et Vᇱ= h − V

Les résultats de calcul pour les S.E.C sont regroupés dans le tableau ci-après :

Tableau V. 9:Vérification des contraintes dans les poteaux.

Niveaux RDC 1 2 3 4 5 6 7-8

Sections

(cm2)

60×60 55×60 55×55 50×55 50×50 45×45 40×40 35×35

d (cm) 57 57 52 52 47 42 37 32

A (cm2) 9.58 9.58 9.17 9.17 7.29 7.29 6.16 4.52

Nser (KN) 1296.62 1175.23 1004.66 839.5 679.2

8

523.52 374.4

6

256.9

8

Mser

(KN.m)

52.82 13.53 15.29 12.34 12.31 9.36 8.08 3.27

V (m) 0.3 0.3 0.275 0.275 0.25 0.225 0.2 0.175

V’ (m) 0.3 0.3 0.275 0.275 0.25 0.225 0.2 0.175

ۻ ۵
ܚ܍ܛ

(KN.m)

52.82 13.53 15.29 12.34 12.31 9.36 8.08 3.27

Iyy’ (m4)
0.0129 0.0120 0.00928 0.00858 0.0062

67

0.0042

0.0026

67405 0.0015

36

σbc1 (MPa) 3.45 3.4 3.17 2.9 2.6 2.44 2.2 1.98

σbc2 (MPa) 2.23 3.06 2.71 2.5 2.1 1.95 1.6 1.61

ોഥbc (MPa) 15 15 15 15 15 15 15 15

Observatio

n

Vérifié

e

Vérifié

e

Vérifié

e

Vérifié

e

Vérifi

ée

Vérifié

e

Vérifi

ée

Vérifi

ée
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Vérification des contraintes de cisaillements :

Selon le RPA99/V2003 (Art 7.4.3.2),la contrainte de cisaillement dans le béton doit être

inférieure ou égale à la contrainte de cisaillement ultime :

τୠ୳ =
V

b × d
≤ τതୠ୳ = ρୢ × fୡଶ଼

Avec :

ρୢ = ቊ
0.075 si λ ≥ 5

0.04 si λ < 5

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

TableauV.10:Vérification des contraintes de cisaillements.

Niveaux Section

(cm2)

λg ρୢ d

(cm)

V

(KN)

τୠ୳
(MPa)

τതୠ୳
(MPa)

Observation

RDC 60× 60 3.57 0.04 57 121.73 0.36 1.00 Vérifiée

1 55× 60 3.57 0.04 57 120.04 0.38 1.00 Vérifiée

2 55× 55 3.89 0.04 52 10.79 0.04 1.00 Vérifiée

3 50× 55 3.89 0.04 52 97.55 0.38 1.00 Vérifiée

4 50× 50 4.28 0.04 47 87.26 0.37 1.00 Vérifiée

5 45× 45 4.76 0.04 42 76.45 0.40 1.00 Vérifiée

6 40× 40 5.36 0.08 37 62.67 0.42 1.00 Vérifiée

7-8 35× 35 6.12 0.08 32 50.07 0.45 1.00 Vérifiée

V.2.4 Vérification de la zone nodale :

Il convient de vérifier pour les portiques participant au système de contreventement et pour

chacune des orientations possibles de l’action sismique que la somme des moments

résistants ultimes des extrémités de poteaux ou montants aboutissant au nœud est au moins

égale en valeur absolue à la somme des valeurs absolues des moments résistants ultimes des

extrémités des poutres ou traverses affectés d’un coefficient de majoration de : 1,25.

Cette disposition tend à faire en sorte que les rotules plastiques se produisent dans les

poutres et non pas dans les poteaux. Le RPA99 (Art 7.6.2) exige de vérifier :

|M୬| + |Mୱ| ≥ 1.25(|M୵ | + |Mୣ|)
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FigureV.5:Répartition des moments dans la zone nodale.

Détermination du moment résistant dans les poteaux et dans les poutres :

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.

 De la contrainte limite élastique des aciers.

Tableau V. 10:Moment résistant dans les poteaux.

Niveaux Poteaux

h (m) z (m2) As (cm2) σs (MPa) MR (KN.m)

RDC 0.6 0.54 9.58 ??? 400 206.93

1 0.6 0.54 9.58 400 206.93

2 0.55 0.495 9.17 400 181.57

3 0.55 0.495 9.17 400 181.57

4 0.5 0.45 7.29 400 131.22

5 0.45 0.405 7.29 400 118.10

6 0.4 0.36 6.16 400 88.70

Tableau V. 11: Moment résistant dans les poutres.

Niveaux Local h (m) z (m2) As (m2) σs (MPa) MR (KN.m)

Etages

courants

P.P 0.40 0.36 8.01 400 115.34

P.S 0.35 0.315 6.79 400 85.55

On a: Mୖ = z × Aୱ× σୱAvec : z = 0.9h ,σୱ =


ஓ౩
et γୱ = 1.
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Les résultats de la vérification concernant les zones nodales sont illustrés dans les tableaux
suivants :

TableauV. 12:Vérification des zones nodales poutres principales.

Niveaux Poutres principales

Mn

(KN.m)

Ms

(KN.m)

Mn+Ms

(KN.m)

Mw

(KN.m)

Me

(KN.m)

1,25(Mw+Me)

(KN.m)

Observation

RDC 413.86 206.93 620.78 115.34 115.34 288.36 verifiée

1 413.86 206.93 620.78 115.34 115.34 288.36 verfiée

2 363.13 181.57 544.70 115.34 115.34 288.36 verfiée

3 363.13 181.57 544.70 115.34 115.34 288.36 verfiée

4 262.44 131.22 393.66 115.34 115.34 288.36 verfiée

5 236.20 118.10 354.29 115.34 115.34 288.36 verfiée

6 177.41 88.70 266.11 115.34 115.34 288.36 non

Tableau V. 13:Vérification des zone nodales dans les poutres secondaires.

Niveau Poutres secondaires

Mn

(KN.m)

Ms

(KN.m)

Mn+Ms

(KN.m)

Mw

(KN.m)

Me

(KN.m)

1,25(Mw+Me)

(KN.m)

Obs

RDC 413.86 206.93 620.78 85.55 85.55 213.89 verifiée

1 413.86 206.93 620.78 85.55 85.55 213.89 verfiée

2 363.13 181.57 544.70 85.55 85.55 213.89 verfiée

3 363.13 181.57 544.70 85.55 85.55 213.89 verfiée

4 262.44 131.22 393.66 85.55 85.55 213.89 verfiée

5 236.20 118.10 354.29 85.55 85.55 213.89 verfiée

6 177.41 88.70 266.11 85.55 85.55 213.89 verfiée
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Remarque :
On remarque que la condition du RPA n’est pas vérifiée pour l’étages 6 eme ,et ,donc il y’a
risque de formation du phénomène poteau faible et poutre forte. Il y a lieu donc d’augmenter
la section du ferraillage des poteaux, les nouvelles sections de ferraillage sont présentées
dans le tableau suivant :

Tableau V. 14: Moments résistant des poteaux .

Niveau h (m) z (m2) As (cm2) Nbre barres

par faces

σs (MPa) MR (KN.m)

6 0.4 0.36 7.29 4ha14+1ha12 400 104.98

Les résultats de la vérification des zones nodales sont récapitulés dans les tableaux suivants :

Tableau V. 15:Vérification des zone nodales poutres principales.

Niveaux Poutres principales

Mn

(KN.m)

Ms

(KN.m)

Mn+Ms

(KN.m)

Mw

(KN.m)

Me

(KN.m)

1,25(Mw+Me)

(KN.m)

Observation

6 209.95 104.98 314.93 115.34 115.34 288.36 verfiée

Détail d’un cours d’armature transversale dans la zone nodale
2 U superposés

FigureV.6:Armature transversale dans la zone nodale.
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 Schéma de Ferraillages des poteaux :

Les schémas de ferraillage des poteaux sont représentés, dans les figures ci-dessous.
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FigureV.6: Ferraillage des poteaux.
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V.4 Etude des voiles :

Les voiles sont des éléments ayant deux dimensions grandes par rapport à la troisième

appelée épaisseur, d’après le RPA99 Version2003 (Art 7.7.1) considère comme voiles les

éléments satisfaisant à la condition l  4a (l, a : respectivement longueur et épaisseur du

voile). Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.

V.4.1 Exigence du RPA :

Le RPA99 version 2003(Art.3.4.A.1.a) exige de mettre des voiles de contreventement pour

chaque structure en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur en zone IIa.

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à leurs bases, leurs modes de

rupture sont :

 Rupture par flexion.

 Rupture en flexion par effort tranchant.

 Rupture par écrasement ou traction du béton.

D’où, Les voiles vont être calculés en flexion composée avec cisaillement en considérant le

moment agissant dans la direction de la plus grande inertie.

Le calcul se fera en fonction des combinaisons suivantes :

 1.35G +1.5Q…………….①

 G + Q ± E………………..②

 0,8G ± E…………………③

Le ferraillage qu’on va adopter est donné par les sollicitations qui suivent :

 M݉ N → ݔܽ ݎ݁ݎܿ ݏ

 N݉ M → ݔܽ ݎ݁ݎܿ ݏ

 N݉ ݅݊→ M ݎ݁ݎܿ ݏ

- Recommandation du RPA99 version 2003 :

- Armatures verticales :

La section d’armatures à introduire dans les voiles sera une section répartie comme suit :

 Les armatures verticales sont disposées en deux nappes parallèles aux faces des

voiles.

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres

horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur du voile.

Zone tendue : un espacement maximal de 15 cm et un pourcentage minimal de 0.20% de la

section du béton, Amin = 0.2%×lt ×e
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Avec : lt : longueur de la zone tendue,e : épaisseur du voile.

À chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur L/10 de la

longueur du voile.

 Les barres du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie supérieure.

Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement).

- Armatures Horizontal :

Ils sont destinés à reprendre lesefforts tranchants, et maintenir les aciers verticaux, et les

empêcher de flamber, donc ils doivent être disposés en deux nappes vers l’extérieur des

armatures verticales.

- Armatures Transversales :

Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le

flambement, leur nombre doit être égale au minimum à 4 barres / m2.

- Règles communes RPA99 version 2003 (Art.7.7.4.3) :

 Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontales des trumeaux, est

donné comme suit :

 Globalement dans la section du voile 0,15 %

 En zone courante 0,10 %

 L’espacement des nappes d’armatures horizontales et verticales est Sݐ ≤ min (1,5 ݁ ;

30 ܿ݉ ).

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre

carré.

 Le diamètre des barres verticales et horizontales (à l’exception des zones d’about) ne

devrait pas dépasser l/10 de l’épaisseur du voile.

 Les longueurs de recouvrements doivent être égales à :

1) 40∅ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est

possible.

2) 20∅pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

 Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les

aciers de couture dont la section doit être calculée avec la formule :

Aij = 1,1


ୣ
Avec ܸ = ݑ1,4ܸ

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les

efforts de traction dus aux moments de renversement.
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FigureV. 7:Disposition des voiles.

V.4.2 Exemple de calcul :

Les sollicitations de calcul sont tirées du logiciel ETABS V16, les résultats sont récapitulés

dans le tableau suivant :

TableauV. 16:Sollicitations dans le voile du VX5 du RDC.

Etage Nmax→Mcor Mmax→Ncor Nmin→Mcor V (KN)

N (KN) M (KN.m) M (KN.m) N (KN) N (KN) M (KN.m)

RDC 886.2755 221.5326 239.5061 69.395

4

-69.54 236.707 116.8158

- Ferraillages :

Le calcul de ferraillage se fera sous Nminet Mcor, à la flexion composée pour une section

(e×l).

La section trouvée (A) sera comparée avec la section minimale (Amin) du RPA99 et le

ferraillage choisis est le plus défavorable entre les deux sections.

Données :

Nmin= -69.54KN ; Mcor= 236.707KN.m.

l = 1 m ; e = 0.2 m ; d = 0.9m ; d’ = 0.05 m.

M୳ = M + N × ൬d −
h

2
൰= 236.707 + 69.54 × ൬0.90 −

0.95

2
൰
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= 0.268MN. m

μୠ୳ =
M୳

bdଶfୠ୳
=

0.268

0.2 × (0.95)ଶ × 18.48
= 0.08

μୠ୳ = 0,08 < μ୪ = 0.38 ⟹fୱ୲=


ஓ౩
=

ସ

ଵ
= 400 MPa

ߙ = 1.25൫1 − ඥ1 − 2 × =௨൯ߤ 0.116

=ݖ ݀(1 − (ߙ0.4 = 0.905�݉

Aଵ =
M୳

z × fୱ୲
=

0.268

0.905 × 400
= 7.39cmଶ

On revient à la flexion composée :

A = Aଵ −
N୳

fୱ୲
= 7.39 × 10ିସ −

−69.54 × 10ିଷ

400
= 9.13cmଶ

Soit As = 9.13cm2

- Détermination des longueurs (tendue et comprimée) :

On a :

ቊ
l୲=

ౣ ×

ౣ ౮ାౣ 

lୡ = L − 2l୲
Avec :

On a :σ =


ୗ
±



୍
V

Soit :൝

σ୫ ୟ୶ , σ୫ ୧୬�> 0 ⟶ ;ܥܧܵ
σ୫ ୟ୶, σ୫ ୧୬�< 0 ⟶ ;ܶܧܵ
σ୫ ୟ୶ > 0, σ୫ ୧୬�< 0 ⟶ ܵܲ .ܥ

Dans notre cas :

൜
σଵ = −7.44MPa

σଶ = 6.75MPa

Pour éviter tous risques de changement de signe et contraintes sur les différentes

combinaisons, la zone tendue calculée avec les extrémités du voile, le voile sera

doncferraillé symétriquement

l୲ : Longueur de la zone tendue (partie tendue du voile).

lୡ : Longueur de la zone comprimée (partie comprimée
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FigureV.8:Zone tendue et courante dans les voiles.

Donc :

൜
l୲= 0.47m
lୡ = 0.049m

- Armatures minimales en zone tendue et zone comprimée (courante) :

On a :

ቊ
A୫ ୧୬
. = 0.2%(e × l୲) = 1.90cmଶ

A୫ ୧୬
.େ = 0.10%(e × lୡ) = 0.098cmଶ

- Armatures minimales dans tout le voile :

Selon le RPA99/V2003, on a : A୫ ୧୬ = 0.15%(e × l) = 3cmଶ

- Espacement des barres verticales :

S୲≤ min(1.5 × e ; 30 cm )⟹S୲= 20 cm

- Armatures horizontales :

Rôle des armatures horizontales :

 Reprendre l’effort tranchant ;

 Empêcher le flambement.

La section des armatures horizontales est calculée selon la formule suivante :

A୦ =
τ୳ × e × S୲

0.9 × fୣ

Avec :

τ୳ =
1.4V୳
e × d

= 0.86 MPa

- Espacement des barres horizontales :

S୲≤ min(1.5e ; 30 cm) ⟹ S୲≤ 30 cm

On opte : S୲= 20 cm

Donc :

A୦ =
.ଽହ×.ଶ×.ଶ

.ଽ×ସ
= 0.96 cmଶ.

.
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TableauV. 17:Ferraillage du voile VX5.

Exemple de Schéma de ferraillage des voiles de l’entresol et RDC :

Les schémas de ferraillage des voiles VX5 de RDC, dans les figures ci-dessous:

Voile VX5

Section RDC-1 2-3 4-5 6

l(m) 1 1 1 1

e(m) 0.2 0.2 0.2 0.2

M(KN) 236.7 102.94 79.09 48.2

N(KN.m) 69.54 311.61 245.23 -32.2

d (m) 0.95 0.95 0.95 0.95

V(KN) 116.8 78.95 56.6 65.7

τ (MPa) 0.86 0.58 0.42 0.48

τ (MPa) 5 5 5 5

Aୡୟ୪(cm2) 9.13 0 0 1.7

A୫ ୧୬(cmଶ) 3 3 3 3

I(mସ) 0.017 0.017 0.017 0.017

v(m) 0.5 0.5 0.5 0.5

σଵ (MPa) -7.449 4.646 3.599 -1.607

σଶ(MPa) 6.75 -1.53 -1.15 1.29

l୲(m) 0.476 0.248 0.242 0.444

lୡ(m) 0.049 0.505 0.517 0.111

A୲ୣ ୬ୢ୳
୫ ୧୬ (cmଶ) 1.902 0.991 0.966 1.777

Aୡ୭୳୰ୟ୬୲
୫ ୧୬ (cmଶ) 0.098 1.009 1.034 0.223

S୲(m) 0.2 0.2 0.2 0.2

A୴/ୟୡୣ
ୟୢ ୭୮୲± 4HA12+4HA08 4HA10+4HA08 4HA10+4HA08 4HA10+4HA08

S୲(m) 0.2 0.2 0.2 0.2

A୦
ୡୟ୪(cmଶ) 0.96 0.65 0.46 0.54

A୦
୫ ୧୬(cmଶ) 0.4 0.4 0.4 0.4

A୦
ୟୢ ୭୮୲± 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10



Chapitre V Etude des éléments structuraux

103

Figure V.12. Schémas de ferraillage.

FigureV.9:Les schémas de ferraillage dans le voile Vx5 au RDC.

Conclusion :

Après l’étude des éléments porteurs on constate que :

 Ces éléments jouent un rôle prépondérant dans la résistance et la transmission des

sollicitations.

 Ils sont ferraillés souvent par le minimum du RPA, cela est dû à l’interaction qui

existe entre les voiles et les portiques.

 Les exigences du RPA valorisent la sécurité par rapport à l’économie.



Chapitre VI :

Etude de l'infrastructure
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VI.1. Introduction

Les fondations, ces éléments enfuis dans le sol, permettent la transmission des efforts exercés

par la structure au sol d’assise. Le choix du type de fondations dépond de l’intensité de

l’effort exercé par la structure et de la capacité portante du sol d’assise. Le calcul des

structures passe obligatoirement par le dimensionnement des fondations ; car elles sont des

éléments très importants.

Le dimensionnement des fondations doit être effectué de manière à ce que celles-ci vérifies

toutes les conditions du bon comportement de la structure et d’avoir une bonne interaction

entre la structure et son environnement immédiat qui est le sol en place. Pour atteindre ces

objectifs on doit suivre intégralement les prescriptions et les vérifications dictées par les

documents techniques règlementaires et les fascicules de calcul de fondations.

Une bonne conception de l'infrastructure en termes de stabilité et résistance assure un bon

encastrement de la structure dans le sol; une bonne transmission des efforts apportés par la

superstructure au sol d'assise; une bonne limitation des tassements différentiels. Dans ce

chapitre on va présenter la partie qui concerne le calcul des fondations et du voile

périphérique.



VI.2. Etude des fondations

VI.2.1. Les différents types de fondation

Le D.T.U 13-12 définit les différents types de fondations en fonction du rapport D/B qui sont:

•
ୈ


≤ 6 : fondations superficielles (semelle isolée ; semelle filante ou radier)

• 6 <
ୈ


< 10 : fondations semi profondes (puits)

•
ୈ


≥ 10 : fondation profonde (pieux)

VI.2.2. Choix du type des fondations

Le choix du type de fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants : La capacité

portante du sol, les Charges transmises au sol, la Compressibilité du sol (tassement absolu et

différentiel), la profondeur du bon sol. En se basant sur les charges obtenues dans le calcul, et les

données géotechniques du sol, on détermine le type de fondation adéquat pour la structure étudiée.

Pour notre cas on optera probablement à des semelles superficielles (D=2.4 m ≤ B×6). Pour faire 

le choix du type on vérifie dans l'ordre suivant : semelle isolée, semelle filante et radier afin de

faire le choix le mieux adapté en vue de rallier le parti technico-économique.

VI.2.3. Caractéristiques du sol d’assise

Afin de projeter correctement une fondation, il est nécessaire d'avoir une bonne

connaissance de l'état des lieux au voisinage de la construction à construire, mais il est surtout

indispensable d'avoir des renseignements aussi précis que possible sur les caractéristiques

géotechniques des différentes couches qui constituent le terrain. D’après les résultats issus des
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essais et calcul les caractéristiques du sol donnés par le rapport du sol du site sont les

suivent:

D =2.4 m ; Qadm=1.80 bar ; C=0.173 bar; γ= 21.9 KN/m3; θ =13.33° 

VI.2.4. Vérification vis-à-vis les fondations superficielles

VI.2.4.1. semelles isolées

Combinaisons d’actions à considérer, d'après le RPA99/ 2003 (Article 10.1.4.1) les

fondations superficielles sont dimensionnées selon les combinaisons suivantes :

G + Q ± E 0.8G ± E G+Q

σ =


ୗ
 ɐഥୱ୭୪→ S = A × B ≥



ഥ౩ౢ
...................... (1)

L’effort normal du poteau le plus sollicité donné calculé à l'ELS (tiré du modèle logiciel

ETABS) N =1296.62 KN.

On a les dimensions de la semelle et du poteau homothétiques :


ୟ
=



ୠ
→ A =

ୟ

ୠ
× B

On remplace la valeur de A dans (1) ce qui donne : B ≥ ට
ୠ

ୟ
×



ഥ౩ౢ
=2.68 on prend B=2.7 m.

Lmin =3.00 m ; on remarque qu’il y’a un chevauchement entre les semelles, donc les semelles

isolées sont à exclure .

VI. 2.4.2. Vérification des semelles filantes

Choisissons une semelle filante SFF, de largeur B et de longueur L située sous un portique

formé de 4 poteaux N1, N2, N3, N4 avec un débord de 0.6m

FigureVI. 1:Vue dune semelle isolée.
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Avec : N = ∑ =୧ୀସ
୧ୀଵ 4153.43 KN M = ∑ = 85.97KN. m୧ୀସ

୧ୀଵ (N et M sont pris à l'ELS)

Remarque : Afin de prendre en compte les divers poids des couches de terres sur la semelle

filante ainsi que son poids propre on majore l’effort de 15%, soit un ratio moyen déterminé

compte tenu des calculs développés manuellement:

Ns= 1.15 N =4776.44 KN

A partir du modèle de Meyerhof

B ≥
ଵ.ଵହ×

(ିଶ )ୣ×ഥ౩ౢ
avec e =




=

଼ହ.ଽ

ସ.ସସ
= 0.018 m

B ≥
ସ.ସସ

(ଵଷ.ିଶ×.ଵ )଼ଵ଼
= 1.94 m

On prend B = 2.0 m

On remarque qu'il n y a pas de chevauchement entre les semelles en tenant compte des entres

axes des poteaux, donc on opte pour des semelles filantes.

Dans le sens XX, les semelles filantes sont liaisonnées à la base par des longrines de 30/40 cm

en vue d'assurer un monolithisme vis-à-vis des efforts horizontaux ainsi que de reprendre les

moments de flexion dans le sens XX (MXX).

Les résultats de dimensionnement des autres semelles filantes sont résumées dans le tableau

VI.1 suivant:

Semelle N (KN) M (KN.m) e (m) B (m)

SFA 2530.64 39.36 0.0015 1.028

SFB 4665.63 31.51 0.006 1.89

SFC 4003.1 41.34 0.001 1.62

SFD 4570.04 35.5 0.007 1.85

SFE 4755.05 95.9 0.002 1.93

SFG 3720.49 41.1 0.011 1.51

SFH 4376.42 39.95 0.009 1.77

SFI 2333.98 33.61 0.014 0.95

FigureVI.2:Semelle filante SFF.

Tableau VI. 1:Dimensionnement des différentes semelles filantes.
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2) Le Ferraillage

a)- Aciers principaux (A//B) :

A//B=
σst8.d.

b)Nu.(B 

Avec :

Nu : Effort ultime sollicitant la semelle ;

st : Contrainte d’acier ; st = fe/s = 400/1,15 = 348MPa.

D’après (ETABSV16), on a : Nu = 5698.75 KN effort normal dans la semelle SFF

b) Aciers de répartition (AB) :

AB =
3

/ /BA

- Application numérique :

B =2.0 m ; Nu =5698.75 KN ; b = 0.60 m ; d = 0,35 m

A//B = =
ହଽ଼ .ହ�×10−3(2−0.6)

8×0.35×348
= 8.18cm²/ml.

On adopte : 8HA12/ml = 9.05 cm2 avec un espacement de 20 cm.

AB =
.ଵଷ

ଷ
=3.01cm²/ml.

On adopte : 5HA10/ml = 3,93 cm2avec un espacement de 20 cm.

 Schéma de ferraillage

A A

FigureVI.3:Schéma de ferraillage de la semelle filante sous poteaux.

VI. 2.5. Dimensionnement de la poutre de libage

On a un poteau de dimension : b= 60 cm

donc b0 = b +10 cm = 70 cm
ౣ ౮

ଽ
< h <

ౣ ౮


→

ସ.ଽ

ଽ
= 0.54 < h <

ସ.ଽ


= 0.81

on prend h0 = 0.75

• Hauteur totale de la semelle filante (ht)

h୲≥
ିୠ

ସ
+ 0.05 =

ଶି.

ସ
+ 0.05 = 0.35

On prend : ht = 0.4 m

8HA12/ml (A//B) 5HA10/ml (AB)

FigureVI.4: Coupe transversale d'une semelle
filante.
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• Hauteur du glacis

൜
hଵ ≥ 15 cm

hଵ ≥ 6∅୪+ 6 cm = 12cm

On prend h1= 20 cm

Avec

B : largeur de la semelle filante

ht : hauteur totale de la semelle filante

b0 : largeur de la poutre de libage

h0 : hauteur de la poutre de libage

h1: hauteur du glacis

VI. 2.5.1 Calcul de l’effort sollicitant la semelle filante (SFF) à l'ELU

q୰ୣ =
ଵ.ଵହ×౫

×(ିଶ× )ୣ
→ q୰ୣ =

ଵ.ଵହ×ହଽ଼ .

ଶ×(ଵଷ.ିଶ×.ଵ )଼
= 282.13 KN/mଶ

P୳ = q୰ୣ × B = 343.77 × 2 = 564.57 KN/ml

VI. 2.5.5 Calcul des sollicitations des poutres de libage

Les résultats sont obtenus après modélisation sur ETABS

Les diagrammes des moments et efforts tranchant à l'ELU dans la poutre de libage sont

représentés ci-dessous

FigureVI.5:Schéma statique de la poutre de libage.

FigureVI. 6:Diagramme des moments dans la poutre de libage.
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Les résultats des moments maximales et effort tranchant maximal sont

Mୟ = 953.70 KN. m; M୲= −772.45 KN. m; V୳ = −1198.80 KN

VI. 2.5.6 Calcul du ferraillage

a. Ferraillage de la partie inferieure

On a : fc28 = 250 bar , Fe = 4000 bar , fbu = 142 bar (ELU) , ᆓa =3480 bar

μୠ୳ =
 ౣ ౮

బ×ௗ×ఙೌ
=

ଽହଷ.�×ଵర

×మ×ଵସଶ
= 0.196 →  ܾ�ݐݒ݅

μୠ୳ < μ୪→ Aᇱ= 0 α = 0.275 , z = 62.3 cm

A୳ ≥
 ౣ ౮

×
=

ଽହଷ.×ଵర

ଶ.ଷ×ଷସ଼
= 44 cmଶ

Pour At = 6HA20+6HA25 = 48.3 cm2

b. Ferraillage de la partie supérieure

On a : fc28 = 250 bar , Fe = 4000 bar , fbu = 142 bar (ELU) , ᆓa =3480 bar

μୠ୳ =
 ౣ ౮

ୠబ×ୢమ×
=

ଶ.ସହ×ଵర

×మ×ଵସଶ
= 0.11 → pivot A

μୠ୳ < μ୪→ Aᇱ≠ 0 α = 0.146 , z = 67 cm

A୳ ≥
 ౣ ౮

×
=

ଶ.ସହ×ଵర

×ଷସ଼
= 33.13 cmଶ

Pour At = 6HA20+6HA25 = 48.3 cm2

c.Ferraillage vis à vis de l’effort tranchant

τ୳ =
౫

ୠబ×ୢ
=

ଵଵଽ଼ .଼�×ଵమ

×
= 24.65 bar , f୲୩ = 21 bar

౪

ୠబ×ୗ౪
=

ஓ౩×(த౫ି.ଷ౪ౡ)

.ଽ×
=

ଵ.ଵହ×(ଷ.ଶି.ଷ)

.ଽ×ସ
= 5.1 × 10ିଷ

Pour At = 12HA10 = 9.42 cm2

S୲≤
ଽ.ସଶ

ହ.ଵ×ଵషయ×
= 26.38 cm

• Espacement maximal (CBA 93)
౪×

ୠబ×ୗ౪
≥ 4 bar → S୲≤

౪×

ୠబ×ସ
= 134 cm

Soit St = 10 cm en zone nodale ,et St = 30 cm en zone courante .

• Les armatures de peau

En vertu des préscriptions du CBA-93, on prend 2HA12=2.26cm2

FigureVI.7:Diagramme des efforts tranchant dans la poutre.
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VI.2.6 Vérification des contraintes

Semelle Mser(KN.m) (MPa)ߪ തതത(MPa)ߪ ௦(MPa)ߪ ௦ഥ(MPa)ߪ observation

SFF Sup 961.06 5.18 15 216.54 201.63 Non vérifiée

Inf 989.27 5.38 15 227.11 201.63 Non vérifiée

Les contraintes de l'acier ne sont pas vérifiées donc on recalcule à l'ELS

Aୱୣ ୰ =
 ౩౨

ୢ(ଵି
ಉ

య
)౩തതതത

avec α = ට90β ×
ଵି

ଷି
et β =

 ౩౨

ୠ×ୢమ×౩തതതത

Semelle Mser(KN.m)
AS

(cm2)
(MPa)ߪ തതത(MPa)ߪ ௦(MPa)ߪ ௦ഥ(MPa)ߪ observation

SFF Sup 961.06 64.75 4.92 15 189.45 201.63 vérifiée

Inf 989.27 58.94 4.89 15 178.27 201.63 vérifiée

VI.2.5.7 Schéma de ferraillage

VI.2.5.8 Ferraillage

La somme des moments maximales donnée par ETABS est : M= 57.38 KN.m

μୠ୳ =
ହ.ଷ଼�×ଵషయ

.×.ହହమ×ଵସ.ଶ
= 0.019 ; ∝= 0.024 ; z = 0.54 ; A = 3.05 cmଶ

• Condition de non fragilité

A୫ ୧୬RPA = 26.25 cmଶ

Choix: on opte pour : 10HA20 = 31.42 cm2

• Armatures de peau

On prend 2HA12=2.26 cm2

VI.3.2 Schéma de ferraillage

FigureVI.8:Exemple de shèma de ferraillage de la semelle filante SFF.
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VI.3 Les longrines

VI.3.1 Pré dimensionnement des longrines: Le RPA 99/2003, exige les conditions suivantes

• Les points d'appuis doivent être solidarisés, par un réseau bidirectionnel de longrines, pour

s'opposer au déplacement relatif de ces points d'appuis dans le plan horizontal.

• Les dimensions minimales de la section transversale des longrines en site S2 sont : 25x30

cm2.

• Les longrines doivent être calculées pour résister à la traction, sous l'action d'une force égale

à F =



≥ 20KN avec N: Force égale à la valeur maximale des charges verticales de gravité

apportées par les points d'appui solidarisés.

α: Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée. 

• Le ferraillage minimum doit être de 0.6% de la section avec des cadres dont l'espacement est

inférieur au min (20cm; 15Øl).

VI.3.2 Vérification

Nous avons N=1984.52 KN , d'après le RPA on a: α=15 en zone II, site S2.  

F =
ଵଽ଼ ସ.ହଶ�

ଵହ
= 132.30 KN D'où : F > ܰܭ�20

VI.3.3 Ferraillage

A) Armatures longitudinales

A୳ =
౫×ஓ౩


=

.ଵଷଶଷ×ଵ.ଵହ

ସ
= 3.8 cmଶ ; Aୱ =

౩

౩തതതത
=

.଼

ଶସ
= 3.58cmଶ

on choisit une section de : (30 × 40)cmଶ → A୫ ୧୬ = 0.6% × 30 × 40 = 7.2 cmଶ

Choix: 4HA14+2HA12=8.42 cm2.

B) Armatures transversales

S୲≤ min(20 cm, 15∅) → on choisit un cadre et une épingle Ø8, pour un espacement de15cm.

• Vérification: Condition de non fragilité: B = 1200 cmଶ ≤
×

౪మఴ
=

.଼ସଶ×ସ

ଶ.ଵ
= 1603.8 cmଶ

C) Schéma de ferraillage

FigureVI.9:Schéma de ferraillage de la poutre de rigidité.
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VI .4. Étude du voile périphérique :

Le voile périphérique est un panneau vertical en béton armé entourant une partie ou la

totalité de l’immeuble, il est destiné à soutenir l’action des poussées des terres et les

transmettre aux poteaux, il doit satisfaire les exigences du RPA99 /version 2003(article

10.1.2) suivantes :

 L’épaisseur ≥15cm. 

 Les armatures sont constituées de deux nappes.

 Le pourcentage minimal des armatures est de

0.1% dans les deux sens.

 Les ouvertures dans le voile ne doivent pas

réduire sa rigidité d’une manière importante.

a). Dimensionnement :

 La hauteur h=2.4m.

 La longueur L=4.9m.

 15e cm ; On prend e = 20cm

b). Caractéristiques géotechniques du sol :

D’après le rapport de sol on a :

L’angle de frottement interne : ∅ = 13.33°

- Cohésion (Sol non cohérant) ܿ= 0

Poids volumique des terres humides : h = 21.9KN/m3.

c). Évaluation des charges et surcharges :

 La poussée des terres :

G = h × γ × tgଶቀ
π

4
−
φ

2
ቁ

Þ G = 32.86KN/m.

Surcharges accidentelle : q= 10 2/ mKN

Q = qቂtgଶቀ
π

4
−
φ

2
ቁቃ= 6.25KN/mଶ

FigureVI.10:Shéma de ferraillage de la logrine.

FigureVI.11:voile périphérique

h=2.4m

Ly=4.9m
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FigureVI.12:Répartition des contraintes sur le voile périphérique

σ୫ ୭୷ =
ଷౣ ౮ାౣ 

ସ
= 42.57 KN/mଶq୳ = σ୫ ୭୷ × 1ml = 42.57 KN/ml

Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont

Lx = 2.4m, Ly = 4.90m, b = 1ml, e = 20cm

ρ =
L୶
L୷

=
2.4

4.90
= 0.49 > 0.4 → ݈݁ ݅ݒ� ݈݁ ݎܽݐ� ݒܽ ݈݁�ݏ݊ܽ݀�݈݅ ݀�ݏ ݏ݁�ݔݑ݁ �ݏ݊

A l’ELU

ρ =

0.49 Þ ൜
μ୶ = 0.0980
μ୷ = 0.2500

൜
M୶ = μ୶ × q୳ × Lxଶ = 24.03KN. m
M�୷ = μ୷ × M୶ = 6.00KN. m

Þ ቐ

M୲୶ = 0.85 × M୶ = 20.42KN. m
M�୲୷ = 0.85 × M୷ = 5.1KN. m

Mୟ୶ = Mୟ୷ = −0.5 × M୭୶ = −10.21KN.m

Les sections d’armatures sont récapitulées dans le tableau suivant :

Amin = 0.1%  b  h

Tableau VI. 2:Ferraillages du voile périphérique .

Local M(KN.m) ࢛࢈ࣆ 
Z

(cm)
ࢉ)ࢇࢉ

)  ࢉ) ) ࢉ)ࢊࢇ )

Tra

vée

x-x 20.42 0.14 0.189 0.16 3.67 4.8 7HA12=7.92

y-y 5.1 0.045 0.057 0.17 0.86 4.8 7HA10=5.50

Appui 10.21 0.072 0.09 0.17 1.7 4.8 7HA10=5.50

 Espacements

Sens x-x: St ≤ min (2e; 25cm)  St = 15cm

Sens y-y: St ≤ min (3e; 33cm)  St = 15cm

 Calcul des efforts tranchants
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⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ V୳

୶ =
q୳ × L୶

2
×

L୷
ସ

L୶ସ + L୷ସ
Þ ܰܭ48.3

V୳
୷

=
q୳ × L୷

2
×

L୶
ସ

L୶ସ + L୷ସ
Þ ��ܰܭ5.95

 Vérifications de la condition de non fragilité

ቄ
ρ = 0.49 > 0.4
e = 20cm > 12

Þ ቐ
A୶
୫ ୧୬ =

ρ
2

× (3 − ρ) × b × e = 1.78cmଶ

A୷
୫ ୧୬ = ρ × b × e = 1.55cmଶ

→ conditionvérifier

 Vérification de l’effort tranchant

On doit vérifier que : ௨߬ =


×ௗ
≤ ҧ߬௨ = 0.07 ×

మఴ

ఊ್
 ௨߬ = 0.37MPa < ҧ߬௨ = 1.25MPa

vérifier

 Vérification A L'ELS

σ୫ ୟ୶ = G + Q = 39.11KN/mଶ , σ୫ ୧୬ = Q = 6.25KN/mଶ, σ୫ ୭୷ =
ଷౣ ౮ାౣ 

ସ
=

29.21KN/mଶ

qୱ= σ୫ ୭୷ × 1ml = 30.95 KN/m

ρ = 0.49Þ ൜
μ୶ = 0.1013
μ୷ = 0.358 ൜

M୭୶ = 18.06KN. m
M୭୷ = 6.46KN. m ቐ

M୲୶ = 15.3K5N. m
M୲୷ = 5.49KN. m

Mୟ୶ = Mୟ୷ = 9.03KN. m

 Vérification des contraintes

MPafy
I

M
cbc

ser
bc 156.0 28   x

  







 )110,

3

2
min15 28test

ser
st ffyd

I

M


Local ۻ ܕ.ۼ۹)ܛ )
Y

(cm)

I

ܕ܋) )

≥ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈ഥ࣌
(MPa)

Obs
≥࢚࢙࣌

(MPa)࢚࢙ഥ࣌

Travée

x-

x
15.3 5.46 21290 0.92< 15 vérifie

30.43>

201.63

y-

y
5.49 4.83 15973 0.41< 15 vérifie

15.85<

201.63

Appui 8.03 4.91 15907 0.63< 15 vérifie
24.93<

201.63

Tableau VI. 3:Vérification des contraintes à l'ELS.

Schéma de ferraillage
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FigureVI 13:Schéma de ferraillage du voile périphérique.

VI.5 Conclusion

Plusieurs techniques sont disponibles pour fonder les bâtiments, il faut effectuer un choix au

regard d’arguments techniques (qualité du sol et caractéristiques du bâtiment) et économiques

(coût relatif des différentes solutions possibles. Une fondation de bâtiment est la partie qui

assure la transmission dans le sol des charges (poids propre, forces climatiques, sismiques et

charges d'exploitation) de celui-ci. Les fondations d’un bâtiment représentent un enjeu

essentiel de sa construction, car elles forment la partie structurelle qui assure sa portance et

permet de contrôler les tassements dus aux charges qu'il applique au sol .Suivant la capacité

portante du sol, l'environnement de l'ouvrage à fonder, les forces mises en jeu, nous avons

choisis une solution du type fondation, leur géométrie et leur fonctionnement. Selon la

qualité du sol sur lequel le bâtiment, étudié dans ce présent mémoire, doit être implanté, ainsi

que selon la nature et la taille du bâtiment exprimé par les charges appliquées on a choisis le

type de fondations considérée adéquates.

Le calcul des fondations s’est fait sur plusieurs étapes. Pour le choix du type de fondations de
la structure nous avons procédé, en premier lieu, à un calcul avec semelles isolées. Il s’est
avéré après le calcule que ces dernières ne convenaient pas à cause du chevauchement. En
second lieu nous avons procédé au calcule des semelles filantes en considérant la fille la plus
sollicitée, après le calcul il s’et avérée que ceux-ci conviennes vue l’espacement entre deux
semelles. Le dimensionnement nous a donné une largeur de la semelle de l’ordre de 2m qui
est inférieur à la largeur de la plus petite travée qui est de l’ordre de 3m ce qui veut dire que
la solution d’une semelle filante est satisfaisante.



Chapitre VI Etude de L'infrastructure

116



Conclusion
générale



CONCLUSION GENERALE

Une bonne étude d’un ouvrage de génie civil repose principalement sur la qualité des

études aux plans de la conception et du calcul, aussi sur l’exploitation des données du sol et

du site d’implantation des ouvrages. A cela s’ajoute la maitrise des matériaux et des produits

de construction, conformément aux exigences réglementaires. Le dimensionnement d’une

structure commence d’abord par la définition des objectifs de comportement toute en posant

des hypothèses de calculs et l’application des règlements en vigueur. La conception

architecturale, la nature du site d’implantation, et la maitrise des codes de calcules et des

règlements en vigueur sont les paramètres sur les quelle repose le dimensionnement de la

structure. Les soucis de l’ingénieure génie civil c’est de concevoir une structure qui répond

aux différentes exigences de comportement et de résistance. Le comportement vis avis des

charges sismiques dans notre cas est un souci majeur du fait que la structure étudiée sera

implantée à tghzouth wilaya de Bejaia qui est une zone sismique IIa

Le pré-dimensionnement des différents éléments de la structure en utilisant les données

disponibles permet de donner une idée générale sur les dimensions des éléments. La définition

de ces éléments et l’affectation des différentes charges selon les prescriptions réglementaires

qui régissent le bâtiment permet d’estimer les charges correspondantes qui seront appliquées à

ces éléments.

L’étude du bâtiment ne peut s’effectuer sans passer par une étude détaillée des différents

éléments. Dans le chapitre trois de ce travail on à aborder le calcul des différents éléments

selon les sollicitations et les différentes combinaisons. Ce calculs à permis de déterminer les

différentes sections ainsi les ferraillages correspondants.

L’étude dynamique de la structure nous à conduit à opter pour un système de

contreventement mixte voiles-portiques avec justification de l’interaction. La disposition

adéquate nous à donnée une disposition de 5 Voiles selon xx et une disposition de 6 Voiles

selon yy. Les vérifications de l’interaction verticale nous a donne que les voiles reprennent

18.98% et les portiques reprennent 81.01% De la charge verticale. Les vérifications de

l’interaction horizontale nous a donne que les voiles reprennent 58% et les portiques

reprennent 45.46% de la charge horizontale. La période de la structure obtenue par le calcul

numérique est 0.74 est inferieure à la valeur de la période empirique majorée de 30% qui est

de 0.78dans le sens xx et la periode dans le sens yy est de 0.699 inferieure à la valeur de la

période empirique majorée de 30% qui est de 0.62 Pour les vibrations le premier mode et une

translation selon xx , le mode 2 est une translation selon yy et le troisième mode est une

rotation. Le modèle vérifie toutes les conditions sur les déplacements et l’effet de second

ordre.

Le calcul des fondations s’est fait sur plusieurs étapes. Pour le choix du type de

fondations de la structure nous avons procédé, en premier lieu, à un calcul avec semelles

isolées. Il s’est avéré après le calcule que ces dernières ne convenaient pas à cause du

chevauchement. En second lieu nous avons procédé a calcule des semelles filantes en

considérant la fille la plus sollicitée après le calcul les conditions sont vérifier , que ceux-ci

conviennes qu'on va adopté des semelles filantes dans notre cas, après les vérifications



nécessaires pour la semelle la plus défavorable. Le dimensionnement nous a donné la base de

la semelle égale a 2m .
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Annexe II
Valeurs de µx et µy pour le calcul des dalles pleines

α =

Y

X

L

L ELU  υ = 0 ELS  υ = 0.2 

µx µy µx µy

0.40
0.41
0.42
0.43
0.44
0.45

0.46
0.47
0.48
0.49
0.50

0.51
0.52
0.53
0.54
0.55

0.56
0.57
0.58
0.59
0.60

0.61
0.62
0.63
0.64
0.65

0.66
0.67
0.68
0.69
0.70

0.71
0.72
0.73
0.74
0.75

0.76
0.77
0.78
0.79
0.80

0.81
0.82
0.83
0.84
0.85

0.86
0.87
0.88
0.89
0.90

0.91
0.92
0.93
0.94
0.95

0.96
0.97
0.98
0.99
1.00

0.1101
0.1088
0.1075
0.1062
0.1049
0.1036

0.1022
0.1008
0.0994
0.0980
0.0966

0.0951
0.0937
0.0922
0.0908
0.0894

0.0880
0.0865
0.0851
0.0836
0.0822

0.0808
0.0794
0.0779
0.0765
0.0751

0.0737
0.0723
0.0710
0.0697
0.0684

0.0671
0.0658
0.0646
0.0633
0.0621

0.0608
0.0596
0.0584
0.0573
0.0561

0.0550
0.0539
0.0528
0.0517
0.0506

0.0496
0.0486
0.0476
0.0466
0.0456

0.0447
0.0437
0.0428
0.0419
0.0410

0.0401
0.0392
0.0384
0.0376
0.0368

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2582
0.2703
0.2822
0.2948

0.3075
0.3205
0.3338
0.3472
0.3613

0.3753
0.3895
0.4034
0.4181
0.4320

0.4471
0.4624
0.4780
0.4938
0.5105

0.5274
0.5440
0.5608
0.5786
0.5959

0.6135
0.6313
0.6494
0.6678
0.6864

0.7052
0.7244
0.7438
0.7635
0.7834

0.8036
0.8251
0.8450
0.8661
0.8875

0.9092
0.9322
0.9545
0.9771
1.0000

0.0121
0.1110
0.1098
0.1087
0.1075
0.1063

0.1051
0.1038
0.1026
0.1013
0.1000

0.0987
0.0974
0.0961
0.0948
0.0936

0.0923
0.0910
0.0897
0.0884
0.0870

0.0857
0.0844
0.0831
0.0819
0.0805

0.0792
0.0780
0.0767
0.0755
0.0743

0.0731
0.0719
0.0708
0.0696
0.0684

0.0672
0.0661
0.0650
0.0639
0.0628

0.0617
0.0607
0.0956
0.0586
0.0576

0.0566
0.0556
0.0546
0.0537
0.0528

0.0518
0.0509
0.0500
0.0491
0.0483

0.0474
0.4065
0.0457
0.0449
0.0441

0.2854
0.2924
0.3000
0.3077
0.3155
0.3234

0.3319
0.3402
0.3491
0.3580
0.3671

0.3758
0.3853
0.3949
0.4050
0.4150

0.4254
0.4357
0.4456
0.4565
0.4672

0.4781
0.4892
0.5004
0.5117
0.5235

0.5351
0.5469
0.5584
0.5704
0.5817

0.5940
0.6063
0.6188
0.6315
0.6447

0.6580
0.6710
0.6841
0.6978
0.7111

0.7246
0.7381
0.7518
0.7655
0.7794

0.7932
0.8074
0.8216
0.8358
0.8502

0.8646
0.8799
0.8939
0.9087
0.9236

0.9385
0.9543
0.9694
0.9847
0.1000



Annexe III

SECTION RÉELLES D’ARMATURES

Section en cm2 de N armature ф en mm



Annexe IV



Annexe V



Annexe VI

Table de PIGEAUD

M1 et M2 pour une charge concentrique P = 1 s’exerçant sur une surface réduite u × v

au centre d’une plaque ou dalle rectangulaire appuyée sur son pourtour et de dimension

Lx× Ly

Avec Lx < Ly.

ρ = 0.8 
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