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Introduction Générale

L’implantation des constructions en zone de forte ou moyenne sismicité nécessite une

attention particulière surtout lorsque la hauteur de la bâtisse devient très importante. La

seule prévention valable en zone de risque sismique est la construction parasismique , c’est

à dire l’art de construire de manière telle que les bâtiments, même endommagés ne

s’effondrent pas .Le but est en premier lieu d’éviter les pertes humaines, mais aussi une

catastrophe économique que des dégâts incontrôlés risqueraient de provoquer .

Les différentes études et règlements préconise divers systèmes de contreventements visant

à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion et d’éviter

l’endommagement de la structure tout en assurant une bonne dissipation des efforts. Le

choix d’un système de contreventement est en fonction de certaines considérations à savoir

la hauteur du bâtiment , son usage ,sa capacité portante ainsi que les contraintes

architecturales, et surtout la zone sismique ou se situe l’ouvrage .c’est pour cela que les

structures doivent être bien étudiées et réalisées conformément aux règles parasismiques.

En effet , l’ingénieur du génie civil est directement lié à la conception et à la réalisation

d’édifices de manière à préserver la sécurité des vies humaines et des biens matériels. Il doit

tenir compte des aspects structuraux, fonctionnels et préserver la résistance, l’économie (en

tenant compte du cout de réalisation), l’esthétique et viabilité de l’édifice.

Le projet qui nous a été confié consiste à étudier un bâtiment à usage habitation en R+9. Le

type structurel est un contreventement mixte (portique avec voiles).

Le présent travail est subdivisé en six chapitres, dont les trois premiers chapitres

comportement dynamique par diverses variante des voiles de contreventement. Une fois la

bonne disposition est retenue, la structure est soumise au spectre de calcul du Règlement

Parasismique Algérien (RPA99/version2003). Sa réponse va être calculée en utilisant le

logiciel ETABS V 16.2.0 Le calcul du ferraillage des éléments principaux sera exposé au

chapitre cinq. En dernier lieu, le calcul de l’infrastructure qui fera l’objet du chapitre cinq
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I.1. INTRODUCTION

Ce chapitre, consacré à des généralités, donne la définition des caractéristiques

géométriques de la structure objet de notre étude ainsi que les caractéristiques mécaniques des

matériaux utilisés pour sa réalisation. Cette étape est indispensable pour un calcul adéquat.

I.2. Présentation du projet

Le projet qui fait l’objet de notre étude est un immeuble RDC+5 avec Sous-sol en béton armé à

usage habitation.

Ce projet est un ouvrage courant implanter au centre –ville de la commune d’Aokas wilaya de

Bejaia, classé d’après les règles parasismiques algériennes RPA99/version 2003<<article 3.2

Comme une zone de moyenne de sismicité (ZoneIIa) ,ayant une importance moyenne de

groupe

2B sa hauteur totale est inférieure à 48m .

I.2.1. Description architecturale

 Longueur en plan : Lx=20,20m

 Largeur en plan :Ly=19,66m

 Hauteur totale du bâtiment :Ht=27,03m (sans acrotère)

 Hauteur d’étage H=3,06m

 Hauteur du sous sol=2,55

I.2.2 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 1,26 bar obtenu à partir d’une profondeur d’ancrage de 3,5 m.

- L’angle de frottement égale à 5°<fi<19°, la cohésion 0,20<C<0,45 bar.

- Le sol est classé en catégorie S3 .

- L’agressivité est nulle vis-à-vis du béton hydraulique durci de l’infrastructure.

I.3 Normes et matériaux utilisées

I.3.1 Règlements et normes utilisées

Les règlements et normes utilisés sont :

 RPA99/2003 : Règles Parasismiques Algériennes RPA99/Version 2003 ;

 DTR BC 2.41 : Règle de Conception et de Calcul des Structures en béton armé CBA93 ;

 DTR B.C.2.2 : Charges permanentes et charge d’exploitation ;

 DTR BC 2.331 : Règles de calcul des fondations superficielles
 BAEL 91/Version99(Béton Arme Aux Etats Limites)

I.3.2. Caractéristique physique et mécanique des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux règles

techniques de conception et de calcul des structures en béton armé.
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I.3.2.1 :Le béton :

est un mélange des matériaux appelé ‘’granulats ’’(sable+ gravier) avec un liant hydraulique
(ciment) et adjuvants.

a. Caractéristiques physiques, DTR (art A.3.1.2.1)

Béton armé ⟹ 2500 kg/ m3.

b. Caractéristiques mécaniques

b.1. Résistances caractéristiques du béton, CBA93 (art A.2.1)

 Résistance à la compression cjf : Cette résistance ( cjf en MPa) est obtenue par l’essai

d’écrasement des éprouvettes cylindriques en béton normalisées (16 cm de diamètre et

d’une hauteur de 32 cm) dans le laboratoire.

Pour des résistances ૡࢉࢌ ≤40 MPa

൝
fୡ୨=

୨

ସ,ା,଼ଷ୨
fୡଶ଼ si j ≤ 28j

fୡ୨= fୡଶ଼ si j > 28݆
� CBA93 (article A.2.1.1)

Dans le cas courant le béton est définit du point de vue mécanique par sa résistance à

la compression à 28 jours 28cf

 Résistance caractéristique à la traction

La résistance du béton à la traction à l’âge du jour (j) ftjest définie conventionnellement par la

formule suivante :

௧݂ = 0,6 + 0,06 ݂si ݂ଶ଼ ≤ �ܽܲܯ�60

pour j=28 jours et ݂ଶ଼ = ௧ଶ଼݂�;�ܽܲܯ�25 = CBA93ܽܲܯ�2,1 (Art A.2.1.1.2)

b.2. Module de déformation longitudinale du béton

Le module de déformation longitudinale, d’après CBA93 est fixé aux valeurs suivantes :

 Module instantané : Pour les charges d’une durée d’application <24 h :

=ܧ 11000ඥ ݂ଶ଼
య

= (....ۯ�ܜܚۯ�)�ૢۯ��������������������������������������������������۱۰ܽܲܯ�32164,19

 Module différé : Pour les charges de longue durée :

௩ܧ = 3700ඥ ݂ଶ଼
య

= ۻ�10818,86 (....ۯ�ܜܚۯ�)�ૢۯ�������������������������������������������������۱۰܉۾

b.3. Module déformation transversale du béton

ࡳ =
ࡱ

× +࢜) )
Avec : E : module de Young
 : Coefficient de poisson
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alelongitudinnDéformatio

letransversanDéformatio
= (...ۯ�ܜܚۯ�)�ૢۯ۱۰

b.4.Coefficient de poisson

Le coefficient de poisson représente la variation relative de dimension transversale d'une

pièce soumise à une variation relative de dimension longitudinale :

 E.L.U : ν = 0,0 calcul des sollicitations (béton fissuré).

 E.L.S : ν = 0,2 calcul des déformations (béton non fissuré).

b.5. Contraintes de calcule du béton aux états limites

 La contrainte de compression à l’ELU

ߪ =
0,85 ݂ଶ଼

×ߠ ߛ
ૢ/ૢ�ۺ۳ۯ۰ (.,.ۯ�ܜܚۯ�ૢ)

b : Coefficient de sécurité pour le béton ; tel que :

1 : Si la durée probable d’application de la combinaison d’actions est > 24h.

9,0 : Si la durée probable d’application de la combinaison d’actions et comprise

entre 1h et 24h.

85,0 : Si la durée probable d’application de la combinaison d’actions <1h.

ߛ = 1,15 situation accidentelles ⟹ ߪ = ܲܯ�18,48 .ܽ

ߛ = 1,5 situation durable ⟹ ߪ = ܲܯ�14,17 .ܽ

 La contrainte de compression à l’ELS

La contrainte limite de service en compression est donnée par la relation suivante :

bc = 0,6 × fୡଶ଼۰ૢۺ۳ۯ/ૢૢ�(ۯ�ܜܚۯ...)

Dans notre cas fc28=25MPa.

Ce qui donne :
bc = 15 MPa

 Contrainte ultime de cisaillement du béton

ቐ
τୟୢ ୫ = minቀ0,2

ౙౠ

ஓౘ
; 5 MPaቁ��pour la�ϐ�����������peu nuisible.

τୟୢ ୫ = minቀ0,15
ౙౠ

ஓౘ
; 4 MPaቁ��pour la�ϐ�����������préjudiciable.

�CBA93 (A.5.1.2.1)

Dans notre cas on à ݂ଶ଼ = ݀�ܽܲܯ�25 ݊ :ܿ

τതu = 3,33 MPa Fissuration peu nuisible.

τതu = 2,5 MPa Fissuration préjudiciable.
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I.3.2.2. 1. L’acier

est un alliage fer carbone en faible pourcentage, son rôle est d’absorber les efforts de traction,
de cisaillement et de torsion.

I.3.2.2. 2.Les 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 ݂݁ ܽܲܯ 500 ≥  et l’allongement relatif sous charges maximales

spécifiques doit être ≥ 5%. 

Les nuances des aciers utilisées sont :

 Aciers longitudinaux et transversaux : on utilise des barres de haute résistance de

nuance de ܨ 400ܧ݁ de limite élastique de ܲܯ400 .ܽ

 Les treillis soudés : on adoptera la nuance ܨ .500ܧ݁

I.3.2.2. 3 .Contrainte limite

 Etat limite ultime (ELU)CBA93 (A.2.2.2.)

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte- déformation .

௦ߪ =


ఊೞ
௦ߝ����ݐ݁������ =

ఙೞ

ாೞ
Avec :

௦ܧ = �ܽܲܯ�200000

:௦ߛ Coefficient de sécurité ൜
௦ߛ = ݀�ݏ1����ܿܽ ݊ݐ݅ܽݑݐݏ݅݁� ܽ�ݏ ܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈ .ݏ݁
௦ߛ = ݀�ݏ1,15��ܿܽ ݊ݐ݅ܽݑݐݏ݅݁� ݎܽݑ݀�ݏ ܾ݈ ݎܽݐ�ݑ݁� ݅ݐݏ݅݊ ݎ݁ .

�

Pour notre cas :

௦ߪ = 348 ܲܯ  ܽ→ Situation durable 

௦ߪ = 400 ܲܯ  ܽ→ Situation accidentelle 

 Etat limite de service (ELS)

Selon le BAEL91, la limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans les

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

 Fissuration peu nuisible (FPN) aucune vérification à faire s=e

 Fissuration nuisible (FN) :

La contrainte de traction des armatures est limitée, cas des éléments exposés aux
intempéries :

≥௦ߪ min
2

3 ݂ ; 110 × ൫ߟ× ௧݂൯
ቀ
భ

మ
ቁ
൨������������������������������������۱۰ૢۯ�(ۯ....)

Pour j=28 jours → ௧݂ଶ଼ୀ2,1ܣܲܯ� , ݂ = ܣܲܯ�400 , =1,6 pour(HA) →࢙࣌ = ,ࡹ� ࡼ
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 Fissuration très nuisible ( ouvrage en mer)

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs

≥௦ߪ min0,5 ݂ ; 90 × ൫ߟ× ௧݂൯
ቀ
భ

మ
ቁ
൨�������������������������������������۱۰ૢۯ�(ۯ....)

Avec �coefficientߟ de fissuration:

1=ߟ pour les ronds lisses
1,6=ߟ pour les HA

pour j=28 jours→ ௧݂ଶ଼ୀ2,1ܣܲܯ� , ݂ = ܣܲܯ�400 , =1,6 pour(HA) →࢙࣌ = ,ૢૠࡹ� ࡼ

I.3.3.Hypothèses de calcul aux états limites

 Etat Limite Ultime « E L U », CBA93 (Art A.4.3.2).

les sections droites restent planes après déformation.

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- la résistance à la traction du béton est négligeable.

- l’allongement ultime de l’acier est limité à 10‰.

- le raccourcissement ultime du béton est limité à 3,5‰ en flexion, et à 2‰ dans le cas de la

compression simple.

- le diagramme contraint déformation (σ ; ) de calcul du béton : on utilise le diagramme

parabole. Rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le diagramme

rectangulaire simplifié dans les autres cas.

- on peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d’un groupe de plusieurs

barres, tendues ou comprimées, pourvu que l’erreur ainsi commise sur la déformation unitaire

ne dépasse pas 15 %.

 Etat Limite de Service « E L S », CBA93 (Art A.4.5).

- Les trois premières hypothèses citées en (2.1).

- Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques (ߝE=ߪ)

- η =
b

s

E

E
=15, η : est appelé coefficient d’équivalence.

I.3.4.Les actions et sollicitations :

I.3.4.1.Actions

Les actions sont des forces appliquées à une construction soit directement (charges

permanentes, exploitations, climatique, etc.), soit indirectement, et résultant alors de

déformations imposées (retrait, fluage, variation de température, tassements, etc.).

On distingue trois types d’actions :

Les actions permanentes(G) : poids propres, le poids de revêtement et cloisons. Le poids et
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Les poussées des terres des solides ou des liquides….etc.

Les actions variables (Qi) : surcharge d’exploitation. Charges climatiques (neige, vent).

Charges appliquées au cours d’exécution (équipement de chantier)….etc.

Les actions accidentelles (FA) : provenant de phénomènes rares (séisme, chocs, etc.).

I.3.4.2.Sollicitations :

Les sollicitations sont des efforts (effort normal, effort tranchant) et les moments (moment de

flexion , moment de torsion) calculés à partir des actions pars des méthodes appropriées.

I.3.5.Différentes combinaisons d’action données par RPA :

Pour la détermination des sollicitations de calcul dans les éléments, on utilise les

combinaisons suivantes :

Situation durable : ELU : 1,35G+1,5Q

ELS : G+Q

Situation accidentelle : G+Q±E

I.4.CONCLUSION

La faible résistance du béton a la traction par rapport à sa résistance à la compression conduit

tout naturellement à chaîner, c'est-à-dire à lier les éléments par des barres d’acier. Mais la

présence d’armatures dans un béton ne suffit pas à en faire un béton armé. En effet, celui-ci

doit présenter une organisation structurale spécifique résultant de la bonne composition et des

caractéristiques du béton ainsi que de la nature et de l’agencement des armatures. Les

matériaux ainsi adoptés pour la réalisation de notre structure sont :

Tableau I.1 : Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés

Matériaux Caractéristique mécanique Valeurs (MPA)

Béton

Résistance caractéristique (fc28)
Contrainte limite à l’ELU : Situation durable
Situation accidentelle

Contrainte limite à l’ELS ( bc )

Module de déformation longitudinale instantanée Eij

Module de déformation longitudinale différée Evj

25
14,2
18,45
15
32164,19
10721,39

Acier

Limite d’élasticité e

Module d’élasticité
Contrainte de calcul à l’ELU : situation accidentelle
Situation courante
Contrainte à l’ELS : FPN
FN

400
2×105

400
348
348
201.63
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II.1. Introduction
Le pré-dimensionnement des éléments a pour but de définir les dimensions

préliminaires des différents éléments de la structure (poteaux, poutres, voiles,
escaliers…etc.). Ces dimensions sont choisies selon les règles en vigueur, les
normes techniques et les conditions de la résistance et de la flèche.

II.2. Pré dimensionnement des planchers

L’épaisseur des planchers dépend le plus souvent des conditions d’utilisation
que des vérifications de résistance. Aussi, l’épaisseur des planchers est déduite à
partir des conditions citées ultérieurement ci-dessous.
II.2.1.Plancher à corps creux

- hcc : hauteur du corps creux. - b0 : largeur de la nervure de 8 à 12 cm.

- hdc : hauteur du dalle de compression. - L0: distance entre axe des poutrelles.

En vérifiant la condition suivante D’après le CBA 93 (Art B.6.8.4.2.4)

h୲≥
L୫ ୟ୶
22,5

Avec : h୲: Hauteur totale du plancher..

L୫ ୟ୶ : La plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens de disposition des

poutrelles.

L୫ ୟ୶=4.6 – 0.3 =4.30 m ⇒ h୲≥
ସଷ

ଶଶ.ହ

Donc :h୲≥ 19.11 cm

Alors, on opte pour un plancher (16 + 4),ቐ

hୡ୭୰୮ୱ�ୡ୰ୣ ୳୶�= 16 cm

hୢୟ୪୪ୣ �ୢ �ୣୡ୭୫ ୮୰ୣ ୱୱ୧୭୬ = 4 cm

h୲୭୲ୟ୪= 20 cm

�

II.2.1.1. Disposition des poutrelles

La disposition des poutrelles se fait en respectant les deux critères suivants :

- Critère de la petite portée.

- Critère de continuité.

h
hcc

hdc

L0

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

b0

Dalle de compression

PoutrelleHourdis

(corps-creux)
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- Figure II.2

II.2.1.2. Pré dimensionnement des poutrelles

Ce sont des petites poutres de section en Té préfabriqués ou coulé sur place en béton
armée ou béton précontrainte. Elles serve
aux poutres principales.
ht : Hauteur du plancher (ht = 20 cm).

h0 : Hauteur de la dalle de compression (h

b0 : Largeur de la nervure ;

Tel que : b = (0,4 à0,6) × h୲

b = (0,4 à 0,6) × 20 ⟹ b =

On opte pour : b0=10 cm

b : Largeur efficace de dalle donnée par la formule

ୠୠబ

ଶ
≤ min(

୶

ଶ
,

 

ଵ
)

௫ܮ : Distance entre nus de deux poutrelles.

Pré dimensionnement des éléments

Figure II.2. Plan de disposition des poutrelles (1erÉtage)

II.2.1.2. Pré dimensionnement des poutrelles

Ce sont des petites poutres de section en Té préfabriqués ou coulé sur place en béton
armée ou béton précontrainte. Elles servent à transmettre les charges reparties ou concentrés

= 20 cm).

: Hauteur de la dalle de compression (h0 = 4 cm).

୲

= (8 à12)cm

: Largeur efficace de dalle donnée par la formule :

Figure II.3

: Distance entre nus de deux poutrelles.

Pré dimensionnement des éléments

9

Ce sont des petites poutres de section en Té préfabriqués ou coulé sur place en béton
nt à transmettre les charges reparties ou concentrés

Figure II.3.Schéma poutrelle
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௬ܮ
  : Longueur minimale entre nus d’appuis dans le sens de

Dans notre cas, on a ce qui suit

h = 20 cm ; h0 = 10 cm ; b0 = 10 cm

Lx = 65 - 10 = 55 cm
௬ܮ
  =355 – 30 = 325 cm

ିଵ

ଶ
 ����ሺʹ ǡͷ�ܿ݉ �Ǣ͵ Ǥʹ5

II.2.2. Plancher à dalle pleine

Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place. Ils reposent avec ou sans

continuité sur 1, 2, 3 et 4 appuis constitués par des poutres en béton armé.

Le dimensionnement de ce type de plancher dépond des cri

 Critère de résistance à la flexion

- Lx/35 ≤ e ≤ Lx/30 pour une dalle sur quatre 

- e ≥ Lx/20 pour une dalle sur un seul appui ou deux appuis

- Lx/45 ≤e ≤Lx/40 pour une dalle sur trois ou quatre appuis (av

Avec : Lx : est la petite portée de la dalle la plus sollicitée.

Ly : est la grande portée de la dalle.

 Critère de résistance au coupe

- e ≥ 7cm ……………..pour une heure de coupe

- e ≥ 11cm…………… pour deux

-  ݁≥ 14 ܿ݉ …………...pour trois heures de

 Dalle (D1) sur trois appuis

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧   ρ =

Lx

Ly
=

1.2

4.1
= 0.3

Lx

45
≤ e ≤

Lx

40
2,67 cm ≤ e ≤ 3 cm  

 Dalle (D2) sur deux appuis

Pré dimensionnement des éléments

: Longueur minimale entre nus d’appuis dans le sens de la disposition des poutrelles.

Dans notre cas, on a ce qui suit :

= 10 cm

5�ܿ݉ ) Ce qui donne b = 65 cm.

Plancher à dalle pleine

Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place. Ils reposent avec ou sans

continuité sur 1, 2, 3 et 4 appuis constitués par des poutres en béton armé.

Le dimensionnement de ce type de plancher dépond des critères suivants :

Critère de résistance à la flexion

≤ e ≤ Lx/30 pour une dalle sur quatre (avec ρ < 0,4) ou deux appuis

≥ Lx/20 pour une dalle sur un seul appui ou deux appuis //.

≤e ≤Lx/40 pour une dalle sur trois ou quatre appuis (av݁ܿ

: est la petite portée de la dalle la plus sollicitée.

: est la grande portée de la dalle.

Critère de résistance au coupe-feu

≥ 7cm ……………..pour une heure de coupe-feu.

≥ 11cm…………… pour deux heures de coupe-feu.

…………...pour trois heures de coupe-feu.

Dalle (D1) sur trois appuis

< 0,4

�

Dalle (D2) sur deux appuis

Figure II.4. Schéma de dalle plein sur 3appuis

Pré dimensionnement des éléments
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la disposition des poutrelles.

) Ce qui donne b = 65 cm.

Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place. Ils reposent avec ou sans

) ou deux appuis .

݁ܿ  ρ ≥ 0,4).

Schéma de dalle plein sur 3appuis
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⎩
⎨

⎧   ρ =
Lx

Ly
=

1.25

2.15
= 0.58 >

Lx

35
≤ e ≤

Lx

30

3,57 cm ≤ e ≤ 4,17 cm

 Dalle (D3) sur deux appuis

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧  ρ =

Lx

Ly
=

1.35

2.4
=

Lx

35
≤ e ≤

Lx

30
3,86 cm ≤ e ≤ 4,5

 Dalle (D4) sur trois appuis

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧  Ρ =

Lx

Ly
=

1.6

4.25
= 0

Lx

45
≤ e ≤

Lx

40
3,56 cm ≤ e ≤ 4 cm

 Dalle (D5) sur quatre appuis

൞

  Ρ =
୶

୷
=

ଷǤଶହ

ସǤଶହ

୶

ସହ
≤ e

7.22 cm ≤ e ≤ 8

Pré dimensionnement des éléments

> 0,4
�

Dalle (D3) sur deux appuis

0.56 > 0,4

Lx

30
5 cm

�

Figure II.6. Schéma de dalle plein sur 2 appuis

Dalle (D4) sur trois appuis

0,37 < 0,4

Lx

40
cm

�

Figure II.7. Schéma de dalle plein sur 3 appuis

Dalle (D5) sur quatre appuis

= 0,76 > 0,4

≤
୶

ସ

8.12 cm

�

Figure II.8. Schéma de dalle plein sur 4 appuis

Figure II.5. Schéma de dalle plein sur 2 appuis

Pré dimensionnement des éléments
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Schéma de dalle plein sur 2 appuis

�

Schéma de dalle plein sur 3 appuis

Schéma de dalle plein sur 4 appuis

Schéma de dalle plein sur 2 appuis
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On voit bien que pour ces dalles pleines, c’est le critère de coupe-feu qui déterminant.
Pour cela on opte une épaisseur de 12 cm pour ensemble de ces dalles.

II.3. Pré dimensionnement des poutres

La hauteur des poutres est donnée par l’expression suivante :

ܕۺ ܠ܉


≤ ܐ ≤
ܕۺ ܠ܉


Avec : L୫ ୟ୶ : La plus grande portée -entre nus d’appuis- dans le sens considéré.
II.3.1. Poutre principale (PP)

On a ܮ ௫= (4.80 - 0.3)= 4.5 m

Donc,
ସହ

ଵହ
≤ ℎ ≤

ସହ

ଵ
⇒ 30�ܿ݉ ≤ ℎ ≤ 45�ܿ݉

Alors, on prend ൜
ℎ = 35cm

ܾ = 30 cm
�

 Vérification des exigences du RPA99/2003 (Art 7.5.1)

 ܾ = 30 cm > 20�ܿ݉ , vérifiée.

 ℎ = 35 cm > 30�ܿ݉ , vérifiée.





= 1,167 < 4, vérifiée.

II.3.2. Poutre secondaire (PS)

On a ܮ ௫= (4,6 – 0,3)= 4,3 m.

Donc,
ସଷ

ଵହ
≤ h୮ୱ ≤

ସଷ

ଵ
28,67 cm ≤ hps ≤ 43 cm

Alors, on prend ቊ
h୮ୱ = 30 cm

b୮ୱ = 30 cm
�,

 Vérification des exigences du RPA99/2003 (Art 7.5.1)

 ܾ௦ = 30 cm > 20�ܿ݉ , vérifiée.

 ℎ௦ = 30 cm > 30�ܿ݉ , vérifiée.


ೞ

ೞ
= 1 < 4, vérifiée.

Donc, les conditions du RPA99/2003 sont vérifiées, les dimensions sont maintenues.

II.4. Pré dimensionnement des voiles

Élément de contreventement vertical mince et continu, généralement en béton armé,
servant de couverture ou d’enveloppe ayant une dimension plus petite que les autres qui est
l’épaisseur. Elle est donnée par les conditions du RPA99/2003 suivantes :

1) e ≥ he /20 pour les voiles simples tel que  

2)  e ≥ 15cm                                                                            
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3)  L ≥ 4.e                                          

Avec : - L : la largeur du voile.

- he : hauteur libre d’étage.

- e : épaisseur du voile.

Dans notre cas, nous avons : e he

Hauteur RDC et autres niveaux : 306-20 =286 cm

Hauteur sous-sol : 255-20 = 235 cm

-Pour le RDC et autres niveaux : h= 286 cm   e ≥
ଶ଼

ଶ
e=14,3 cm

Figure II.9. Coupe d’un voile

-Pour sous -sol : h=235 cm  e ≥
ଶଷହ

ଶ
e=11,75 cm

Au final on prend e = 15 cm

II.5. Pré dimensionnement des escaliers

(1) : e (Épaisseur du palier de repos).

(2) : L (projection horizontale de paillasse).

(3) : g (Giron) largeur de la marche.

(4) : h (Hauteur de la contre marche).

(5) : H (Hauteur de la volée).

(6) :  (Inclinaison de la paillasse).

II.5.1.Dimensionnement

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

 La hauteur h des contremarches se situe entre 14 et 18 cm.

 La largeur g se situe entre 25 et 32 cm.

 La formule empirique de BLONDEL : 59 cm ≤ g+2h ≤ 64 cm

Or :݃ =


ିଵ
��ℎݐ݁ =

ு



൝n: nombre de contre marches est donner par n =
H

h
n − 1 ∶ nombre de marches.

�

Figure II.10.Schéma de l’escalier
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 Type 1 escalier droit à 2 volées (RDC et étage courant)

Figure II.11. Schéma statique escalier à 2 volées RDC et étage courant

Nous avons d’après le schéma statique H = 1,53m

En fixant la hauteur des contres marches h à 17 cm, nous aurons le nombre de contre

marche correspondant : ݊ =

Donc le nombre de marche (n

Donc : g 30
8

240


Epaisseur de la paillasse :ቊ
pour

௩ܮ����� = ඥܮଶ  ଶܪ ֜ ௩ܮ = 2,85

Lᇱ= L୴ + L୮ ⇒  Lᇱ= 4,95 m

Donc, l’épaisseur de la paillasse est

Pré dimensionnement des éléments

Type 1 escalier droit à 2 volées (RDC et étage courant)

Schéma statique escalier à 2 volées RDC et étage courant

Nous avons d’après le schéma statique H = 1,53m et L = 2,4m.

En fixant la hauteur des contres marches h à 17 cm, nous aurons le nombre de contre

=
ଵହଷ

ଵ
= 9 contres marches

Donc le nombre de marche (n-1) = 8 marches

cm30

ቊ
ᇲ

ଷ
 ݁

ᇲ

ଶ

pour�ʹ�������������������ǡ݁  ͳͳ�ܿ݉

�

85�݉ Ǥ

m (Lᇱ: longeur devellopée de lᇱappuis jusqu

֜ ቄ
ͳǡͷ�ܿ݉  ݁ Ͷʹǡͷ�ܿ݉

݁ ͳͳܿ ݉ �����������������������������������
�

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 17 cm

ߙ ൌ ݐ݃ ିଵ൬
ܪ

ܮ
൰֜ ߙ ൌ ͵ʹ ǡͷʹ °

Pré dimensionnement des éléments
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Schéma statique escalier à 2 volées RDC et étage courant

En fixant la hauteur des contres marches h à 17 cm, nous aurons le nombre de contre

�

uᇱà l′appuis)

�
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II.6.L’acrotère

Élément structural contournant le bâtiment, l’acrotère est conçu pour la protection de la

ligne conjonctive entre lui-même et la forme de pente contre l’infiltration des eaux pluviales.

L’acrotère, réalisé en béton armé, est assimilé à une console encastrée au dernier plancher

(système isostatique), car la section la plus dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement.

L’acrotère est soumis à son poids propre (G) qui donne un effort normal NG et une charge

d’exploitation non pondérée estimée à 1KN/ml provoquant un moment de flexion ainsi

qu’une ore sismique Fp.

Terrasse inaccessible : H=60 cm

S = (0,6 × 0,1) + (0,1 × 0,07) +
(0,1 × 0,03)

2

S = 0,0685 m²

II.7.Evaluation des charges et des surcharges

Tableau II.1. Evaluation des charges de plancher terrasse inaccessible à corps creux

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Gravillons de protection 0,05 20 1

2 Étanchéité multicouche 0,02 6 0,12

3 Isolation thermique (liège) 0,04 4 0,16

4 Forme de pente 0,10 22 2,2

5 Planches à corps creux (16+4) 0,2 / 2,85

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 6,60

Charge d'exploitation Q 1

Figure II.13. Coupe de l’acrotère
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Tableau II.2. Evaluation des charges de plancher terrasse inaccessible à dalle pleine

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Gravillons de protection 0,05 20 1

2 Étanchéité multicouche 0,02 6 0,12

3 Isolation thermique (liège) 0,04 4 0,16

4 Forme de pente 0,10 22 2,2

5 Dalle pleine 0,12 25 3

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 6,75

Charge d'exploitation Q 1

Tableau II.3. Evaluation des charges de plancher terrasse accessible à corps creux

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Revêtement en carrelage 0,02 20 0,4

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4

3 Lit de sable 0,02 18 0,36

4 Forme de pente 0,10 22 2,20

5 Planches à corps creux (16+4) 0,2 / 2,85

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 6,48

Charge d'exploitation Q 1,5

Tableau II.4. Evaluation des charges de plancher terrasse accessible à dalle pleine

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Revêtement en carrelage 0,02 20 0,4

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4

3 Lit de sable 0,02 18 0,36

4 Forme de pente 0,10 22 2,20

5 Plancher à dalle pleine 0,12 25 3

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 6,63
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Charge d'exploitation Q 1,5

Tableau II.5.Evaluation des charges de plancher courant à corps creux

N° Description
Épaisseur

"e" (m)
Poids volumique

" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Revêtement en carrelage 0,02 20 0,4

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4

3 Lit de sable 0,02 18 0,36

4 Cloisons / / 1

5 Planche à corps creux (16+4) 0,2 / 2,85

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 5,28

Charge d'exploitation Q 1,5

Tableau II.6. Evaluation des charges de plancher courant à dalle pleine

N° Description
Épaisseur

"e" (m)
Poids volumique

" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Revêtement en carrelage 0,02 20 0,4

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4

3 Lit de sable 0,02 18 0,36

4 Cloison / / 1

5 Dalle pleine 0,12 25 3

6 Enduit de ciment 0,015 18 0,27

Charge permanent G 5,43

Charge d'exploitation Q 2,5

Tableau II.7. Evaluation des charges de mur extérieur et séparation entre appartement

N° Description
Épaisseur

"e" (m)
Poids volumique

" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Enduit ciment extérieur 0,015 18 0,27

2 Brique creuse de 15cm 0,015 / 1,3

3 Lame d’aire 0,05 / /

4 Brique creuse de 10cm 0,01 / 0,9

5 Enduit plâtre intérieure 0,015 18 0,27

Charge permanent G 2,67
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Tableau II.8. Evaluation des charges de volée d’étages habitation

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3)

Type 1

Volée 1 Volée 2

1
Revêtement en

Carrelage

Horizontal 0.02 20 0,4 0,4

Vertical 0,02×0,17/0.3 20 0,23 0,23

2 Mortier de pose
Horizontal 0,02 20 0,4 0,4

Vertical 0,02×0,17/0.3 20 0,23 0,23

3 Marche h/2=0.17/2 22 1,87 1,87

4 Dalle pleine  0,17/cos(α) 25 5.04 5.04 

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

6 Garde de corps / / 0,6 0,6

Charge permanent G 9,09 9,09

Charge d'exploitation Q 2,5 2,5

Tableau II.9. Evaluation des charges de palier

N° Description
Épaisseur
"e" (m)

Poids volumique
" " (KN/m3) Poids "G" (KN/m2)

1 Revêtement en carrelage 0.02 20 0.4

2 Mortier de pose 0.02 20 0.4

3 Lit de sable 0.02 18 0.36

4 Dalle pleine 0.17 25 4.25

5 Enduit de ciment 0.015 18 0.27

Charge permanent G 5,68

Charge d'exploitation Q 2.5

Tableau II.10. Evaluation des charges de l’acrotère

Hauteur
(cm)

Epaisseur
(cm)

Surface
(m²)

Poids
propre

(KN/ml)

Enduit ciment
(intérieur et
extérieur)
(KN/ml)

G
Total

(KN/ml)

Q
(KN/ml)

60 10 0.069 1.725 0.54 2.265 1

II.8.Pré dimensionnement des poteaux

Ce sont des éléments porteurs chargé pour reprendre les efforts issus des différents
niveaux pour les transmettre au sol par l’intermédiaire des fondations et reprendre les actions
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horizontales dues aux séismes et aux vents lorsqu’ils sont associés à des poutres et former
des cadres ou des portiques.
Leurs pré dimensionnement se fait selon trois critère :

1- Critère de résistance.
2- Critère de stabilité de forme (flambement).
3- Conditions de RPA99/2003.

On fixe les dimensions préliminaires des poteaux comme suit

Tableau II.11.Dimensions préliminaires des poteaux et leurs poids propres

Niveau

Dimensions (b× h)cm²

Poids propre g (KN)

g = h b Heࢉࢽ pour

Les poteaux

Rectangulaire

Sous-sol 50 × 55 17,53

RDC 45 × 50 17,21

Etages 1 40 × 45 13,77

Etages 2et 3 35 × 40 10,71

Etages 4 et 5 30 × 35 8,03

Etages 6 et 7 30 × 30 6,88

Avec :
ߛ� = ݉/ܰܭ�25 ଷ : poids volumique du béton.
He : hauteur du poteau

൜
Hୣ = 3,06 m pour le RDC et le reste des étages

Hୣ = 2,55 pour le sous − sol
�

II.8.1.Descente de charge

La descente de charge est le chemin suivi par les différentes actions (charges et
surcharges) depuis leurs point d’application jusqu’à la fondation.

En effectuera la descente de charge pour le poteaux PE2(a une grande surface afférente) et
poteaux PD1(au niveau de la cage d’escalier).

 La loi de dégression des charges : (DTRB.C.2.2)

Soit Q0 la charge d’exploitation sur le toit de la terrasse couvrant le bâtiment, Q1,
Q2…Qn les charges d’exploitation respectives des planchers des étages (1, 2…n) numérotés
à partir du sommet du bâtiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appuis des charges d’exploitation suivantes :

- sous la terrasse : Q0.

- sous le 7éme étage : Q0+Q1.

- sous le 6éme étage : Q0+0.95*(Q1+Q2).

- sous le 5éme étage : Q0+0.90*(Q1+Q2+Q3).

- sous le 4éme étage : Q0+0.85*(Q1+Q2+Q3+Q4).

- sous le 3éme étage : Q0+0.8*(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5).

- Pour n étage (n 5 ) : Q0+
n

n

*2

3 
*(Q1+Q2+Q3+Q4+…..+Qn).

n : numéro d’étage à partir du sommet du bâtiment.
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II.8.2) Pré dimensionnement du poteau (PD1)

 Surfaces afférentes du sous sol

S1 = 2,25 × 1,825= 4,106 m

S2= 1,6 × 1,575= 2,52m2

S3 =2,25× 1,575=3,54 m2

 Surfaces afférentes du RDC à

S1 = 1,6 × 1,825= 2,92 m2

S2 =2,25× 1,825= 4,106m2

S3=2,25× 1,575= 3,54m2

S4=1,6× 1,575= 2,52m2

 Surfaces afférentes du 6éme

S1 = 1,6 × 1,825= 2,92 m2

S2 =2,25× 1,825= 4,106m2

S3 =2,25× 1,575= 3,54m2

S4 =1,6× 1,575= 2,52m2

Pré dimensionnement des éléments

II.8.2) Pré dimensionnement du poteau (PD1)

Surfaces afférentes du sous sol

= 2,25 × 1,825= 4,106 m2

Figure II.13. Surfaces afférentes du

Surfaces afférentes du RDC à 5éme étage

2

2

Figure II.14. Surfaces afférentes du RDC à

éme étage

2

Figure II.15. Surfaces afférentes

Pré dimensionnement des éléments
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Surfaces afférentes du sous sol

RDC à5émeétage

Surfaces afférentes du6éme étage
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 Surfaces afférentes de la toiture

S1= 1,6× 1,575=2,52 m2

S2= 2,25× 1,575=3,54m2

 Poids des poutres du sous

G୮୮ = γୡ× h୮୮ × b୮୮ × L୮୮ .

G୮ୱ = γୡ× h୮ୱ× b୮ୱ× L୮ୱ .

൜
L୮୮ = 3,85 m

L୮ୱ = 3,4 m
�⟹

g୮୮ = 13,475

g୮ୱ = 8,925

ൌ࢙ࢋ࢚࢛࢘ࢍ ǡࡺࡷ�������

 Poids des poutres de toiture

ቊ
L୮୮ = 3,85

L୮ୱ = 1,575

ൌ࢙ࢋ࢚࢛࢘ࢍ ૠǡࡺࡷ�

 Poids des murs

G୫ ୳୰ୱ�= P୫ ୳୰ୱ× h୫ ୳୰ୱ× L୫ ୳୰ୱ

T.I : terrasse inaccessible

T.A : terrasse accessible.

. Tableau II.14.Evaluation de la descente de charge de poteau P

Etage Niveau Elément

étage 7 0
Plancher TI
Poutres
acrotère
poteaux

Total / /

étage 6 1
Venant 7
Plancher
poutres
Poteaux
Murs
Escalier

Total / /

Pré dimensionnement des éléments

afférentes de la toiture

Figure II.16. Surfaces afférentes de la toiture

du sous-sol à6émeétage

.

.

475 KN

925 KN

toiture

85 m

575 m
�⟹

g୮୮ = 13,475 KN

g୮ୱ = 4,134 KN

୫ ୳୰ୱ

terrasse inaccessible PP : poutre principale.C.C : corps creux.

terrasse accessible. PS : poutre secondaire.

Evaluation de la descente de charge de poteau PD1

Poids propre G(KN) Surcharges Q(KN)
Plancher TI 42,29

6,06422,4
6,42
6,88
77,99 6,064
77,99

28,61945,96
22,4
6,88
29,71
46,52
229,46 34,683

Pré dimensionnement des éléments
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de la toiture

corps creux.

Surcharges Q(KN)

6,064

6,064

28,619

34,683
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étage 5 2
Venant 6 229,46

28,619
Plancher 37,539

poutres 22,4
Poteaux 8,03
Murs 49,41
Escalier 46,52
Potelet 3,06

Total / / 396,419 60,44

étage 4 3
Venant 5 396,419

28,619Plancher 37,539
poutres 22,4
Poteaux 8,03
Murs 56,60
Escalier 46,52
Potelet 3,06

Total / / 570,56 83,33

étage 3 4
Venant 4 570,56

28,619Plancher 37,539
poutres 22,4
Poteaux 10,71
Murs 56,6
Escalier 46,52
Potelet 3,06

Total / / 747,389 103,36

étage 2 5
Venant 3 747,389

28,619Plancher 37,539
poutres 22,4
Poteaux 10,71
Murs 56,6
Escalier 46,52
Potelet 3,06

Total / / 924,218 120,54

étage 1 6
Venant 2 924,218

28,619Plancher 37,539
poutres 22,4
Poteaux 13,77
Murs 56,60
Escalier 46,52
Potelet 3,06

Total / / 1104,107 134,85

RDC 7
Venant 1 1104,107

28,619Plancher 37,539
poutres 22,4
Poteaux 17,21
Murs 56,6
Escalier 46,52

Total / / 1284,376 149,159
Venant RDC 1284,376
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Sous
sol

8 Plancher 21,679 28,619
poutres 22,4
Poteaux 17,53
Murs 56,60
Escalier 46,52

Total / / 1449,11 163,46
G = 1449,11 KN Q = 163,46 KN

ELU 1,35G=1956,29 KN 1,5Q= 245,2 KN
Effort normal à la base
du poteau

Nu= 2201,49 KN

II.8.2. Pré dimensionnement du poteau (PE2)

Tableau II.15.Evaluation de la descente de charge de poteau PE2

Etage Niveau Elément Poids propre G(KN) Surcharges Q(KN)

étage 6 0
Plancher T.A 50,85

11,77Poutres 19,85
Poteaux 6,88
Murs 22,11

Total / / 99,69 11,77

étage 5 1
Venant 6 99,69

16,01Plancher 44,72
poutres 19,85
Poteaux 8,03
Murs 19,7

Total / / 191,99 27,78

étage 4 2
Venant 5 191,99

16,01
Plancher 44,72
poutres 19,85
Poteaux 8,03
Murs 16,64

Total / / 281,23 42,19

étage 3 3
Venant 4 281,23

20,91Plancher 101,74
poutres 25,42
Poteaux 10,71
Murs 16,35

Total / / 435,45 59,41

étage 2 4
Venant 3 435,45

25,5Plancher 89,67
poutres 25,42
Poteaux 10,71
Murs 18,51

Total / / 579,76 78,44

étage 1 5
Venant 2 579,76

25,5Plancher 89,67
poutres 25,42
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Poteaux 13,77
Murs 14

Total / / 722,62 94,91

RDC 6
Venant 1 722,62

25,5Plancher 89,67
poutres 25,42
Poteaux 17,21
Murs 12

Total / / 866,92 108,84

Sous-
sol

7
Venant RDC 866,92

29,83Plancher 90,33
poutres 25,42
Poteaux 17,53
Murs 31,38

Total / / 1031,58 125,53
G = 1031,58 KN Q = 125,53 KN

ELU 1,35G=1392,633 KN 1,5Q= 188,3KN
Effort normal à la base
du poteau

Nu=1580,933 KN

En résume

Nu (PE2) = 1580,933 KN

Nu (PD1) =2201,49 KN

Afin de prendre en considération la continuité des portiques, le CBA (Art B.8.1.1) nous exige

de majorer l’effort Nu comme suit :

൝
10 % … poteaux internes voisin de rive dans le cas dᇱun bâtiment comportant au moins 3

travées.
15 % … poteaux centraux dans le cas dᇱun bâtiment à 2 travées.

�

Dans notre cas, l’effort normal du poteau le plus sollicité doit être majoré de 10%.

Nu= 1,1 Nu

Nu(PE2) = 1,1× 1580,933=1739,026 KN.

Nu(PD1) = 1,1× 2201,49=2421,64 KN.

Donc, il est clair que le poteau le plus sollicité est le poteau (PD1) au niveau de la cage

d’escalier.

II.8.3) Vérifications

II.8.3.1)Vérification des poteaux (PD1)

a) Vérification à la compression simple

ߪ =
ேೠ


≤ ߪ Avec : ߪ =

,଼ହ×మఴ

ଵ,ହ
= ܽܲܯ�14,2

B : section du béton

 Exemple de calcul

 Vérification du poteau de RDC
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 On a : B= 0,5× 0,45 = 0,225 m2

B ≥
2153,42 × 10ିଷ

14,2
≥ 0,15�݉ ଶ

Badopté=0,225m² >Bcalculé=0,15m² ⟹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.

Tableau II.16. Résultats de la vérification à la compression simple (PD1)

Niveaux 1.1Nu(KN)
Comparaison (Badop≥Bcal) Comparaison

(Badop≥Bcalc)Badop(m2) Bcal(m2)

7éme étage 125,82 0,09 0,0088 Vérifiée

6éme étage 397,97 0,09 0,028 Vérifiée

5éme étage 688,41 0,105 0,048 Vérifiée

4éme étage 984,78 0,105 0,069 Vérifiée

3éme étage 1280,42 0,14 0,09 Vérifiée

2éme étage 1571,36 0,14 0,11 Vérifiée

1er étage 1862,12 0,18 0,13 Vérifiée

RDC 2153,42 0,225 0,15 Vérifiée

Sous-sol 2421,64 0,275 0,17 Vérifiée

b) Vérification au flambement

D’après le (CBA 93), on doit vérifier que l’effort normal ultime :

ܰ௨ ≤ ܰ௨ = ×ߙ ቂ
ೝ×మఴ

,ଽ×ఊ್
+

ೞ×

ఊೞ
ቃCBA 93(Article B.8.2.1)

ߙ : Coefficient tenant compte de l’élancement.

ߙ =
0,85

1 + 0,2ቀ
ఒ

ଷହ
ቁ²
≥ߣ�ݎݑ�� ߙ�������������,50 = 0,6൬

ߣ

50
൰
ଶ

�50ݎݑ�� < >ߣ 70

b : Coefficient de sécurité du béton =1,5.

s : Coefficient de sécurité de l’acier =1,15.

=ߣ



avec ݈ = 0,7 × ݈ ∶ la longueur de�ϐ���������.

i : Rayon de giration ݅= ට
ூ


et =ܫ

×య

ଵଶ

Selon le BAEL :
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As ∈ [0,8 ܤ% ; 1,2 % [ܤ

On prend As= 1%× .ܤ

≤ܤ
ܰ௨

ቂߙ
మఴ

,ଽ×ఊ್
+



ଵ×ఊೞ
ቃ

Br = (a-2) × (b-2), il faut vérifier que : ܤ ≤ܤ

 Exemple de calcul

 Vérification du poteau de RDC
On a : ݂݈⟹3,06=0ܮ = 2,142݉

λ =
2,142
0,13

= 16,48 < 50

ߙ =
.଼ହ

ଵା.ଶ(
భల,రఴ

యఱ
)²

=0.81

≤ܤ
2153,42 × 10ିଷ

0,81 × ቂ
ଶହ

,ଽ×ଵ,ହ
+

ସ

ଵ×ଵ,ଵହ
ቃ

= 0,12�݉ ²

Tableau II.17. Résultats de la vérification au flambement(PD1)

Niveaux

(KN)࢛ࡺ1.1  
(ࢇࢉ࢘≤࢘)

Observation
(m2)࢘ m)ࢇࢉ࢘

2)

7éme étage 125,82 24,62 0,77 0,0784 0,0074 Vérifiée

6éme étage 397,97 24,62 0,77 0,0784 0,023 Vérifiée

5éme étage 688,41 24,9 0,77 0,0924 0,04 Vérifiée

4éme étage 984,78 24,9 0,77 0,0924 0,058 Vérifiée

3éme étage 1280,42 21,21 0,79 0,1254 0,073 Vérifiée

2éme étage 1571,36 21,21 0,79 0,1254 0,09 Vérifiée

1er étage 1862,12 18,63 0,8 0,1634 0,106 Vérifiée

RDC 2153,42 16,48 0,81 0,2064 0,12 Vérifiée

Sous-sol 2421,64 12,39 0,82 0,2544 0,13 Vérifiée
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Conclusion

Après que nous avons fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et non

structuraux que nous avons fait toutes les vérifications nécessaires, donc on peut opter les

dimensions qu’on a proposées, à savoir :

 Poutres principales : (35×40) cm²

 Poutres secondaires :(30×35) cm²

 plancher à corps creux (16+4) cm

 dalle pleine ൜
e = 15cm pour la dalle dᇱascenseur
e = 12 cm pour le reste des dalles pleines

�

 épaisseur des paillasses : e =17 cm

 épaisseur des voiles : e = 20cm

Tableau II .18. Dimensions préliminaires des poteaux et leurs poids propres

Niveau Dimensions (b× h)cm²

Sous-sol 50× 55

RDC 45 × 50

Etages 1 40 × 45

Etages 2 et 3 35× 40

Etages 4et 5 35 × 30

Etages 6et 7 30 × 30
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III.1. INTRODUCTION

Les éléments secondaires sont des éléments porteurs qui ne font pas partie du système
de contreventement, c’est-à-dire des éléments structuraux n’apportant pas de contribution
significative à la résistance aux actions sismiques. Durant ce chapitre, le calcul va concerner
les éléments suivants

 Les planchers (plancher à corps creux et à dalle pleine) ;
 La dalle d’ascenseur ;
 Les poutres de chainage ;
 Les escaliers ;
 L’acrotère.

III.2. ETUDES DES PLANCHERS
Dans notre structure nous avons deux types de planchers :

 Planchers à corps creux .

 Planchers à dalle pleines.
III.2.1.Planchers à corps creux

III.2.1.1.Méthodes de calcul des sollicitations dans les poutrelles

Les poutrelles sont calculées à la flexion simple sous G et Q comme des poutres

continues sur plusieurs appuis et comme des poutres isostatiques. Pour ce faire, nous

disposons plusieurs méthodes :

- Méthode forfaitaire

- Méthode RDM (méthode des sections)
a) Méthode forfaitaire

Elle est applicable si les conditions suivantes sont satisfaites.

 Plancher à surcharges modérées : ܳ ≤ ܯ ݅݊ ,ܩ2) 5
ே

 మ).

 Le rapport entre deux travées successives :0,8 ≤


ାଵ
≤ 1,25.

 Les moments d’inertie des sections transversales sont constants sur tout le long des

travées.

 Fissuration peu nuisible FPN.

a.1) Exposé de la méthode

Soit une poutre continue soumise à un chargement q.

Soit :
QG

Q


 (coefficient d’importance) .

a.1.1) Moment sur appuis

 Appui de rive : Les moments sur les appuis de rives sont nuls Cependant, nous tenons

compte d’un moment fictif ayant une valeur de (-0.15M0) selon le BAEL 91/99.

 Appuis intermédiaires

Les moments sont de l’ordre :
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⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

(−0.6M) : pour une poutre sur trois (03)appuis.
(−0.5M) : pour les appuis voisins de rive, quand il s’agit d’une poutre qui a plus de

trois (03) appuis.
(−0.4M) : pour les appuis intermédiaires, quand il s’agit d’une poutre qui a plus

de trois (03) appuis.

 M0 : étant le maximum des deux moments isostatiques encadrant l’appui
considéré.

a.1.2) Moments en travées

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

+௧ܯ
หܯห+ |ௗܯ|

2
≥ max[(1 + ;(ߙ0,3 ܯ[1,05 … … … … … … … . … … … … … (1)

≤௧ܯ ቐ
ቂ
ଵ,ଶା,ଷఈ

ଶ
ቃܯݎܽݐ������������������� éݒ �݁݀ ݎ݅݁� ݒ݁

ቂ
ଵା,ଷఈ

ଶ
ቃܯݎܽݐ�������� éݒ �݁݊݅ ݐ݁ ݎ݉ é݀݅ܽ ݎ݅݁

�……………………………….. (2)

-Mg : moment au niveau de l’appui gauche de chaque travée.

- Md : moment au niveau de l’appui droit de chaque travée.

- M0 : moment isostatique max dans la travée considérée.

a.1.3) Evaluation des efforts tranchants

Les efforts tranchants sont évalués forfaitairement, soit par les méthodes classiques de

résistance des matériaux tout en supposant la discontinuité entre les travées. Dans ce cas les

efforts tranchants hyperstatiques sont confondus même avec les efforts tranchants

isostatiques sauf pour les premiers appuis intermédiaires (voisin de rive) ou l’effort

tranchant isostatique doit être majoré de :

൜
15 % s’il s’agit d’une poutre à deux travées .
10 % s’il s’agit d’une poutre à plus de deux travées.

�

Figure III .1.Diagramme des efforts tranchants pour des poutrelles
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III.2.1.2.Types de poutrelles

On distingue quatre types des poutrelles dans notre plancher montrés d

Tableau

Niveau Type

T.I

Type1

Type2

T.A

Type1

Type2

Etage
Courant

Type3

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

Types de

poutrelles

Conditions

d’application de la

méthode forfaitaire

2 et 3

Vérifiées

1 /

III.2.1.3.Calcul des charges et surcharges revenants aux poutrelles

൜
ܮܷܧ�� ǣ

ܮܵܧ

Etude des éléments secondaires

On distingue quatre types des poutrelles dans notre plancher montrés d

Tableau III .1. Types de poutrelles

Schémas statiques des poutrelles

Choix des méthodes de calculs pour les différents types de poutrelles

d’application de la

méthode forfaitaire

cause

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ܳ ≤ ܯ ݅݊ ,ܩ2) 5

ܰܭ

݉ ଶ
)

0,8 ≤
݈

݈+ 1
≤ 1,25

F. P. N
I = constant

�

Poutrelle isostatique

.2.1.3.Calcul des charges et surcharges revenants aux poutrelles

௨ܲ ൌ ͳǡ͵ ͷܩ  ͳǡͷܳ ௨ݍ���ݐ݁��� ൌ Ͳǡͷൈ ௨ܲ

ܮܵܧ ǣܲ௦ ൌ ܩ  ௦ݍ���ݐ݁���ܳ ൌ Ͳǡͷൈ ௦ܲ

�
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On distingue quatre types des poutrelles dans notre plancher montrés dans le tableau

Choix des méthodes de calculs pour les différents types de poutrelles

Méthode adoptée

�

Méthode

forfaitaire

Méthode de la RD

�
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Tableau III .3. Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

Désignation

(KN/m²)

Terrasse inaccessible 6,6

Terrasse accessible 6,48

Etages courants 5,28

III.2.1.4.Exemple illustratif poutrelle étage courant

Pour l’étude des poutrelles, on exposera un exemple de calcul, sur la méthode forfaitaire,
soit le type du planche étage courant

a) Calcul des sollicitations

a.1) Moment isostatique

ܮܷܧ ǣ

⎩
⎨

ܯ⎧
 =

௨ݍ ൈ ݈
ଶ

8
=

6

ܯ
 =

௨ݍ ൈ ݈
ଶ

8
=

ܮܵܧ ǣ

⎩
⎨

ܯ⎧
 =

௦ൈݍ ݈
ଶ

8
=

ܯ
 =

௦ൈݍ ݈
ଶ

8
=

4

 On prend ܯ: ൌ ����ሺܯ


 Moment en appuis

Figure III 3. Diagramme des moments d’une poutre à 2 travées

Figure

Etude des éléments secondaires

Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

G

(KN/m²)

Q

(KN/m²)

ELU

࢛ࡼ

(KN/m2)

࢛

(KN/ml)

࢙ࡼ

m2

6,6 1 10,41 6,767

6,48 1,5 10,99 7,15

5,28 1,5 9,378 6,096

poutrelle étage courant

Pour l’étude des poutrelles, on exposera un exemple de calcul, sur la méthode forfaitaire,
soit le type du planche étage courant

6,096 × 4²

8
ൌ ͳʹ ǡͳͻ Ǥ݉ܰܭʹ� ��ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ …

6,096 × 4,6²

8
ൌ ͳǡͳʹ Ǥ݉ܰܭ� �ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ

4,407 × 4²

8
ൌ ͺ ǡͅ ͳͶܰܭ�Ǥ݉ ��ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ …

4,407 × 4,6²

8
ൌ ͳͳǡܰܭ�Ǥ݉ ��ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ …

Ǣܯ
)

Diagramme des moments d’une poutre à 2 travées

Figure III .2.Schéma statique de la poutrelle type 3.

Etude des éléments secondaires

31

Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

ELS

/KN)࢙

2)

࢙

(KN/ml)

7,6 4,94

7,98 5,19

6,78 4,407

Pour l’étude des poutrelles, on exposera un exemple de calcul, sur la méthode forfaitaire,

…Ǥǥ Ǥݎܽݐ ݁±ݒ ܤܣ�

ǥ ǤǤǤݎܽݐ ݁±ݒ ܥܤ�

�

… ǥ ǤǤݎܽݐ ݁±ݒ ܤܣ�

…Ǥǥ ݎܽݐ ݁±ݒ ܥܤ�

�

Diagramme des moments d’une poutre à 2 travées.
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 Appuis de rive ܯ���: ൌ ܯ

Au niveau des appuis de rives, les moments sont nuls, cependant le
de mettre des aciers de fissuration au niveau de ces appuis.

Ces aciers sont calculés à partir d’un moment égal :
Avec :

doncǣ��ቊ
ܮܷܧ ǣܯ௨

௩ = −2,418

ܮܵܧ ǣܯ௦
௩ = −1,749

 Appuis intermédiaires

ܯ
௧ = −

 Moments en travées

Les moments en travées sont déterminés à partir du maximum entre les deux conditions

suivantes :

+௧ܯ
หܯห |ௗܯ|

2
≥ max[(1

௧ܯ ቐ
ቂ
ଵǡଶାǡଷఈ

ଶ
ቃܯ

ቂ
ଵାǡଷఈ

ଶ
ቃܯݎܽݐ�������� éݒ

22,0
28,55,1

5,1








GQ

Q


൝
ͳ Ͳǡ͵ ߙ ൌ ͳǡͲ
ͳǡʹ  Ͳǡ͵ ߙ

2
= 0,633

����ฺ ൜
ܯ
ܯ

D’où ௧ൌܯ Ͳǡܯ ฺ ൜
௧ܯ
௨

௧ܯ
௦

a.2) Evaluation des efforts tranchants

On a : ܸ =


ଶ
∶ éffort tranchant

Travée AB :൜ ܸ ൌ ͳʹ ǡͳͻ ܰܭʹ�

ܸ = ܰܭ 14,02−

Figure III .4. Diagramme des efforts tranchants d’une poutre à 2 travées

Etude des éléments secondaires

 = 0

Au niveau des appuis de rives, les moments sont nuls, cependant le BAEL 91/99
de mettre des aciers de fissuration au niveau de ces appuis.

Ces aciers sont calculés à partir d’un moment égal ܯ:
௩ ൌ െͲǡͳͷܯ

ܯ�������������� ൌ ����ሺܯ
Ǣܯ



Ǥ݉ܰܭ�418

Ǥ݉ܰܭ749
�

−Ͳǡܯ ฺ ቊ
ܮܷܧ ǣܯ�௨

௧ ൌ െͻǡʹ Ǥ݉ܰܭ�

ܮܵܧ ǣܯ�௦
௧ ൌ െǡͻͻܰܭǤ݉ ��

Les moments en travées sont déterminés à partir du maximum entre les deux conditions

[(1  Ͳǡ͵ ;(ߙ ܯ[1,05 … … … … … … … . … … …

ݎܽݐ�� ݁±ݒ �݀ ݎ݅݁� ݒ݁

é �݁݊݅ ݐ݁ ݎ݉ ±݀ ݅ܽ ݎ݅݁

� ……………………………….. (2)

� ௧ܯ Ͳǡܯ… … … … … (1)
௧ܯ Ͳǡ͵ …ܯ͵ … … … … (2)

�

ൌ ͳʹ ǡ͵ ͷܰܭ�Ǥ݉

ൌ ͺ ǡͻ Ǥ݉݊ܭ͵�
�

a.2) Evaluation des efforts tranchants

tranchant isostatique.

ܰܭ
�; Travée BC ǣ൜ ܸ ൌ ͳǡͳʹ ܰܭ�

ܸ ൌ െͳͶǡͲʹ ܰܭ��
�

Diagramme des efforts tranchants d’une poutre à 2 travées
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BAEL 91/99 nous exige

�

Les moments en travées sont déterminés à partir du maximum entre les deux conditions

… … … (1)

……………………………….. (2)

�

Diagramme des efforts tranchants d’une poutre à 2 travées
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b)Ferraillage des poutrelles

b.1)Ferraillage longitudinal

Le calcul des armatures se fait pour une section en T à la F.S.
Données :

ELU :

⎩
⎨

⎧
௧ܯ = ܰܭ�12,35 .݉ ���������

ܯ
௧ = ܰܭ�9,672− .݉

ܯ
௩ = ܰܭ�2,418− .݉ ��

ܸ = ����������������ܰܭ�14,02−

� ; ELS :ቐ

௧ܯ = ܰܭ�8,93 .݉ ���������

ܯ
௧ = ܰܭ�6,996− .݉

ܯ
௩ = ܰܭ�1,749− .݉ �

�

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

b = 65cm
b = 10 cm
h = 20 cm
h = 4 cm
fୣ = 400 MPa
fୡଶ଼ = 25 MPa

�

b.1.1) Ferraillage en travée

ܯ ்௨ : Moment équilibré par la table de compression

ܯ ்௨ = ݂ܾ h0×ܾ×ݑ (  ݀−h0/ 2) = 14,2×0,65× 0,04(0,18−(0,04 /2)) 

ܯ ்௨ = 0,0591 .ܰܯ ݉ ௧௨ܯ< = 0,01235 .ܰܯ ݉⟹ Calcul d’une section rectangulaire (b ×h)

μୠ୳ =
 ౪౫

ౘ౫ ×ୠ�×ୢ²
=

,ଵଶଷହ

ଵସ,ଶ×,ହ×,ଵ ²଼
= 0,0413 < 0,186 ⟹  ܣ�ݐݒ݅

Donc : A’=0 ⟹ fୱ୲=


ஓ
=

ସ

ଵ,ଵହ
= 348 MPa

Ce qui donne ௧ܣ: =
ெೠ

.ೞ

ߙ = 1,25 1ൣ − ඥ1 − =௨൧ߤ2 1,25[1 − ඥ1 − 2(0,0413) ] = 0,053

ܼ = ݀(1 − (ߙ0,4 = 0,18൫1 − (0,4 × 0,053)൯= 0,176

⟹ A୲=
0,01235

0,176 × 348
= 2,016 cm²

 Vérification de la condition de non fragilité

A୫ ୧୬
୲ = 0,23 × b × d × f୲ଶ଼/fୣ Avec :f୲ଶ଼ = 0,6+0,06×fୡଶ଼= 2,1 ܽܲܯ

ܣ������������������ 
௧ = 1,41�ܿ݉ ଶ < ௧ܣ = 2,016�ܿ݉ ²…………………Condition vérifiée

b.1.2) 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( 0ܾ×h).
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 Appui intermédiaire

μୠ୳ =
M୲୳

fୠ୳ × b × dଶ
=

0,009672

14,2 × 0,1 × 0,18ଶ
= 0,210 > 0,186 ⟹  ܤ�ݐݒ݅

On a, ݂݁ = 400 ൝⟹ܽܲܯ

=ߤ 0,391
=ߙ 0,668

ߝ݈ = 1,74 × 10ିଷ
�

ߤܾ =ݑ 0,210 < ߤ݈ 0 = ′ܣ ⟹ 0,391 = 

Aୟ
୧୬୲ୣ ୰ =

M୲୳

Z. fୱ୲
avec ⟹ ቊ

α = 1,25 1ൣ − ඥ1 − 2μୠ୳൧= 0,298

Z = d(1 − 0,4α) = 0,158 m
�

ܣ
௧ =

0,009672

0,158 × 348
= 1,76�ܿ݉ ²

 Appui de rive

௨ߤ =
ெೠ

್ೠ ×ୠ�×ୢ²
=

,ଶସଵ଼

ଵସ,ଶ×,ଵ×,ଵ ²଼
= 0,052 < 0,186 ⟹  ܣ�ݐݒ݅

Donc : A’=0 ⟹ fୱ୲=


ஓ
=

ସ

ଵ,ଵହ
= 348 MPa

Ce qui donne :A୲=
 ౪౫

.౩౪

α = 1,25 1ൣ − ඥ1 − 2μୠ୳൧= 1,25[1 − ඥ1 − 2(0,052) = 0,067

ܼ = ݀(1 − (ߙ0,4 = 0,18൫1 − (0,4 × 0,067)൯= 0,175�݉

௧ܣ =
0,002418

0,175 × 348
= 0,39�ܿ݉ ²

 Vérification de la condition de non fragilité

ܣ 
௧ = 0,23 × ܾ× ݀×

௧݂ଶ଼

݂
= 0,217�ܿ݉ ଶ < ܣ

௧ = 1,76�ܿ݉ ଶ… … . . … condition��±��ϐ�±�

ܣ 
௧ = 0,23 × ܾ× ݀×

௧݂ଶ଼

݂
= 0,217�ܿ݉ ଶ < ܣ

௩ = 0,39�ܿ݉ ଶ… … . . … condition��±��ϐ�±�

b.1.3) Choix des barres

En travée :…………….……...A = 2,016�ܿ݉ ²→ soit 3HA12= 3,39 cm² 

En appui intermédiaire :……A = 21,76�ܿ݉ ଶ → soit 2HA12=2,26cm² 
En appui de rive :…………....A = 0,39�ܿ݉ ଶ → soit 1HA10 = 0,79 cm²

b.2) Ferraillage transversal

ϕt ≥ min (∅
 ;

ℎ

35
;

ܾ

10
) ⟹ ϕt ≥ min (10mm; 5,71mm; 10mm)

On prend : =ݐ߶ 6 ݉݉
D’où, =ݐܣ 2߶6 = 0,57 ܿ݉ ²
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c)Vérification aux états limites (ELU et ELS)

c.1) Vérifications à l’ELU

c.1.1) Vérification de rupture par cisaillement

௨߬ =
௨ܸ
 ௫

( ܾ × ݀)
⟹ ௨߬ =

14,02 × 10ିଷ

(0,1 × 0,18)
= ܽܲܯ�0,78

ܰܲܨ         ⟹     ߬= ݉ ݅݊ ቀ
,ଶమఴ

ఊ್
; =ቁܽܯ�5 ܽܲܯ�3,33

Donc, >ݑ߬ ⟹߬ pas de risque de rupture par cisaillement.

c.1.2) Espacement (St)

L’espacement des armatures transversales St est défini par le minimum entre les trois

conditions qui suivent :

 St ≤ min (0,9d ; 40 cm) ⟹�����ܵ ௧ ≤ 16,2�ܿ݉

 ௧ܵ ≤
×

,ସ×బ
⟹ ����ܵ௧ ≤ 57�ܿ݉

 S୲≤
,଼×౪×

ୠబ(த౫ି,ଷ౪మఴ)
⟹ S୲≤ 26,43 cm

D’où, St = 15 cm

c.1.3) Vérification des armatures longitudinalesvis-à-vis de l’effort tranchant Vu

 Appui de rive

A୪
୫ ୧୬ ≥

γୱ
fୣ

V୳ ⟹ A୪
୫ ୧୬ ≥

1,15

400
× 14,02 × 10ିଷ ⟹ A୪

୫ ୧୬ ≥ 0,403 cm²

A୪= A୲୰ୟ୴±ୣ + A୰୧୴ୣ = 4HA12 = 4,52 cmଶ > A୪
୫ ୧୬ = 0,403cmଶ… … condition��±��ϐ�±�.

 Appui intermédiaire

A୪≥
γୱ
fୣ

(V୳ +
M୳
୧୬୲ୣ ୰

0,9d
) ⟹ A୪≥

1,15

400
(14,02 × 10ିଷ −

9,672 × 10ିଷ

0,9 × 0,18
)

=ܣ −1,31�ܿ݉ ଶ < 0 ⟹Aucune vérification à faire au niveau de l’appui intermédiaire, car,

l’effort tranchant est négligeable devant l’effet du moment.

Donc, pas de risque de cisaillement des armateurs longitudinaux par l’effort tranchant.

c.1.4) Vérification de la bielle

σୠୡ =
2V୳

a × b
≤ σୠୡ avec a = min(0,9d; (30 − 4)cm) = 16,2cm

Ce qui donne :

V୳ ≤ 0,267 × a × b × fୡଶ଼�����⟺ 14,02 KN < ܰܭ�108,135

⟹ la condition est��±��ϐ�±�

c.1.5) Vérification de la jonction table nervure

ଵߪ
௨ =

ଵܾ ௨ܸ

0,9 ℎܾ݀
≤ ߬= ܽܲܯ�3,33

Avec : ଵܾ =
ିబ

ଶ
= 27,5�ܿ݉

⟹ ଵߪ
௨ = >ܽܲܯ�0,915 ߬= ⟹ܽܲܯ�3,33 condition��±��ϐ�±�

Donc, pas de risque de rupture à la jonction table nervure.
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c.2) Vérifications à l’ELS

Les vérifications concernées sont les suivantes :

 Vérification des contraintes

 Vérification de la flèche

c.2.1) Vérification des contraintes

c.2.1.1) En travée

 Position de l’axe neutre (H)

ܪ =
ℎܾ
ଶ

2
− 15(݀− ℎ) = −191,9�ܿ݉ ଷ < 0

Vérification des contraintes pour une section T.

Donc ߪ: =
ெೞೝ

ூ
≥ݕ ߪ = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

 Calcul de y et I

b
2

yଶ + [15A + (b − b)h]y − 15Ad −
(b − b)

2
h
ଶ = 0

5yଶ + 270,85y − 1355,3 = 0

√∆= 316,96 ⟹ ࢟� = ,ࢉ

I =
b

3
yଷ − (b − b)

(y − h)ଷ

3
+ 15A(d − y)ଶ

I=11235,57ܕ܋ 

ߪ =
௦ܯ

ܫ
≥ݕ ߪ = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

ߪ =
8,93 × 10ିଷ

11235,57 × 10ି଼
0,04611

Donc൜
σୠ = 3,66 MPa

σୠ = 15 MPa
�⟹ σୠ < σୠ ⟹ condition��±��ϐ�±�

c.2.1.2) En appui intermédiaire

 Calcul de y et I

ܾ

2
ଶݕ + −ݕܣ15 ݀ܣ15 = 0

ଶݕ5 + −ݕ33,9 610,2 = 0

√∆= 115,55 ⟹ ࢟� = ૡ,ࢉ

I =
b
3

yଷ + 15A(d − y)ଶ ⟹ ���۷= ૢ,ܕ܋� 

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
y ≤ σୠ = 0,6fୡଶ଼ = 15 MPa

ߪ =
6,996 × 10ିଷ

5093,51 × 10ି଼
0,0816

Donc൜
σୠ = 11,21 MPa

σୠ = 15 MPa
�⟹ σୠ < σୠ ⟹ condition��±��ϐ�±�
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c.2.2) Vérification de la flèche

 Conditions de la vérification de la flèche

Données :

൝

݈= 4,6݉ ���������������������
ܯ

௦ = ܰܭ�11,66 .݉

௧ܯ
௦ = ܰܭ�8,93 .݉

�

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

h

l
≥

M୲ୱ

15M
⟺ 0,043 < 0,051 … … … … … … … … non��±��ϐ�±�

A

bd
≤

3,6

fୣ
⟺ 0,018 > 9 × 10ିଷ… … … … … … . . non��±��ϐ�±�

L < 8�݉ �… … … … … … … ݎé݅ݒ�����… ݂݅ é �݁���������������������������������������������

�

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

flèche est nécessaire.

Δ  ݂≤݂ ; <݈ 5݉⟹݂=


ହ
= 9,2�݉ ݉

       Δ݂ : La flèche à calculer selon le BAEL en considérant les propriétés du béton armé

(retrait, fissure).

Δࢌ= (ࢌ�െ࢜ࢍࢌ) + (ࢍࢌ�െࢌ) … … … ܞéܑܚૢࡸࡱ éܛ ૢૢ

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ G = 5,28KN/mଷ

j = G − G୰ୣ ୴±୲ୣ ୫ ୬ୣ୲= 3,85KN/mଷ

Q = 1,5KN/mଷ

P = G + Q = 6,78 KN/mଷ

�⟹�ቐ

Mୱୣ ୰


= 7,67 KN. m

Mୱୣ ୰
୨

= 5,59KN. m

Mୱୣ ୰
 = 9,86 KN. m

�

 Modules de Young instantané et différé

൜
௩ܧ = ܽܲܯ�10818,86
=ܧ ܽܲܯ�32456,60

�

 Coefficients ,ࣅ ࣆ

Les coefficients ߣ ߤݐ݁ sont définit par le BAEL pour prendre en considération la
fissuration du béton.

ቐ
λ୧�=

,ହୠ౪మఴ

(ଶୠାଷୠబ)
= 2,265

λ୴ =
ଶ

ହ
λ୧�= 0,906

�avec : ρ =
౪

ୠబୢ
= 0,019

 Calcul des࢚࢙࣌�
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⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧σୱ୲


= 15

Mୱୣ ୰


I
(d − y) = 137,07 MPa

σୱ୲
୨

= 15
Mୱୣ ୰
୨

I
(d − y) = 99,89 MPa

σୱ୲
୮

= 15
Mୱୣ ୰


I
(d − y) = 176,19 MPa

� avec:����������൜
y = 0,0458 m

I = 11239 cmସ
�

 Calcul des ࣆ

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧μ = maxቆ0 ; 1 −

1,75 × f୲ଶ଼

4 × ρ × σୱ୲


+ f୲ଶ଼
ቇ= 0,71

μ୨= max൭0 ; 1 −
1,75 × f୲ଶ଼

4 × ρ × σୱ୲
୨

+ f୲ଶ଼
൱ = 0,62

μ = maxቆ0 ; 1 −
1,75 × f୲ଶ଼

4 × ρ × σୱ୲
 + f୲ଶ଼

ቇ= 0,76

�

 Calcul des moments d’inertie fissurés

I =
byୋ

ଷ

3
+ b

(h − yୋ)ଷ

3
−

(b − b)(yୋ − h)ଷ

3
+ 15A(d − yୋ)²

yୋ =
b ×

୦²

ଶ
+ (b − b)

୦బ
మ

ଶ
+ n(A × d + Aᇱ× dᇱ)

b × h + (b − b)h + n(A + Aᇱ)

ݕீ = 7,13�ܿ݉ ܫ�⟹����������������������������������������������� = 20400ܿ݉ ସ

Calcul des moments d’inertie fissurés et des flèches

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ I୧=

1,1I
1 + λ୧× μ

= 8603,28 cmସ

Iϐ୨୧=
1,1I

1 + λ୧× μ୨
= 9333,28 cmସ

I୮୧=
1,1I

1 + λ୧× μ
= 8245,75 cmସ

I୴ =
1,1I

1 + λ୴ × μ
= 13655,78 cmସ

� ⟹

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧f୴ = Mୱୣ ୰

 l²

10E୴I୴
= 10,98 mm

f୨୧= Mୱୣ ୰
୨ l²

10E୧Iϐ୨୧
= 3,9 mm

f୮୧= Mୱୣ ୰


l²

10E୧I୧
= 7,79 mm

f୧= Mୱୣ ୰
 l²

10E୧I୧
= 5,8 mm

�

Δf = ൫f୴ − f୨୧൯+ ൫f୮୧− f୧൯= 9,07mm < f ̅ =
460

500
= 9,2 mm

La flèche est vérifié⟹ ࢋé࢜ࢇ࢚࢘� =3,39 cm²

Les résultats de calcul des sollicitations maximales à l’ELU et à l’ELS des différents types de
poutrelles par niveau sont résumés dans les tableaux qui suivent :
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Tableau III .4. Sollicitations optée pour le ferraillage des poutrelles

Niveau
Sollicitation les plus défavorables

ELU ELS

ࡹ ࢇ
ࢋ࢜࢘

(KN.m)

ࡹ ࢇ
࢘ࢋ࢚

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢚࢘

(KN.m)

(KN)࢛ࢂ ࡹ ࢇ
ࢋ࢜࢘

(KN.m)

ࡹ ࢇ
࢘ࢋ࢚

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢚࢘

(KN.m)

Terrasse
inaccessible

-2,68 -6,767 17,897 14,887 -1,95 -4,94 13,066

Terrasse
accessible

-2,14 -7,149 14,296 15,727 -1,556 -5,187 10,37

Etage courant -2,418 -9,672 12,35 14,02 -1,749 -6,996 8,93

 On procède au ferraillage des différents types de poutrelles de la même manière que

l’exemple de calcul précédent ( l’étage courant), les résultats sont présentés dans le

tableau suivant.

Tableau III .5. Calcul du ferraillage à l’ELU des différents niveaux

Niveau Position M
(KN.m)

ࣆ
࢛࢈

ࢻ Z
(m)

ࢇࢉ
(cm²)

 
(cm²)

ࢋé࢚ࢊࢇ (cm²)

Terrasse
inaccessible

Travée 17,897 0,059 0,077 0,174 2,954 1,41 3HA12 = 3,39

Appui
inter

-6,767 0,147 0,199 0,165 1,178 0,217 2HA12=2,26

Appui de
rive

-2,68 0,058 0,075 0,174 0,442 0,217 1HA10 = 0,79

Terrasse
accessible

Travée 14,296 0,049 0,064 0,175 2,44 1,41 3HA12 = 3,39

Appui
inter

-7,149 0,155 0,212 0,164 1,252 0,217 2HA12=2,26

Appui de
rive

-2,14 0,046 0,059 0,175 0,349 0,217 1HA10 = 0,79

Etage
courant

Travée 12,35 0,041 0,053 0,176 2,016 1,41 3HA12 = 3,39

Appui
inter

-9,672 0,210 0,298 0,158 1,76 0,217 2HA12=2,26

Appui de
rive

-2,418 0,052 0,067 0,175 0,39 0,217 1HA10 = 0,79

Remarque

Le ferraillage transversal adopté pour les poutrelles de différents niveaux est :
=ݐܣ 6ܣܪ2 = 0,57 ܿ݉ ²

 Vérification des poutrelles aux états limites (ELU et ELS)

Les vérifications des poutrelles aux états limites sont illustrées dans les tableaux ci-après :
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Tableau III .6. Vérifications nécessaires à l’ELU

Niveaux

Cisaillement

࢛࣎ < ࣎

(MPa)

Armatures longitudinales

݉ܿ)ܣ
ଶ) ≥

Bielle

࢛ࢂ ≤ ,ૠ࢈ࢇ

ૡࢉࢌ

(KN)

Jonction

࣌
࣎ ≥࢛

(MPa)ߛ௦

݂
௨ܸ

௦ߛ

݂
( ௨ܸ +

௨ܯ
௧

0,9݀
)

T.I 0.83 < 3,33 4,52>0,43 5,65 > −0,773 14,88 < 108,135 0,97 < 3,33 

T.A 0,87 < 3,33 4,52>0,45 5,65 > −0,816 15,73 < 108,135 1,027 < 3,33 

Etage

courant

0,78 < 3,33 4,52>0,403 5,65 > −1,31 14,02 < 108,135 0,915 < 3,33 

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée

Tableau III .7. Vérification des contraintes à l’ELS

Niveau Position ࡹ ࢙

(KN.m)

࢙

(m²ࢉ)

Y

(cm)

۷

ࢉ) )

Contraintes

࢈࣌ < ࢈࣌
(MPa)

Observation

T.I Travée 17,896 3,39 4,61 11235,57 5,36 < 15 Vérifiée

Appui -6,767 2,26 8,165 5093,51 10,47 < 15 Vérifiée

T.A

Travée 14,296 3,39 4,61 11235,57 4,26< 15 Vérifiée

Appui -7,149 2,26 8,16 5093,51 8,31 < 15 Vérifiée

Etage

courant

Travée 12,35 3,39 4,61 11235,57 3,66 < 15 Vérifiée

Appui -9,672 2,26 8,16 5093,51 11,21 < 15 Vérifiée

Tableau III.8. Vérifications de la flèche à l’ELS

Niveaux Terrasse
Inaccessible

Terrasse
accessible

Etage
courant

L (m) 4,6 4 4.6

(KN/m) 2.5 2.5 2.5

ࢍ (KN/m) 4.29 4.21 3.43

 (KN/m) 4.94 5.19 4.41

ࡹ ࢘ࢋ࢙


(KN.m) 5.59 4.23 5.59

ࡹ ࢘ࢋ࢙
ࢍ

(KN.m) 9.59 7.12 7.67

ࡹ ࢘ࢋ࢙
ࡼ (KN.m) 11.05 8.78 9.86

ࢉ)۷ ) 11239 11239 11239

۷(ࢉ ) 20405 20405 20405

ࣅ 2.265 2.265 2.265

࢜ࣅ 0.906 0.906 0.906

࢚࢙࣌
ࢍ

(MPa) 171.91 127.56 137.44

࢚࢙࣌


(MPa) 100.18 75.75 100.18

࢚࢙࣌
ࡼ (MPa) 197.95 157.25 176.71
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ࣆ

ࢍࣆ

ࣆ
ࢉ)ࢌࡵ ) 9344.3

ࢉ)ࢍࢌࡵ ) 8276.9

ࢉ)ࢌࡵ  8086.7

ࢉ)࢜ࢍࢌࡵ ) 13323

(mm)ࢌ

(mm)ࢍࢌ

(mm)ࢌ

࢜ࢍࢌ (mm) 14.09

Δࢌ )  ) 11.53

ࢊࢇࢌ )  )

Observation N . Vérifiée

La flèche n’est pas vérifiée au niveau de terrasse

section de ferraillage =࢚ 3HA16

Tableau III.9. Schémas de ferraillage des poutrelles par niveaux

Type travée

T.A

Etage
Habitation

T.I

III.2.1.5. Ferraillage de la dalle de compression

La dalle de compression est ferraillée dans les 2 sens

 Barres perpendiculaire

50 cm ≤ ente axe entre les poutrelles 

Etude des éléments secondaires

0.62 0.53 0.63

0.76 0.69 0.76

0.78 0.74 0.79
9344.3 10209 9344.3

8276.9 8788.2 8644.4

8086.7 8412.7 8237.4

13323 13842 13698

3.9 2.04 3.9

7.56 3.99 5.8

8.9 5.146 7.8

14.09 7.61 10.96

11.53 6.72 9.07

9.2 8 9.2

N . Vérifiée Vérifiée Vérifiée

La flèche n’est pas vérifiée au niveau de terrasse inaccessible⟹ On doit augmenter la

3HA16 = 6.03 cm2

Schémas de ferraillage des poutrelles par niveaux

Appui intermédiaire Appui de rive

.2.1.5. Ferraillage de la dalle de compression : CBA93 article (B.6.8.4.2.3)

La dalle de compression est ferraillée dans les 2 sens A⊥ et All.

Barres perpendiculaire(⊥) aux poutrelles

≤ ente axe entre les poutrelles ݈= 65 cm ≤ 80 cm, donc : 

Etude des éléments secondaires
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On doit augmenter la

Schémas de ferraillage des poutrelles par niveaux

Appui de rive

: CBA93 article (B.6.8.4.2.3)
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ୄܣ =
4 ݈

݂

 ݈ = 65�ܿ݉ .

 ݂ = ܲܯ�500 .ܽ Car c’est du treillis soudés.

A.N

ୄܣ =
4 × 65

500
= 0,52�ܿ ݉ ଶ ݈݉⁄ ݒ݁ܽ ܿܵ ௧ ≤ 20�ܿ݉

 Barres parallèle (//) aux poutrelles

∥ܣ =
ୄܣ
2

A.N

∥ܣ =
1,106

2
= 0,553�ܿ ݉ ଶ ݉ .݈⁄ ݒ݁ܽ ܿܵ ௧ ≤ 30�ܿ݉

On opte pour un treillis soudés��߶(150 × 150)�݉ ݉ ଶ.

൜
ୄܣ = 5߶ ݈݉= 1,40�ܿ ݉ ଶ ݉ .݈⁄⁄

௧ܵ = 20�ܿ݉ ≤ 20�ܿ݉ .
�……………CBA93

൜
∥ܣ = 4߶ ݈݉= 1,13�ܿ ݉ ଶ ݉ .݈⁄⁄

௧ܵ = 25ܿ݉ ≤ 30�ܿ݉
� ……………CBA93

III.2.2. Étude des dalles pleines

III.2.2.1.Introduction

Une dalle pleine est définie comme une plaque horizontale dont l’épaisseur est relativement

faible par rapport aux autres dimensions. Cette plaque peut être encastrée sur deux ou

plusieurs appuis, comme elle peut être assimilée à une console.

On appelle panneau de dalle dans un plancher les parties de dalles bordées par des appuis.

=ߩ
௫ܮ
௬ܮ

⟹ ൜
ρ ≤ 0,4 la dalle travaille suivant un seul sens.

ρ > 0,4�����������������݈ܽ �݈݈݀ܽ ݎܽݐ݁� ݒܽ ݈݈݅݁ ݑݏ� ݒ݅ܽ ݈݁�ݐ݊ ݀�ݏ ݏ݁�ݔݑ݁ .ݏ݊
�

 Calcul des moments

En travée

ቊ
M୲
୶ = 0,85 × M

୶ pour les travées de rive.

M୲
୷

= 0,75 × M
୷

pour les travées de rive intermédiaires.
�

Au niveau des appuis

ܯ
௫ = ܯ

௬
= ൜

− 0,3 M
୶, appuis de rive.

− 0,5 M
୶, appuis intermédiaire.

�

Figure III .5. Schéma de ferraillage de la dalle de compression
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III.2.2.2.Données de différentes dalles (annexe 1)

D : dalle pleine

Tableau III .10

Types ௫ܮ (m) ௬ܮ (m)

D1 1 ,2 4,1

D2 1,25 2,15

D3 1,35 2,4

D4 1,6 4,25

D5 3,25 4,25

III.2.2.3.Exemple illustratif dalle plein (type D1) sur trois appuis

Dalle sur 3 appuis, d’épaisseur 12 cm. Elle est située

au niveau de RDC

௫ܮ��� = 1,2

௬���=4,1ܮ�����

     ρ = 0,3     

௫ܮ���� <


ଶ

a)Calcul des sollicitations

On a : G = 5,43 KN/m²

Q = 2,5 KN/m².

=௨ݍ (1,35 G+ 1,5 Q) = 11,08 KN/m

=௦ݍ (G+ Q) = 7,93 KN/m

�ܲ ௫ܮ��ݎݑ <


ଶ
ฺ ቐ

ܯ
௫ =

ೣమ

ଶ

ܯ
௬

=

Les sollicitations sont résumées dans le tableau suivant

Etude des éléments secondaires

.2.2.2.Données de différentes dalles (annexe 1)

.10. Données des différents types de dalle pleine

        ρ 

ELU

௫ߤ ௬ߤ ߤ

0,3 / /

0,58 / /

0,56 / /

0,37 / /

0,76 0,0608 0,5274 0,0672

dalle plein (type D1) sur trois appuis

Dalle sur 3 appuis, d’épaisseur 12 cm. Elle est située

Figure III .6.Schéma de la dalle D1

Q = 2,5 KN/m².

G+ 1,5 Q) = 11,08 KN/m

ೣ
మ

ଶ
−

ଶ�ೣయ

ଷ

=
ೣయ



�൞
௫ܸ =

ೠೣ

ଶ
×


ర

ೣరା
ర

௬ܸ =
ೠ

ଶ
×

ೣర

ೣరା
ర

�

Les sollicitations sont résumées dans le tableau suivant

Etude des éléments secondaires

43

Données des différents types de dalle pleine

ELS

௫ߤ ௬ߤ

/ /

/ /

/ /

/ /

0,0672 0,6580

Schéma de la dalle D1
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Tableau III .11. Sollicitations maximales au niveau de la dalle D1

Types

ELU ELS

M

(KN.m)

M୲

(KN.m)

Mୟ

(KN.m)

࢛ࢂ

(KN)

M

(KN.m)

M୲

(KN.m)

Mୟ

(KN.m)

Sens X 19,94 16,95 -9,97 6,6 14,27 12,13 -7,14

Sens Y 3,19 2,71 -9,97 0,17 2,28 1,94 -7,14

b) Ferraillage

Le calcul se fait à la flexion simple : b = 100cm ; h = 12cm ; d = 9cm

En travée (Sens x-x)

147,0
2,1409,01

1095,16
2

3









bu , bu < 0392,0 '  Al .

α=0,2. 

Z= 0,083 m.

=௦ܣ (16,95 ×10-3/ 0,083 ×348) = 5,87 cm² /ml.

ܣ = ߩ × ܾ× ݁⟹ ൜
݁≥ 12�ܿ݉
>ߩ 0,4

�

ܣ  = 0,0008 × 1 × 0,12 = 0,96�ܿ݉ ଶ/݉ .݈

ܣ <ܣ௦

Donc on choisit: 6HA12/ml = 6,79 cm2/ml

En travée (Sens y-y)

023,0
2,1409,01

1071,2
2

3









bu , bu < 0392,0 '  Al .

α=0,29. 

Z= 0,089 m.

=௦ܣ (2,71 ×10-3/ 0,089 ×348) = 0,87 cm² /ml.

ܣ  > ௦ܣ

Donc on choisit: 4HA8/ml = 2,01cm2/ml

En appuis

086,0
2,1409,01

1097,9
2

3









bu , bu < 0392,0 '  Al .
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α=0,112. 

Z= 0,086 m.

=௦ܣ (9,97 ×10-3/ 0,086 ×348) = 3,33 cm² /ml.

ܣ <ܣ௦

Donc on choisit: 4HA12/ml = 4,52 cm2/ml

c) Vérification aux états limites (ELU et ELS)

c.1) Vérifications à l’ELU

c.1.1) Vérification des espacements

൜
ܵ݁ −ݔ�ݏ݊ ����Stݔ ≤ min(3e ,33cm) = 33cm
ܵ݁ −ݕ�ݏ݊ ����Stݕ ≤ min(4e ,45cm) = 45cm

�

c.1.2) Vérification de l’effort tranchant

௨߬ =


×ௗ
≤ ߬=

,×మఴ

ఊ್
.

௨߬ =
,×ଵషయ

ଵ×,ଽ
= ܽܲܯ0,073 ≤ ߬= 0,05 × ݂ଶ଼ = ܲܯ1,25 .ܽ……………………. Vérifiée

La condition vérifiée, on n’a pas besoin de dans࢚ la dalle.

c.2) Vérifications à l’ELS

c.2.1) Etat limite de compression de béton et l’état limite d’ouverture des fissures

൞
ߪ =

௦ܯ

ܫ
≥ݕ തߪ

௦ߪ =
௦ܯ15

ܫ
(݀− (ݕ ≤ ത௦ߪ

�

 തߪ = 0,6 ݂ଶ଼ = ܲܯ�15 (ܽcontraine admissible du béton).

 σഥୱ: (contrainte admissible de lᇱacier)

 ܰ.ܨ ത௦ߪ: = ݉ ݅݊ ቂ
ଶ

ଷ
�݂ ,݁ 110ඥ݂�ߟ௧ଶ଼ቃ= ܲܯ�201,64 ݒ݁ܽܽ, =ߟܿ� 1,6��ܽܿ݅ ܣܪ�ݎ݁

 ௦ܯ : moment max à l’ELS.

 ݕ : position de l’axe neutre.

 :ܫ moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport à l’axe neutre.

ܫ =
௬య

ଷ
+ −݀)ܣ�15 .ଶ(ݕ

ܾ

2
ଶݕ + −ݕ�ܣ�15 ݀�ܣ�15 = 0, ݊ ݎܽݑܽ� ."ݕ"�

 Etat limite de compression de béton

ܻ =


ଶ
ଶݕ + −ݕ௦ܣ15 ௦݀ܣ15 ⟺ ଶݕ50 + 0=916,65−ݕ101,85

y=3,38cm.
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=ܫ


ଷ
ଷݕ + −݀)௦ܣ15 ଶ(ݕ

I = 4504,02ܿ݉ ସ.

 Etat limite d’ouverture des fissures

ߪ =
ெೞೝ×௬

ூ
= ≥ܽܲܯ�9,1 b = 0,6 ݂ଶ଼ = .�ܽܲܯ�15 ………………………………vérifiée.

௦௧ߪ = 15 ×
ெೞೝ

ூ
(݀− (ݕ ≤ s = min (

ଶ

ଷ ݂;ඥ110�݊ ௧݂ଶ଼) .

௦௧ߪ = <ܽܲܯ�227 s = non………………………………ܽܲܯ�201,63 vérifiée.

Remarque

La condition de la contrainteߪ�௦௧�n’est pas vérifiée, donc on doit recalculer la section

d’armateurs à l’ELS.

ߚ =
ெೞೝ

ௗ² s
=

ଵଶ,ଵଷ×ଵషయ

ଵ×,ଽ²×ଶଵ,ଷ
= 7,43 × 10ିଷ.

ߙ = ට90ߚ ×
ଵିఈ

ଷିఈ
=0,43.

௦ܣ =
ெೞ

ௗ(ଵି
ഀ

య
) s

=
ଵଶ,ଵଷ×ଵషయ

,ଽቀଵି
బ,రయ

య
ቁଶଵ,ଷ

= 7,8�ܿ݉ ଶ/݉ .݈

௦=7HA12ܣ = 7,92 cm²/ml avec : St=14 cm.

 Evaluation de la flèche

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧݁≥ maxቆ

3

80
;
௫ܯ
௧

ܯ20
ቇ× ௫݈

௧ܣ ≤
2 ܾ ௫݀

݂

�

Sens x-x :

൜
12 cm > 5,1cm … . … … … … … … …�±��ϐ�±�

7,92cmଶ > 4,5 cmଶ… … … … … Non��±��ϐ�±��
�⟹ On doit vérifier la flèche.

Sens y-y :

൜
12 cm < 17,41cm … . … … … … … … … Non��±��ϐ�±�

2,01 cmଶ ≤ 4,5 cmଶ… … … … …�±��ϐ�±�����������������
�⟹ On doit vérifier la flèche.

Le tableau suivant illustre le résultat du calcul de la flèche.
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Tableau III .12. Vérifications de la flèche à l’ELS

Localisatio

n

݂௩ (mm) ݂(mm) ݂(mm) ݂(mm) ∆݂≤ ݂ௗ (mm) observation

D1 x-x 1,672 0,554 2,042 1,056 2,1 < 2,4 vérifiée

D1 y-y 1,171 0,287 0,570 0,390 1,06 < 8,2 vérifiée

Les résultats de calcul des sollicitations maximales des dalles pleines sont illustrés dans le
tableau qui suit :

Tableau III .13. Sollicitations maximales dans les dalles pleines

Types

Sollicitation

ELU ELS

௫ܯ
௧௩é

(KN.M)

௬ܯ
௧௩é

(KN.M)

ܯ

(KN.M)

Vx

(KN)

Vy

(KN)

௫ܯ
௧௩é

(KN.M)

௬ܯ
௧௩é

(KN.M)

ܯ

(KN.M)

D1 16,95 2,71 9,97 6,6 0,17 12,13 1,94 7,14

D2 1,73 2,3 1,155 1,73 2,46 0,99 1,65 0,5

D3 2,125 2,85 1,063 1,87 2,7 1,51 2,03 0,755

D4 25,52 4,02 9,006 8,7 0,46 18,3 2,9 6,45

D5 8,09 4,27 2,86 17,95 17,95 6,29 4,14 2,22

 On procède au ferraillage des différents types de dalle de la même manière que
l’exemple de calcul précédent (types D1), les résultats sont présentés dans le tableau
suivant.

Tableau III .14. Calcul du ferraillage à l’ELU

Types Sens M

(KN.m)

௨ߤ     α Z

(m)

ܣ
(cm²/ml)

ܣ 
(cm²/ml)

ௗܣ
(cm²/ml)

D1

X-X 16,95 0,147 0,2 0,083 5,87 0,96 6HA12=6,79cm²/ml

Y-Y 2,71 0,023 0,029 0,089 0,87 0,96 4HA8=2,01cm²/ml

appui 9,97 0,086 0,112 0,086 3,33 0,96 4HA12=4,52cm²/ml

D2

X-X 1,73 0,015 0,019 0,089 0,56 1,16 4HA8=2,01cm²/ml

Y-Y 2,3 0,02 0,025 0,089 0,74 0,96 4HA8=2,01cm²/ml

appui 1,155 0,01 0,012 0,089 0,37 1,16 4HA8=2,01cm²/ml

D3

X-X 2,125 0,018 0,023 0,089 0,68 1,17 4HA8=2,01cm²/ml

Y-Y 2,85 0,025 0,032 0,089 0,92 0,96 4HA8=2,01cm²/ml

appui 1,063 0,0092 0,011 0,089 0,34 1,17 4HA8=2,01cm²/ml

D4

X-X 25,52 0,22 0,31 0,079 9,28 0,96 7HA14=10,78cm²/ml

Y-Y 4,02 0,035 0,044 0,088 1,31 0,96 4HA8=2,01cm²/ml

appui 9,006 0,078 0,01 0,089 2,91 0,96 4HA10=3,14cm²/ml
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D5 X-X 8,09 0,0007 0,0009 0,89 0 ,26 1,17 4HA8=2,01cm²/ml

Y-Y 4,27 0,00037 0,0005 0,89 0,137 0,96 4HA8=2,01cm²/ml

appui 2,86 0,00025 0,0003 0,89 0,092 1,17 4HA8=2,01cm²/ml

 Vérification des Dalles aux états limites (ELU et ELS)

Les vérifications des dalles aux états limites sont illustrées dans les tableaux ci-après

Tableau III .15. Vérification de l’effort tranchant à l’ELU

Types Vux

(KN)

௨߬௫ ≤ ௨߬

(MPa) obs.

Vuy

(KN)

௨߬௬ ≤ ௨߬

(MPa) obs.

D1 6,6 0,073 < 1,25 vérifiée 0,17 0,0019 < 1,25 Vérifiée

D2 1,73 0,019 < 1,25 vérifiée 2,46 0,27 < 1,25 vérifiée

D3 1,87 0,021 < 1,25 vérifiée 2,7 0,03<1,25 vérifiée

D4 8,7 0,96< 1,25 vérifiée 0,46 0,005 < 1,25 vérifiée

D5 17,95 0,196 < 1,25 vérifiée 17,95 0,196 < 1,25 vérifiée

Tableau III .16. Vérifications des contraintes à l’ELS

Types de la

dalles

Mser

(KN.m)

Y

(cm)

I

(ܿ݉ ସ)

ߪ ≤ ߪ

(MPa) Obs.

௦௧ߪ ≤ ௦௧ߪ

(MPa) Obs.

D1

X-X 12,13 3,38 4504,0

2

9,1 < 15 vérifiée 227,03> 201,63 N.vérifiée

Y-Y 1,94 2,05 1743,5 2,28 < 15 vérifiée 115,99 < 201,63 vérifiée

appui 7,14 2,9 3335,8 6,21 <15 vérifiée 195,85 < 201,63 vérifiée

D2

X-X 0,99 2,05 1743,5 1,16< 15 vérifiée 59,19 < 201,63 vérifiée

Y-Y 1,65 2,05 1743,5 1,94< 15 vérifiée 98,66 < 201,63 vérifiée

appui 0,5 2,05 1743,5 0,59< 15 vérifiée 29,9 < 201,63 vérifiée

D3

X-X 1,51 2,05 1743,5 1,78< 15 vérifiée 90,29 < 201,63 vérifiée

Y-Y 2,03 2,05 1743,5 2,39< 15 vérifiée 121,38 < 201,63 vérifiée

appui 0,755 2,05 1743,5 0,9< 15 vérifiée 45,14 < 201,63 vérifiée

D4

X-X 18,3 4,01 6175,7

2

11,88 < 15 vérifiée 221,8 > 201,63 N.vérifiée

Y-Y 2,9 2,05 1743,5 3,41 < 15 vérifiée 173,4 < 201,63 vérifiée

appui 6,45 2,5 2510,8 6,42 < 15 vérifiée 250,47 > 201,63 N.vérifiée
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D5 X-X 6,29 2,05 1743,5 7,39 < 15 vérifiée 376,26 > 201,63 N.vérifiée

Y-Y 4,14 2,05 1743,5 4,86< 15 vérifiée 247,5 > 201,63 N.vérifiée

appui 2,22 2,05 1743,5 2,6< 15 vérifiée 132,27< 201,63 vérifiée

On remarque que la contrainte d’acier n’est pas vérifiée de la dalle D1et D4 et D5 ce qui
nous a conduits de recalculer la section des armatures à l’ELS.

Après le recalcule à l’ELS (détail dans l’exemple de calcul), on a adopté la section suivante :

௧௫ܣ:1ܦ = 12ܣܪ7 = 7,92ܿ݉ ଶ/݈݉

൜:4ܦ
௧௫ܣ = 14ܣܪ8 = 12,32�ܿ݉ ଶ/݈݉

ܣ = 12ܣܪ4 = 4,52�ܿ݉ ଶ/݈݉
�

ቊ:5ܦ
௧௫ܣ = 12ܣܪ4 = 4,52�ܿ݉ ଶ/݈݉

௧௬ܣ = 12ܣܪ3 = 3,39�ܿ݉ ଶ/݈݉
�

c.2.2) Evaluation de la flèche

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

ቐ
݁≥ maxቀ

ଷ

଼
;
ெೣ


ଶெబ
ೣቁ× ௫݈

௧ܣ ≤
ଶబௗೣ



�.

 Pour la dalle D1

Sens x-x :

൜
12 cm > 5,1 cm … … … … … … … …�±��ϐ�±�

7,92 cmଶ > 4,5 cmଶ… … … … … … … . Non��±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

Sens y-y :

൜
12 cm < 17,41 cm … … … … … … … … Non��±��ϐ�±�

2,01cmଶ < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

 Pour la dalle D2

Sens x-x :

൜
12 cm > 4,7cm … … … … … … … …�±��ϐ�±�

2,01cm² < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire

Sens y-y :

൜
12 cm > 8,06 cm … … … … … … … …�±��ϐ�±�

2,01cm² < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire

 Pour la dalle D3
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Sens x-x :

൜
12 cm > 5,72cm … … … … … … … …�±��ϐ�±�

2,01cm² < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire

Sens y-y :

൜
12 cm > 10,2 cm … … … … … … … …�±��ϐ�±�

2,01cm² < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire

 Pour la dalle D4

Sens x-x :

൜
12 cm > 6,8 cm … . … … … … … … …�±��ϐ�±�

12,32cm² > 4,5 cmଶ… … … … … Non��±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

Sens y-y :

൜
12 cm < 18,12 cm … … … … … … Non��±��ϐ�±�

2,01cm² < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

 Pour la dalle D5

Sens x-x :

൜
12 cm < 17,76 cm … . … … … … … … … Non��±��ϐ�±�

4,52 cmଶ > 4,5 cmଶ… … … … … Non��±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

Sens y-y :

൜
12 cm < 18,62 cm … … … … … … Non��±��ϐ�±�

3,39cmଶ < 4,5 cmଶ… … … … … … … . .�±��ϐ�±�
�

On doit vérifier la flèche.

Le tableau suivant illustre le résultat du calcul des différentes flèches.

Tableau III .17. Vérifications de la flèche à l’ELS

localisation ݂௩ (mm) ݂(mm) ݂(mm) ݂(mm) ∆݂≤ ݂ௗ (mm) observation

D1 x-x 1,673 0,555 2,042 1,056 2,1 < 2,4 vérifiée

D1 y-y 1,171 0,287 0,57 0,39 1,06 < 8,2 vérifiée

D4 x-x 2,246 0,711 1,753 1,08 2,2 < 3,2 vérifiée

D4 y-y 3,213 0,789 3,202 1,071 4,5 < 8,5 vérifiée

D5 x-x 1 ,698 0,417 2,136 0,566 2,85 < 6,5 vérifiée

D5 y-y 1,559 0,383 0,998 0,5198 1,65 < 8,5 vérifiée
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e) Schéma de ferraillage

Etude des éléments secondaires

Figure III .7. Schéma de ferraillage de dalle D1

Figure III.8. Schéma de ferraillage de dalle D2

Figure III .9. Schéma de ferraillage de dalle D3

Figure III 8. Schéma de ferraillage du panneau D2

Etude des éléments secondaires
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Schéma de ferraillage de dalle D1

Schéma de ferraillage de dalle D2

Schéma de ferraillage de dalle D3

Schéma de ferraillage du panneau D2
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III.3. Etude de l’ascenseur

III.3.1. Définition

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

chargements vers les différents niveaux de la construction.

L’ascenseur qu’on étudie est pour 08

III.3.2. Les caractéristiques

 Nombre de passagers :

Le nombre de passagers est le plus petit des nombres obtenus par la formule :

݊ =

Figure

 L : Longueur de l’ascenseur =204 cm.

 l : Largeur de l’ascenseur = 180 cm

 V= 1,00 m /s : Vitesse de levage.

Etude des éléments secondaires

Figure III .10. Schéma de ferraillage de dalle D4

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

chargements vers les différents niveaux de la construction.

L’ascenseur qu’on étudie est pour 08 personnes

Le nombre de passagers est le plus petit des nombres obtenus par la formule :

=
charge nominale

75
ฺ ݊ ൌ

630

75
= 8,4

III .11. Coupe transversale de l’ascenseur

l’ascenseur =204 cm.

: Largeur de l’ascenseur = 180 cm

V= 1,00 m /s : Vitesse de levage.

Etude des éléments secondaires
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Schéma de ferraillage de dalle D4

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

Le nombre de passagers est le plus petit des nombres obtenus par la formule :
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 Pm = 15 KN : Charge due à la salle de machine.

 Dm = 82 KN : Charge due au poids propre de l’ascenseur.

 Fୡ = 102 KN : Charge due à la rupture des câbles.

 Pp=6,3 KN : La charge nominale.

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

 Dalle de salle machine (locale).
 Dalle qui sert d’appui à l’ascenseur.

III.3.3. Etude de l’ascenseur :

La dalle de la cage d’ascenseur doit être épaisse pour qu’elle puisse supporter les

charges important (machine+ ascenseur) qui sont appliquées sur elle.

On a ௫ܮ: = 180ܿ݉ , ௬ܮ = 204ܿ݉ ⇒ ܵ= 1,80 × 2,04 = 3,672�݉ ଶ

Soit alors son épaisseur est e=15cm.

III.3.3.1. La dalle inferieure « Cas d’une charge repartie »

a) Evaluation des charges et surcharges :

Gଵ = 25 × 0,15 = 3,75 KN/mଶ : Poids de la dalle en béton armé.

Gଶ = 25 × 0.05 = 1,25 KN/mଶ : Poids de revêtement en béton.

ቐ

Gᇱ= Gଵ + Gଶ = 5 KN/mଶ

G =
Fୡ
S

=
102

3,672
= 27,78 KN/mଶ

�

G୲୭୲ୟ୪= G + Gᇱ= 5 + 27,78 = 32,78 KN/mଶetܳ = ݉/ܰܭ�1 ଶ

b. Calcul les sollicitations

 A l’ELU

q୳ = 1,35 G + 1,5Q = (1,35 × 32,78) + (1,5 × 1) = 45,753 KN

ρ =
୪౮

୪౯
= 0,88 > 0,4 ⇒ La dalle travaille dans deux sens.

ρ = 0,88 ⇒�൜
μܠ = 0,0476
μܡ = 0,7438

�

 Calcul des moments: (Annexe 1)

ࡹ ࢞
 = μ௫ × ௨ݍ × ௫ܮ

ଶ = 0,0476 × 45,753 × 1,8² = ܰܭ�7,06 .݉

ࡹ ࢟
 = μ௬ × ௫ܯ

 = 0,7438 × 7,06 = ܰܭ�5,25 .݉
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 Calcul les moments réels

En travée :ቊ
ࡹ ࢚࢞ = 0,75 × ௫ܯ

 = 0,75 × 7,06 = ܰܭ�5,3 .݉

ࡹ ࢚࢟ = 0,75 × ௬ܯ
 = 0,75 × 5,25 = ܰܭ��3,94 .݉

�

En appuis ࡹ: ࢇ = ܯ
௫ = ܯ

௬
= −0,5 × ௫ܯ

 = −0,5 × 7,06 = ܰܭ�3,53− .݉�

c) Calcul du ferraillage

Les résultats de calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .18. Ferraillage de la dalle pleine au-dessous de l’ascenseur

Position Sens ࡹ ࢛

(KN.m)

bu  Z

(m)

ࢋé࢛ࢉࢇࢉ

(cm²/ml)

 

(cm²/ml)

ࢊࢇ

(cm²/ml)

Travée x-x 5,3 0,026 0,033 0,118 1,29 1,27 3HA10 = 2,36

y-y 3,94 0,019 0,024 0,118 0,96 1,2 3HA10 = 2,36

Appuis x-x -3,53 0,017 0,021 0,118 0,86 1,27 3HA10 = 2,36

d) Vérification aux états limites (ELU et ELS)

d.1) Vérification a l’ELU

d.1.1) Espacement des barres

Sens x-x : St < min (3e, 33cm) St = 33 cm………vérifiée.

Sens y-y : St < min (4e, 45cm) St = 33 cm………vérifiée.

d.1.2) Vérification l’effort tranchant

ρ = 0.88 >0.4  flexion simple dans les deux sens. 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

௫ܸ =
௨ݍ ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ���������������ܰܭ�25,64

௬ܸ =
௨ݍ ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ��������������ܰܭ�17,61

�

⇒
12.01

1064,25 3








db

Vu
u MPa21.0 MPa17.1f

07.0
28c

b




Donc, la condition est vérifiée.
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d.2) Vérification a l’ELS

௦ݍ = +௧௧ܩ ܳ = 32,78 + 1 = ܰܭ33,78 ݉ ଶ⁄ , on fera le calcul de la dalle pour une bande

de 1m de longueur.

=ߩ� 0,88 ⇒ ܮܵܧ :൜
μ௫ = 0,0546
μ௬ = 0,8216

�…………… Annexe (1)

 Calcul les moments

ࡹ ࢞
 = μ௫ × ×௦௧ݍ ௫݈

ଶ = ܰܭ�5,97 .݉

ࡹ ࢟
 = μ௬ × ௫ܯ

 = ܰܭ�4,9 .݉

 Calcul les moments réels :

 En travées :൝
௧௫ܯ = 0,75 × ௫ܯ

 = 4,48 KN. m

௧௬ܯ = 0,75 × ௬ܯ
 = 3,67 KN. m �

 En appuis ܯ: = −0,5 ∗ ௫ܯ
 = ܰܭ�2,98− .݉

d.2.1) Vérification des contraintes

 Etat limite de compression de béton

ܻ =
ܾ

2
ଶݕ + −ݕ௦ܣ15 ௦݀ܣ15

=ܫ
ܾ

3
ଷݕ + −݀)௦ܣ15 ଶ(ݕ

ߪ =
௦ܯ × ݕ

ܫ
≤ b = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

Les résultats de calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .19. Vérification des contraintes

Position Sens ࡹ ࢙

(KN.m)

࢙

(Cm²)

Y

ࢉ) )

I

ࢉ) )

࣌ ≥ ࢉ࢈࣌

(MPA)ࢉ࢈̅

Observation

Travée x-x 4,48 2,36 2,58 3713,72 3,11< 15 Vérifiée

y-y 3,67 2,36 2,58 3713,72 2,55< 15 Vérifiée

Appuis -2,98 2,36 2,58 3713,72 2,07< 15 Vérifiée

 Etat limite d’ouverture des fissures

௦௧ߪ = 15 ×
ெೞೝ

ூ
(݀− (ݕ ≤ s = min (

ଶ

ଷ ݂;ඥ110�݊ ௧݂ଶ଼) .

Le tableau suivant résume la vérification des contraintes :
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Tableau III

Position Sens ࡹ ࢙

(KN.m)



(Cm²)

Travée x-x 4,48 2,36

y-y 3,67 2,36

Appuis -2,98 2,36

d.2.2) Evaluation de la flèche

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

Sens x-x’ :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧݁ ���ቆ

3

80
;
ܯ ௧

Ͳʹܯ
ቇൈ �݈��

௧ܣ ≤
ʹܾ ݀

݂

Sens y-y’ :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ݁ ���ቆ

3

80
;
ܯ ௧

Ͳʹܯ
ቇൈ �݈

௧ܣ ≤
ʹ ܾ݀

݂

e) Schémas de ferraillage

Figure III .12. Schéma de ferraillage de la dalle au

III.3.3.2. Cas d’une charge concentrée

La charge concentré q est appliquée à la surface de la dalle sur aire

uniformément sur aire u v située sur le plan moyen de la dalle.

Etude des éléments secondaires

Tableau III .20. Vérification des contraintes dans l’acier

࢙

(Cm²)

Y

ࢉ) )

I

ࢉ) )

࢚࢙̅ ࣌≥࢚࢙࣌

(MPA)

2,36 2,58 3713,72 170,45 < 201,63

2,36 2,58 3713,72 139,64< 201,63

2,36 2,58 3713,72 113,38< 201,63

d.2.2) Evaluation de la flèche

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

�����ฺ �ͳͷܿ ݉  ǡͷܿ ݉ �����ǥ ǥ ǥ ǤǤݎ݅±ݒ ݂݅ é

�������ฺ �ʹ ǡ͵ �ܿ݉ ଶ ൏ �ܿ݉ ଶǥ ǥ ǥ Ǥݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁

�������ฺ �ͳͷܿ ݉  ǡͶ�ܿ݉ ǥ ǥ ǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁

������ฺ �ʹ ǡ͵ �ܿ݉ ଶ ൏ �ܿ݉ ଶ��ǥ ǥ ǥ ǥ ݎ݅±ݒ ݂݅

Schéma de ferraillage de la dalle au-dessous de l’ascenseur

.3.3.2. Cas d’une charge concentrée

La charge concentré q est appliquée à la surface de la dalle sur aire 0 0a b

u v située sur le plan moyen de la dalle.
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dans l’acier

Observation

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

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

é݁

݁

�

݁

ݎ݅ ݂݅ ±݁ �

�

dessous de l’ascenseur

0 0a b .Elle agit
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0 0a b : Surface sur laquelle elle s’applique la charge donnée en fonction de vitesse.

u v : Surface d’impact.

0a et u = dimension suivant x-x.

0b et v : Dimension suivant y-y.

On a 0 0 1

0 0 1

2

2

u a h h

v b h h





    


    

0

0

80 .
1 /

80 .

a cm
pour V m s

b cm


  



Avec 1 5h cm : Épaisseur de revêtement.

ℎ = 15�ܿ݉ : Épaisseur de dalle.

1  : Coefficient qui dépend du type de revêtement.

ቄ
ݑ = 80 + 15 + 2 × 1 × 5 = 105ܿ݉
=ݒ 80 + 15 + 2 × 1 × 5 = 105ܿ݉

�

a) Evaluation des charges

݃ = ܦ + ܲ + ܲ௦௦ = 82 + 15 + 6,3 = ܰܭ�103,3 .

b) Calcul les sollicitations

൜
௫ܯ = ௨ݍ × ଵܯ) + (ଶܯߥ

௬ܯ = ௨ݍ × ଶܯ) + (ଵܯߥ
�, Avec V : Coefficient de poisson൜

ܸ = 0 à�݈′ܮܷܧ
ܸ = 0,2 àܮܵܧ� ���

�

 M1 est en fonction de
x

u

L
etߩ� 

௨

ೣ
=

ଵହ

ଵ଼
= =ߩ�ݐ0,58�݁ 0,88

 M2 est en fonction de
y

v

L
et ߩ

௩


=

ଵହ

ଶସ
= =ߩ�ݐ0,51�݁ 0,88

En se référant à l’Annexe (2)

on trouve : ቄ
M1 = 0,089 KN. m
M2 = 0,073 KN. m

�

Figure III .14. Calcul de Périmètre au niveau de la

feuille moyenne

h0/2

h0/2

h1

45° 45°

U

h0

ao

Figure III .13. Schémas représentant la

surface d’impact

u
bo

v



Chapitre III Etude des éléments secondaires

58

b.1) Evaluation des moments Mx1 et My2 du système de levage à l’ELU

=ߥ 0 ⇒ ൜
௫ܯ = ௨ݍ × ଵܯ

௬ܯ = ௨ݍ × ଶܯ

�

On a :݃ = ܦ + ܲ + ܲ௦௦ = 82 + 15 + 6,3 = ܰܭ�103,3 .

1.35 1.35 103.3 139.455uq g KN    

൜
௫ଵܯ = ௨ݍ × ଵܯ = 139,455 × 0,089 = ܰܭ�12,41 .݉
௬ଵܯ� = ௨ݍ × ଶܯ = 139,455 × 0,073 = ܰܭ�10,18 .݉��

�

b.2) Evaluation des moments due au poids propre de la dalle à l’ELU

௨ݍ = ܩ1,35 + 1,5ܳ = (1,35 × 5) + (1,5 × 1) = ܰܭ�8,25

=ߩ 0,88 ൜
௫ଶܯ = ௫ݑ × ௨ݍ × ²ݔ݈ = 0,0476 × 8,25 × 1,8ଶ = ܰܭ�1,27 .݉
௬ଶܯ = ௫ݑ × ௫ଶܯ = 0,7438 × 1,27 = ܰܭ�0,94 .݉����������������������

�

b.3) Superposition des moments

Les moments agissants sur la dalle sont :

൜
௫ܯ = ௫ଵܯ + ௫ଶܯ = 12,41 + 1,27 = ܰܭ��13,68 .݉
௬ܯ = ௬ଵܯ + ௬ଶܯ = 10,18 + 0,94 = ܰܭ�11,12 .݉����

�

b.4) Les moments réels

 En travées :൝
௧௫ܯ = 0.75 × ௫ܯ

 = 10,26 KN. m

௧௬ܯ = 0.75 × ௬ܯ
 = 8,34 KN. m �

 En appuis ܯ: = −0.5 × ௫ܯ
 = ܰܭ�6,84− .݉

c) Calcul du ferraillage

Les résultats de calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .21. Ferraillage de la dalle supérieure d’ascenseur

Position Sens ࡹ ࢛

(KN.m)
bu  Z

(m)

ࢋé࢛ࢉࢇࢉ
(cm²/ml)

 
(cm²/ml)

ࢊࢇ

(cm²/ml)

Travée x-x 10,26 0,05 0,064 0,117 2,52 1,27 4HA10 = 3,14

y-y 8,34 0,04 0,051 0,117 2,05 1,2 4HA10 = 3,14

Appuis x-x -6,84 0,033 0,042 0,118 1,66 1,27 4HA10 = 3,14
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d) Vérification aux états limites (ELU et ELS)

d.1) Vérification a l’ELU

d.1.1) Vérification au poinçonnement

ܳ௨ = 0,045 × ܷ × ℎ ×
మఴ

ఊ್

ܷܿ= 2 × (ܷ + ܸ) = 2 × (105 + 105) = 420 ܿ݉
Avec :

 uQ : Charge de calcul à l’ELU.

 h : Épaisseur total de la dalle.

 cU : Périmètre du contour au niveau de feuillet moyen.

ܳ௨ = ௨ݍ = ܰܭ�139,455 < 0,045 × ݑ × ℎ ×
݂ଶ଼

ߛ
= 0,045 × 4,2 × 0,15 ×

25 × 10ଷ

1.5

௨ݍ�� = ܰܭ�139.455 < ܰܭ�472,5 … … … … … … … … … … ݊ܿ ݀ ݊ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁

Donc, pas de risque de poinçonnement.

d.1.2) Vérification de l’effort tranchant

On a: u = v =105 cm⇒ ܸ ௫ =
ொೠ

ଷ×௨
=

ଵଷଽ.ସହହ

ଷ×ସ,ଶ
= ܰܭ�11,068

⇒
12.01

10068,11 3








db

Vu
u Mpa092,0 Mpafc

b

16.1
07.0

28 


 …………vérifiée

d.2) Vérification a l’ELS

 Le moment engendré par le moment de levage

103.3serq g KN 

൜
௫ଵܯ = ௦ݍ × ଵܯ) + (ଶܯߥ = 103,3 × (0,089 + 0,2 × 0,073) = ܰܭ�10,7 .݉

௬ଵܯ = ௦ݍ × ଶܯ) + (ଵܯߥ = 103,3 × (0,073 + 0,2 × 0,089) = ܰܭ�9,38 .݉
�

 Le moment dû au poids propre de la dalle

௦ݍ = ܩ + ܳ = 5 + 1 = ܰܭ�6

ܮܵܧ =ߩ�: 0,88 ⟹ ൜
௫ߤ = 0,0546
௬ߤ = 0,8216

�

 Calcul les moments

൜
௫ଶܯ = ௫ߤ × ×௦௧ݍ ௫݈

ଶ = 0,0546 × 6 × 1,8ଶ = ܰܭ�1,06 .݉
௬ଶܯ = ௬ߤ × ௫ଶܯ = 0,8216 × 1,06 = ܰܭ�0,87 .݉�������������������

�
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 Superposition des moments

Les moments agissants sur la dalle sont :

൜
௫ܯ = ௫ଵܯ + ௫ଶܯ = 10,7 + 1,06 = ܰܭ�11,76 .݉
௬ܯ = ௬ଵܯ + ௬ଶܯ = 9,38 + 0,87 = ܰܭ�10,25 .݉

�

 Calcul les moments réels

ݎܽݐ�݊ܧ éݒ :݁൜
௧௫ܯ = 0,75 × ௫ܯ = 0,75 × 11,76 = ܰܭ�8,82 .݉
௧௬ܯ = 0,75 × ௬ܯ = 0,75 × 10,25 = ܰܭ�7,68 .݉

�

ݑܽ�݊ܧ ܯ:ݏ݅ = −0.5 × ௫ܯ = −0.5 × 11,76 = ܰܭ�5,88− .݉

d.2.1) Vérification des contraintes

 Etat limite de compression de béton

ܻ =
ܾ

2
ଶݕ + −ݕ௦ܣ15 ௦݀ܣ15

=ܫ
ܾ

3
ଷݕ + −݀)௦ܣ15 ଶ(ݕ

ߪ =
௦ܯ × ݕ

ܫ
≤ b = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

Les résultats de calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .22. Vérification des contraintes

Position Sens ࡹ ࢙

(KN.m)

࢙
(Cm²)

Y

ࢉ) )

I

(ܿ݉ ସ)

࣌ ≥ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈̅

(MPA)

Observation

Travée x-x’ 8,82 3,14 2,92 4713,13 5,46< 15 Vérifiée

y-y’ 7,68 3,14 2,92 4713,13 4,76< 15 Vérifiée

Appuis -5,88 3,14 2,92 4713,13 3,64< 15 Vérifiée

 Etat limite d’ouverture des fissures

௦௧ߪ = 15 ×
௦ܯ

ܫ
(݀− (ݕ ≤ s = min (

2

3 ݂;ඥ110�݊ ௧݂ଶ଼)

Le tableau suivant résume la vérification des contraintes :

Tableau III .23. Vérification des contraintes dans l’acier

Position Sens ࡹ ࢙

(KN.m)

࢙

(Cm²)

Y

ࢉ) )

I

ࢉ) )

࢚࢙̅ ࣌≥࢚࢙࣌

(MPA)

Observation

Travée x-x’ 8,82 3,14 2,92 4713,13 254,88 > 201,63 Non Vérifiée

y-y’ 7,68 3,14 2,92 4713,13 221,93>201,63 Non Vérifiée

Appuis -5,28 3,14 2,92 4713,13 152,58< 201,63 Vérifiée
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Donc : il faut recalculer la section d’armature de travée dans les deux sens à l’ELS.

ߚ ൌ
௦ܯ

ܾ݀ ; s
�ݐ݁������

Tableau III .24

Position Sens ࡹ ࢙

(KN.m) (×

Travée x-x 8,82

y-y 7,68

d.2.2) Evaluation de la flèche

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

 Sens x-x :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧݁ ���ቆ

3

80
;
ܯ ௧

ܯ20

௧ܣ ≤
ʹܾ ݀

݂

 Sens y-y’ :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ݁ ���ቆ

3

80
;
ܯ ௧

ܯ20

௧ܣ ≤
ʹ ܾ݀

݂

e) Schémas de ferraillage

Figure III .15. Schéma de ferraillage de la dalle au
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: il faut recalculer la section d’armature de travée dans les deux sens à l’ELS.

ߙ�� ൌ ඨͻͲߚ ൈ
ͳെ ߙ

͵െ ߙ
௦ܣ�������ݐ݁������������ =

݀ሺͳ

.24. Ferraillage de la dalle pleine à l’ELS

ࢼ

× 10ିଷ) ࢻ

࢙
(Cm²)

ࢊࢇ

(cm²/ml)

3,04 0,29 3,19 5HA10 = 3,93

2,64 0,27 3,17 5HA10 = 3,93

d.2.2) Evaluation de la flèche

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

௧

ܯ
ቇൈ �݈��������ฺ �ͳͷܿ ݉  ǡͅ �ܿ݉ �����ǥ ǥ ǥ Ǥ.

�����������������������ฺ �͵ǡͻ �͵ܿ݉ ଶ ൏ �ܿ݉ ଶ… … … .

௧

ܯ
ቇൈ �݈��������ฺ �ͳͷܿ ݉  ǡͶ�ܿ݉ ǥ ǥ ǥ ǥ ݒ

���������������������ฺ �͵ǡͻ͵�ܿ݉ ଶ ൏ �ܿ݉ ଶ … … … …

Schéma de ferraillage de la dalle au-dessus de l’ascenseur
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: il faut recalculer la section d’armature de travée dans les deux sens à l’ELS.

௦ܯ

−
ఈ

ଷ
) s

St

(cm)

௧ܵ
௫ = 20 ܿ݉

௧ܵ
௬

= 20 ܿ݉

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

ݎ݅±ݒ. ݂݅ ±݁ �

ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁ ��

�

ݎ݅±ݒ ݂݅ ±݁ ���

ݎ݅±ݒ… ݂݅ ±݁ �

�

dessus de l’ascenseur
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III.4. Poutre de chainage

Les poutres de chainage sont des poutres continues en béton armé, elles ceinturent les

façades à chaque étage au niveau des planchers, dans notre structure elles servent d’appui

pour la cloison extérieure et aussi pour le plancher à corps creux.

III .4.1. Pré-Dimensionnement

III.4.1.1. Exigences du RPA 99/2003 (Art 9.3.3)

Les dimensions minimales préconisées pour le chainage sont :

 Hauteur minimale h ≥ 15 cm.
 Largeur minimale b ≥ 2

Donc :ܾ
ଶ

ଷ
× 30 = 20 ܿ݉

La hauteur des poutres est donnée par l’expression suivante

ܮ ௫
15

≤ ℎ ≤

On opte : ( ×ܾℎ) = (30 × 30) ܿ݉

 Vérification des exigences du RPA99/2003 (Art 7.5.1)

 ܾ = 30 cm > 20 ܿ݉

 ℎ =  30 cm ≥ 30 ܿ݉





= 1 < 4, vérifiée.

III.4.2. Calcul des 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.

 Poids propre ܩ: = 25 × 0.30 × 0,30 = 2,25

 Poids murs double cloison

Figure III

Etude des éléments secondaires

Les poutres de chainage sont des poutres continues en béton armé, elles ceinturent les

façades à chaque étage au niveau des planchers, dans notre structure elles servent d’appui

pour la cloison extérieure et aussi pour le plancher à corps creux.

Dimensionnement

.4.1.1. Exigences du RPA 99/2003 (Art 9.3.3)

Les dimensions minimales préconisées pour le chainage sont :

≥ 15 cm.
≥ 2⁄3 de l’épaisseur du mur. 

ܿ݉

poutres est donnée par l’expression suivante :

ܮ ௫
10

⟹
400

15
≤ ℎ ≤

400

10
⟹ 26,67 ≤ ℎ ≤ 40

݉ ².

Vérification des exigences du RPA99/2003 (Art 7.5.1)

ܿ݉ , vérifiée.

ܿ݉ , vérifiée.

, vérifiée.

III.4.2. Calcul des sollicitations

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

supporte. Il est calculé (comme une poutre simplement appuyée) en flexion simple.

= 25 × 0.30 × 0,30 = 2,25 ݉/ܰܭ .݈

Poids murs double cloison ܩ: ௨= 1,37 × (3,06 − 0,30) = 3,78 ܰܭ/݉

III .16. Schéma statique de la poutre de chainage

Etude des éléments secondaires
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Les poutres de chainage sont des poutres continues en béton armé, elles ceinturent les

façades à chaque étage au niveau des planchers, dans notre structure elles servent d’appui

40

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

supporte. Il est calculé (comme une poutre simplement appuyée) en flexion simple.

݉ .݈
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 Exemple de calcul :

ܮܷܧ :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
௨ݍ = 1,35൫ܩ + ܩ ௨൯= ݉/ܰܭ�8,14 .݈

௨ܯ = ௨ݍ
²݈

8
= ܰܭ�16,28 .݉ ������������������������

௨ܸ = ௨ݍ
݈

2
= ��������������������������������ܰܭ��16,28

�

ܮܵܧ :൞

௦ݍ = ൫ܩ + ܩ ௨൯= ݉/ܰܭ�6,03 .݈

௦ܯ = ௦ݍ
݈ଶ

8
= ܰܭ�12,06 .݉ ������

�

Correction des moments :

ݎܽܶ éݒ :݁൜
ܯ ்
௨ = ௨ܯ0,85 = ܰܭ�13,84 .݉

ܯ ்
௦ = ௦ܯ0,85 = ܰܭ�10,25 .݉

� ݑܣ�; ൜:ݏ݅
ܯ
௨ = ௨ܯ0,5− = ܰܭ�8,14− .݉

ܯ
௦ = ௦ܯ0,5− = ܰܭ�6,03− .݉

�

Tableau III .25. Sollicitation maximales dans les différents types des poutres de chainage

Position

ELU ELS

ࡹ ࢇ
ࢋ࢜࢘

(KN.m)

ࡹ ࢇ
࢘ࢋ࢚

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢚࢘

(KN.m)

(KN)࢛ࢂ ࡹ ࢇ
ࢋ࢜࢘

(KN.m)

ࡹ ࢇ
࢘ࢋ࢚

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢚࢘

(KN.m)

Type 1 8,14 / 13,84 16,28 6,03 / 10,25

III.4.3. Ferraillage

Tableau III .26. Moments et ferraillages correspondant

Position M
(KN.m)

࢛࢈ࣆ ࢻ Z
(m)

ࢇࢉ
(cm²)

 
(cm²)

ࢋé࢚ࢊࢇ
(cm²)

Travée 13,84 0,044 0,056 0,26 1,53 0,978 3HA10 =
2,36

Appui de
rive

8,14 0,026 0,033 0,27 0,87 0,978 3HA10 = 2,36

III .4.4. Vérification aux états limites (ELU et ELS)

III.4.4.1. Vérifications à l’ELU

a) Vérification de l’effort tranchant CBA93 (Art A5.1.1)

௨߬ =
௨ܸ

ܾ݀
= ܽܲܯ0,201 < ҧ߬௨ = ݉ ݅݊ ൬

0,2 ݂ଶ଼

ߛ
=൰ܽܲܯ�5, ܰܨ,�ܽܲܯ�3,33

௨߬ < ҧ߬௨ ⟹ ݎé݅ݒ ݂݅ é �݁, donc pas de risque de rupture par cisaillement
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b) Armatures transversales

On fixe St = 15 cm puis on calcul ௧௦ܣ

 ௧௦ܣ ≥
,ସ××ௌ


⟹ ௧௦ܣ ≥ 0,45�ܿ݉ ²

 ௧௦ܣ ≥
×ௌ(ఛೠି,ଷమఴ)

,ଽ×
⟹ ௧௦ܣ = −5,36 × 10ିହܿ݉ ² < 0

On prend ௧௦ܣ = 0,45�ܿ݉ ²

Soit un cadre de ∅଼ + un étrier de ∅଼ ⟹ ௧௦ܣ = 4∅8 = 2,01�ܿ݉ ²

III.4.4.2.Vérifications à l’ELS

a) Vérification des contraintes

On doit vérifier la contrainte de compression dans le béton, ainsi que la flèche au
niveau de la section dangereuse (à mi- portée).
Les résultats obtenus sont résumés dans les deux tableaux qui suivent :

ߪ =
ெೞೝ×௬

ூ
≤ b = 0,6 ݂ଶ଼ = .�ܽܲܯ�15

௦௧ߪ = 15 ×
ெೞೝ

ூ
(݀− (ݕ ≤ s = min (

ଶ

ଷ ݂;ඥ110�݊ ௧݂ଶ଼) .

Tableau III .27. Vérification des contraintes

Position ࡹ ࢙

(KN.m)

Y

(cm)

۷

ࢉ) )

࢈࣌ < ࢈࣌
(MPa)

>࢚࢙࣌ (MPa)࢚࢙࣌

En travée 10,25 6,9 17587,04 4,2< 15 175,72<201,63

En appui 6,03 6,9 17587,04 2,36< 15 103,37<201,63

b) Vérification de la flèche
Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la flèche

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ℎ

݈
≥ ൬ݔܽ݉

1

16
;

௧ܯ

10 × ܯ
൰

௧ܣ
ܾ× ݀

≤
4.2

݂

݈≤ 8�݉ �����������������������������

�⟹���ቐ

0,075 < 0,085����������݊ ݊ ݎé݅ݒ� ݂݅ é �݁������
0,0029 < ݎé݅ݒ���������������������0,0105 ݂݅ é �݁����

4�݉ < 8݉ ݎé݅ݒ������������������������������ ݂݅ é �݁����

�

La première condition n’est pas vérifiée donc on va vérifier la flèche.
Le tableau suivant illustre le résultat du calcul de la flèche :
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Taleau

III.4.5. Schémas de ferraillage

Figure III .17.

III.5. Escalier

L’étude des escaliers consiste à déterminer les sollicitations aux quelles il est soumis pour

pouvoir ensuite déterminer le ferraillage qu’il lui convient. Dans notre projet on dispose de

deux types d’escaliers.

III.5.1. Etude escalier type 1

Vus le pré dimensionnement de ce type en chapitre

Figure

Travée
(m)

ࡹ ࢘ࢋ࢙
ࢍ

ܰܭ . ݉

ࡹ ࢘ࢋ࢙


ܰܭ . ݉

ࡹ ࢘ࢋ࢙
ࡼ

ܰܭ . ݉

4 13,024 6,98 16,624

Etude des éléments secondaires

leau III .28. Vérifications de la flèche à l’ELS

Schémas de ferraillage

.17. Schéma de ferraillage de la poutre de chainage

L’étude des escaliers consiste à déterminer les sollicitations aux quelles il est soumis pour

pouvoir ensuite déterminer le ferraillage qu’il lui convient. Dans notre projet on dispose de

nnement de ce type en chapitre I (partie II).

Figure III .18. Schéma statique de l’escalier

࢘ࢋ࢙

݉

݂௩

(mm)

݂

(mm)

݂

(mm)

݂

(mm)

16,624 6,72 1,51 5,79 4,12

Etude des éléments secondaires
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la poutre de chainage

L’étude des escaliers consiste à déterminer les sollicitations aux quelles il est soumis pour

pouvoir ensuite déterminer le ferraillage qu’il lui convient. Dans notre projet on dispose de

ࢌࢤ

(mm)

തࢌ

mm

6,88 8



Chapitre III

Figure III .19

a) Evaluation de charge

Volée









2

2

/5.2

/09,9

mKNQ

mKNG

v

v

b) Combinaison de charges

Le calcul se fait pour une bande de 1m :

ELU








(1.5+)Gp(1.35

(1.5+)Gv1.35(

up

uv

q

q

P= Gmur×hmur=2.67×1,355=3.62 KN

c) Les réactions d’appuis

ൌݕȀܨ∑ Ͳ � + R = ൫q

ܯ∑ Ȁܣ ൌ Ͳ ܴ ൌ ൜
ELU: 57
ELS: 42

d) Solicitations

La poutre étudiée 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 :

Position

Travée

Appuis

e) Ferraillage

Etude des éléments secondaires

.19. Schéma statique après la projection d’escalier

; palier










5.2

68,5

KNQ

KNG

p

p

Le calcul se fait pour une bande de 1m :





KN/m11,42=)Qp(1.5

16,02KN/m=Qv)(1.5
ELS









Q+

Q+G

p

v

Gq

q

sp

sv

=2.67×1,355=3.62 KN

൫q୮ ൈ ͳǡ൯ (q୴ × 2,4) + (q୮ × 2,1)+P

57,21 KN
42,50 KN

ܯ∑� Ȁܤ ൌ Ͳ�֞ ܴ ൌ ቄ
ELU: 22,70KN
ELS: 15,93 KN

La poutre étudiée 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

Tableau III .29. Calcul des sollicitations

M max (KN.m) Vmax

ELU ELS

20,44 14,033

-12,025 -8,255

Etude des éléments secondaires
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d’escalier

2

2

/

/

mKN

mKN

KN/m8,18=Q

KN/m11,59=Q

p

v

KN
KN

�

La poutre étudiée 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-

max

36,42
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Le ferraillage se fait à la flexion simple avec ௧ܯ
 ௫pour une section (b × h) = (1ml × e) ; la

même chose pour le ferraillage aux appuis avec ܯ
 ௫.

Tableau III .30. Calcul du ferraillage

position En travée En appuis position En travée En appuis

M(KN.m) 20,44 -12,025 Amin(cm2) 1,69 1,69

µbu 0,0103 0,006 Aopt(cm2) 5HA12=5,65 5HA10=3,93

α 0,0129 0,008 St
opt(cm) 20 20

ત ܕ) ) 0,139 0,139 Arépart=A/4(cm2) 4HA8=2,1 4HA8=2,1

Acal(cm2) 4,22 2,48 St
répart(cm) 25 25

 Espacement des barres :

:ܣ ௧ܵ ≤ �݉ ݅݊ �(3 ,݁ 33ܿ݉ ) ⟹ ௧ܵ =
ଵ

ହ
= 20ܿ݉ …………Vérifiée.

ܣ ∶ �ܵ ௧ ≤ �݉ ݅݊ �(4 ,݁ 45ܿ݉ ) ⟹ ௧ܵ =
100

4
= 25�ܿ݉ … … … . . …�±��ϐ�±�.

e) Vérification aux états limites (ELU et ELS)

e.1) Vérification à l’ELU

e.1.1) Vérification de l’effort tranchant

௨߬ =
௨ܸ
 ௫

(ܾ× ݀)
⟹ ௨߬ =

36,42 × 10ିଷ

(1 × 0,14)
= ܽܲܯ�0.26

ܰܲܨ         ⟹     ҧ߬= ݉ ݅݊ ቀ
,ଶమఴ

ఊ್
; =ቁܽܯ�5 ܽܲܯ�3,33

Pas de risque de cisaillement, donc pas d’armatures transversales.

e.2) Vérification à l’ELS

e.2.1) Vérification des contraintes dans le béton

La fissuration est peu nuisible donc la vérification à faire est :

Donc ߪ: =
ெೞೝ

ூ
≥ݕ ߪ = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

 Calcul de y et I
ܾ

2
ଶݕ + −ݕܣ15 ݀ܣ15 = 0

=ܫ
ܾ

3
ଷݕ + −݀)ܣ15 ଶ(ݕ

17 cm

1m

Figure III.20. Section du béton
ferraillée
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Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .31.Vérification des contraintes

Localisation Mser

(KN.m)

Y

(cm)

I

(cm4)
bc

(MPa)

bc

(MPa)
bc ≤ bc

(MPa)

En travée 14,033 4,01 10607,43 5,3 15 Vérifiée

En appuis 8,255 3,3 7019,59 3,88 15 Vérifiée

e.2.2) Vérification de la flèche : (CBA93.art B.6.5.3)

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ℎ

݈
≥

௧௦ܯ

ܯ15
× �݈⟺ 0,027 < 0,057 … … … … … … … ݊݊… ݎé݅ݒ� ݂݅ é �݁����������

ܣ

.ܾ݀
≤

3,6

݂
⟺ 0,004 < 0.009 … … … … … … . ݎé݅ݒ. ݂݅ é �݁�������������

>ܮ 8�݉ ��������������������… … … … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é �݁�����������������������������������

�

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

nécessaire.    Δ  ݂≤ ݂̅ ; <݈ 5݉⟹݂=


ହ
= 9�݉ ݉

En appliquant la méthode des sections pour chaque chargement, on obtient :

Sous g:൜
௩ݍ = ݉/ܰܭ9.09
ݍ = ݉/ܰܭ8.68 �

�⟹ ܯ  = ܰܭ19.17 .݉

Sous j:൜
௩ݍ = ݉/ܰܭ�8.46
ݍ = ݉/ܰܭ4.88 �

�⟹ ܯ  = ܰܭ�15.00 .݉

Sous p:൜
௩ݍ = ݉/ܰܭ�11.59
ݍ = ݉/ܰܭ�8.18 �

�⟹ ܯ  = ܰܭ21.84 .݉

=ߩ 0.004% ;������൜
=�ߣ 5.2
௩ߣ = 2.08

� =��ܫ��; 243397�ܿ݉ ସ ;�൜
௩ܧ = ܽܲܯ�10818.86
=ܧ ܽܲܯ�32456.60

�

Calcul des࢚࢙࣌

௦௧ߪ


= ௦௧ߪ�������;������ܽܲܯ�268.62


= ௦௧ߪ�������;�����ܽܲܯ210.16
 = ܽܲܯ305.99

Calcul des ࣆ
ߤ = 0.43 ߤ�������������; = 0.33 ߤ������; = 0.48

Calcul des moments d’inertie fissurés et des flèches

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
=ܫ 82828�ܿ݉ ସ

=ܫ 98363�ܿ݉ ସ

=ܫ 7678�ܿ݉ ସ

௩ܫ = 141437ܿ݉ ସ

�

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ݂௩ = 2.53��݉ ݉

݂= 0.95�݉ ݉

݂= 1.77�݉ ݉

݂= 1.44�݉ ݉

�

Δ݂= ൫݂ ௩ − ݂൯+ ൫݂ − ݂൯= 1.36�݉ ݉ < ݂̅=
450

500
= 9�݉ ݉
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a) Schéma de ferraillage

Figure

b) Etude de la poutre palier

f.1) Dimensionnement

 Selon la condition de rigidité
݈

15
≤ ℎ ≤

݈

10
 ⟹

350

 Vérification des conditions du RPA
b ≥ 20cm

h ≥ 30cm     Donc, on prend

0.25 h ≤ 4  
f.2) Charge revenant aux poutres

 Poids propre de la poutre

Figure III

Etude des éléments secondaires

Schéma de ferraillage

Figure III .21. Section du béton ferraillée

palier

Selon la condition de rigidité
350

15
≤ ℎ ≤

350

10
�ฺ ʹ͵ ǡ͵ �͵ܿ݉  ݄  ͷ͵�ܿ݉

Vérification des conditions du RPA 99 version 2003

Donc, on prend : ቄ
݄ൌ ͷ͵ܿ ݉ Ǥ
ܾൌ Ͳ͵ܿ ݉

�

f.2) Charge revenant aux poutres

Poids propre de la poutre : ݃ = 25 × 0,35 × 0,30 = 2,625 KN/

III .22. Schéma statique poutre palier

Etude des éléments secondaires
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ܿ݉

/m
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 Charge revenant à l’escalier ⟹ ൜ ܴ
௨ = 57,21 KN/ml

ܴ
ௌ = 42,50 KN/ml

�

f.3) Sollicitations

൜ݍ
ܮܷܧ : 1.35 ݃ + ܴ

௨ = ݉/ܰܭ�60,75

ܮܵܧ :����������݃  + ܴ
ௌ = ݉/ܰܭ�45,125

�

௨ܯ
 ௫ =

௨lଶݍ

12
=

60,75 × 3,5ଶ

12
= ܰܭ�62,02 .݉

௨ܯ��
 ௫൜

௧௨ܯ = 0,85 × 62,02 = ܰܭ�52,72 .݉
௨ܯ = −0,5 × 62,02 = ܰܭ�31,01− .݉

�

௦ܯ
 ௫ =

௦lଶݍ

12
=

45,125 × 3,5ଶ

12
= ܰܭ�46,06 .݉

௦ܯ���
 ௫൜

௧௦ܯ = 0,85 × 46,06 = ܰܭ39,15 .݉
௦ܯ = −0,5 × 46,06 = ܰܭ�23,03− .݉

�

���ܸ௨
 ௫ =

௨ݍ × ݈

2
=

60,75 × 3,5

2
= ܰܭ�106,31

f.4) Ferraillage

Les résultats du ferraillage longitudinal en travée et en appui sont récapitulés dans le tableau
suivant :

Tableau III . 32. Résultat du ferraillage de la poutre palière

position M (KN.m) µbu Α Z (m) Acal(cm2) Amin (cm²)

Travée 52,72 0,121 0,162 0,3 5,05 1,16

Appuis -31,01 0,071 0,092 0,31 2,97 1,16

f.5) Vérification aux états limites (ELU et ELS)

f.5.1) Vérifications à L’ELU

f.5.1.1) Contrainte de cisaillement

௨߬ =
௨ܸ
 ௫

(ܾ× ݀)
⟹ ௨߬ =

106,31 × 10ିଷ

(0,3 × 0,32)
= ܽܲܯ�1,107

Pܰܨ         ⟹     ҧ߬= ݉ ݅݊ ቀ
,ଶమఴ

ఊ್
; =ቁܽܯ�5 ܽܲܯ�3,33

௨߬ < ҧ߬⟹ ݀�ݏܽܲ ݑݍݏݎ݅݁� �݁݀ ݎ݁ݑݐݑݎ݁� ܿ�ݎܽ� ݏ݅ܽ ݈݈݅݁ ݉ ݁݊ .ݐ
f.5.1.12) Calcul des armatures transversales

On fixe St=15cm

- ௧௦ܣ ≥
.ସ×ௌ×


=

.ସ×.ଵହ×.ଷ

ସ
= 0.45�ܿ݉ ଶ

- ௧ܣ ≥
×ௌ(ఛೠି,ଷమఴ)

.ଽ×
=

,ଷ×,ଵହ×(ଵ,ଵି,ଷ×ଶ,ଵ)

,ଽ×ସ
= 0,59�ܿ݉ ଶ
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Donc on prendܜۯ��
ܛ. = .ૢܕ܋� 

f.6) Calcul a la torsion

௧ܯ = ܯ− ×



= −12,025 ×

,


= ܰܭ�21,04− .݉

Le moment de torsion est le moment statique au niveau de l’appui B

݁=
ܾ

6
=

30

6
= 5

Ω = (ܾ− )݁ × (ℎ − )݁ ⟺ Ω = (30 − 5) × (35 − 5) = 750�ܿ݉ ଶ

ܷ = 2 × [(ܾ− )݁ + (ℎ − )݁] = 110ܿ݉ ⟹ le périmétre de la section creuse

f.6.1) Ferraillage

f.6.1.1) Armature longitudinales

A୪
୲୭୰ =

M୲୭୰× U

2 × Ω × fୱ୲
=

21,04 × 10ିଷ × 1,1

2 × 0,0750 × 348
= 4,43 cmଶ

f.6.1.2) Calcul des armatures transversales

On fixe l’espacement à : ௧ܵ = 15�ܿ݉

A୲୰ୟ୬ୱ =
M୲୭୰× S୲

2 × Ω × fୱ୲
=

21,04 × 10ିଷ × 0,15

2 × 750 × 10ିସ × 348
= 0.60cmଶ

f.6.2) Vérification des contraintes tangentes à la torsion

௨߬
௧ =

௧ܯ

2 × Ω × ݁
=

21,04 × 10ିଷ

2 × 750 × 10ିସ × 0.05
= 2,8 MPa

On doit vérifier : ௧߬௧
௧ ≤ �߬ҧ

Avec : ඥ ߬.௦మ + ௧߬మ=ඥ1,107ଶ + 2,8ଶ= 3,01 MPA

F.N⟹ ҧ߬= minቀ
.ଶೕ

ఊ್
; =ቁܽܲܯ5 ܽܲܯ�3,33

On a : ௧߬௧�
௧ < �߬ഥdonc Pas de rupture par cisaillement.

f.6.3) Ferraillage globale

En travée ௧ܣ: = +.௦ܣ

ೝ

ଶ
= 5,05 +

ସ,ସଷ

ଶ
= 7,26ܿ݉ ଶ

On choisit : 3HA14 + 3HA12 =8,01 cm2

En appui ܣ: = +.௦ܣ

ೝ

ଶ
= 2,97 +

ସ,ସଷ

ଶ
= 5,18ܿ݉ ଶ

On choisit : 6HA12=6,79 cm2

f.6.3.1) Armature transversales
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௧௦ܣ = ௧௦ܣ
.௦

+ ௧௦ܣ
௧ = 0.59 + 0.6 = 1.19�ܿ݉ ଶ

Soit 4∅8 = 2,01 cm2(un cadre + un étrier).

f.6.4) Vérifications à L’ELS

 Etats limite de compression de béton

La fissuration est nuisible donc la vérification à faire est :

ߪ =
௦ܯ

ܫ
≥ݕ ߪ = 0,6 ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

 Calcul de y et I
ܾ

2
ଶݕ + −ݕܣ15 ݀ܣ15 = 0

=ܫ
ܾ

3
ଷݕ + −݀)ܣ15 ଶ(ݕ

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III .33. Vérification des contraintes

Localisation Mser

(KN.m)

Y

(cm)

I

(cm4)

bc

(MPa)

bc

(MPa)

bc ≤ bc

(MPa)

En travée 14,033 12,5 65218,29 2,68 15 Vérifiée

En appuis -8,255 11,73 57987,05 1,67 15 Vérifiée

f.6.5) État limite de déformation

f.6.5.1) Vérification de la flèche

La vérification de la flèche est nécessaire si les conditions suivantes ne sont pas satisfaites :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ℎ

݈
≥

௧௦ܯ

ܯ10
⟺ 0,1 > 0,03 … … … … … … … … ݎé݅ݒ�… ݂݅ é݁

ܣ

.ܾ݀
≤

4.2

݂
⟺ 7,07 × 10ିଷ < 0.011 … … … … … … . ݎé݅ݒ. ݂݅ é݁

>ܮ 8�݉ ���������������������������… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é �݁���������������������

�

 Les conditions de la flèche sont vérifiées, donc ce n’est pas nécessaire de faire la
vérification.
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c) Schéma de ferraillage

III.6. Étude de l’acrotère

L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment au niveau du plancher
terrasse. Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-même et la forme
de pente contre l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des travaux
d’entretien des bâtiments.
L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher soumise à son poids
propre (G), à une force latérale due à l’effet sismique et à une surcharge horizontale (Q) due
à la main courante.

III.6.1) Hypothèses de calcul

 L’acrotère est sollicité en flexion composée.

 La fissuration est considérée comme préjudiciable.

 Le calcul se fera pour une bande d’un mètre linéaire.

III.6.2. Évaluation des charges et surcharges

 Poids propre
ܩ = 25 × ܵ = ݉/ܰܭ�1,7125

Figure III .23. Schéma de ferraillage de la poutre palier

Figure III .25. AcrotèreFigure III .24. Schéma statique de l’acrotère
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௩ܩ = 18 × 0,03 = ݉/ܰܭ�0,54

 Charge d’exploitation

Q = 1 KN/m.

 La force sismique : (RPA Art 6.2.3)

Fp = 4×A×Cp×Wp D’après le RPA99, l’acrotère est soumis

 ࡲ : une force horizontale due au séisme

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

zone et le groupe d’usages appropriés.

 CP : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (Tab. 6.1 du RPA99).

 WP : poids de l’élément considéré.

Pour notre cas :

ቐ

ܣ = 0,15 ݊ݖ) ܫܽܫ݁� )
ܥ = 0,8

ܹ = ݈݉/ܰܭ�2,256

�

Donc ܨ: = 4 × 0,15 × 0,8 × 2,265 = ܰܭ�1,09

NB : La section de calcul en flexion composée sera de (100*10) cm2, car le calcul se fait pour

une bande d’un mètre linéaire.

II.6.3. Calcul des sollicitations

Calcul du centre de gravité

⎩
⎪
⎨

⎪
ݔீ⎧ =

.ܺܣ∑
ܣ∑

ݕீ =
.ܣ∑ ܻ

ܣ∑

� ⟹��൜
ݔீ = 0,06�݉
ݕீ = 0,327�݉

�

a) Moment engendré par les efforts normaux

൝
ܰீ = �������������݉/ܰܭ2,265
ܳ = ݉/ܰܭ1 �݈���������������������
ܨ = ���������������������ܰܭ�1,09

�⟹��ቐ

ீܯ = 0
ொܯ = 1 × 0,6 = ܰܭ�0,6 .݉ ������

ிುܯ = ܨ × ݕ = ܰܭ�0,327 .݉

�

NB :La section dangereuse se situe à l’encastrement

Tableau III .34.Différentes combinaisons à utiliser
Sollicitation ELU accidentel ELU ELS

G + Q + FP 1,35G + 1,5Q G+Q

N (KN) 2,265 3,06 2,265

M (KN) 0.927 0,9 0,6
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III.6.4) Calcul de l’excentricité

ቐ
ଵ݁ =

ெೠ

ேೠ
=

,ଽଶ

ଶ,ଶହ
= 0,41�݉

ு


= 0,1

�݁
ଵ >

ு


⟹ La section est partiellement comprimée.

݁= ଶ݁ + ଵ݁ + ݁ ; tel que

൞

݁:ݔܿܧ ݁݊ ݎ݅ݐ é�ܽ݀ݐ݅ܿ ݊ݐ݅݅ ݈݊݁ ݈݁ .

ଵ݁:ݔܿܧ ݁݊ ݎ݅ݐ ݑݎݐݏ�éݐ݅ܿ ݎܽݑݐܿ ݈݁ ݎ݁)� ݑݏ ݐ݈ܽ ݀�ݐ ݊ܿ�ݏ݁ ݎܽݐ ݅݊ ݐ݁ ݎ݉݊�ݏ ܽ�ݏ݈݁ܽ ݒܽ ݈ܽܿ݅ܽ�ݐ݊ ݊ݐ݅ �݀ ݏ݁
ݔ݁ܿ ݁݊ ݎ݅ݐ é�ܽ݀݀ݐ݅ܿ ݊ݐ݅݅ ݈݊݁ ݈݁ .(ݏ

ଶ݁: Excentricité due aux effets de second ordre liés à la déformation de la structure.

�

݁= max(2cm ;
ு

ଶହ
) = max(2cm ;



ଶହ
) = 2ܿ݉ .

ଶ݁ =
3݈݂ ଶ

10ସ. ℎ
(2 + (∅ߙ (...�ࢉ࢚࢘����ૢૢ/ૢࡸࡱ)

∅: Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la
charge considérée.

: le rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi
permanentes ; au moment total du premier ordre, le coefficient est compris entre 0 et 1.

:fL longueur de flambement ; .2.16.022 0 mlL f 

: hauteur de la section égale à 10cm.

ߙ =
ெ ಸ

ெ ಸାெ ೂ
=



ା,
= 0 RPA99/003(Art A.4.3.5)

.⟹ ଶ݁ =
ଷ×ଵ,ଶయ×ଶ

ଵర×,ଵ
= 0,0104݉

D’où : e = 0.41 + 0.02 + 0.0104 = 0 ,440 m

Les sollicitations de calcul deviennent :

Nu= 3,06 KN.

Mu = Nu × e = 3,06 × 0.440 = 1,35KN.m

III.6.5. Ferraillage
a) ELU

h = 10 cm; d = 7 cm; b = 100 cm
L’acrotère, est sollicité en flexion composée, mais le calcul se fera par assimilation à la

flexion simple sous l’effet d’un moment fictif : )
2

(
h

dNMM uuGuA 

 MuG et Nu : les sollicitations au centre de gravité de la section du béton seul.

 MuA : moment de flexion évalué au niveau de l’armature

௨ܯ = 1,35 + 3,06 × ൬0,08 −
0,1

2
൰= ܰܭ�1,44 .݉

௨ߤ =
௨ܯ

ܾ× ²݀ × ݂௨

=
1,44 × 10ିଷ

1 × 0,08² × 14,2
= 0,016 < =ߤ 0,392 → =ᇱܣ 0




0h
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ߙ =
1 − ඥ1 − ௨ߤ2

0,8
= 0,02

ܼ = ݀× (1 − (ߙ0,4 = 0,0793

௦ܣ =
௨ܯ

ܼ× ௦݂௧
=

1,44 × 10ିଷ

0,0793 × 348
= 0,5218�ܿ݉ ²

௦ܣ = −௦ܣ
ܰ௨
௦ߪ

= 0,5218 × 10ିସ −
3,06 × 10ିଷ

348
= 0,434�ܿ݉ ²

III.6.6.Vérification aux états limites (ELU et ELS)

III.6.6.1. Vérifications à l’ELU

a) Vérification de la condition de non fragilité

228
min 966,0

400

1,2
08,0123,023,0 cm

f

f
dbA

e

t 

Amin> Ason adopteAs= 4T8 = 2,01 cm² /ml.

b) Armatures de répartition

Ar = As / 4 = 2,01 / 4 = 0,5025 cm2/ml Ar = 4 Ø6 (1,13 cm2/ml).
c) Espacement

-Armatures principale : St ≤ 100/4 = 25 cm → on adopte St = 25 cm.

-Armatures de répartitions : St ≤ 100/4 = 25 cm → on adopte St = 25 cm.

d) Vérification au cisaillement

L’acrotère est exposé aux intempéries (fissuration préjudiciable).

MpaMpaMpafc 5,2)3;5,2min()3;1,0min( 28  

Vu = Fp + Q = 1,09 + 1 = 2,09 KN.

MPa
db

V
u

u
u 026,0

08,01

1009,2 3












 .

 uu  Pas de risque de cisaillement

e) Vérification de l’adhérence

௦߬ =
௨ܸ

0,9 × ݀× ߤ∑
;� :ߤ la somme des périmétres des barres.

 =ߤ ݊× ×ߨ ∅ = 4 × ×ߨ 0,6 = 7,54�ܿ݉

௦߬ =
0,00209

0,9 × 0,08 × 7,54 × 10ିଶ
= ܽܲܯ�0,385

௦߬ഥ = 0,6 × ߰௦
ଶ × ݂ଶ଼ = 0,6 × 1,5ଶ × 2,1 = ܽܲܯ�2,83

⟹ ௦߬ < ௦߬ഥ�⟶ pas de risque par rapport à l′adhérence
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III.6.6.2.Vérifications à l’ELS

a) Vérification des contraintes

d = 0.08 m ;

D’après le BAEL 91, la vérification des contraintes se fait de façon suivante :

 Position de l’axe neutre

C = d – eA ;

Tel que e1 : distance du centre de pression C à la fibre la plus comprimée B de la section.

݁ =
௦ܯ

ܰ௦
=

0,6

2,265
= 0,265�݉ �<

ℎ

2
= 0,3݉

⟹ ܥ = 0,08 − 0,265 = −0,185݉ ܥ)�� < <ܿݕ�ݐ0��݁ 0) ⟹ �à�݈ᇱܥ ݎé݅ݐݔ݁ ݀�ݎݑ݁ �݈݁ܽ ݏ݁� ݊ݐܿ݅ .

௦ݕ = ݕ + ܥ

ݕ
ଷ + × ݕ + =ݍ 0 ……………………………….(*)

Tel que :ቐ
= ଶܥ3− + (݀− (ܥ ×

ଽ×ೞ



=ݍ ଷܥ2− + (݀− ²(ܥ ×
ଽ×ೞ



�

⟹

⎩
⎨

⎧ܲ = −3 × 0,185ଶ + (0,08 − 0,185) ×
90 × 2.01 × 10ିସ

1
= −0,1046�݉ ଶ

=ݍ −2 × 0,185ଷ − (0,08 − 0,185)ଶ ×
90 × 2,01 × 10ିସ

1
= 0,0129�݉ ଷ

�

On remplaçant q et p dans (*), sa résolution donne :

soit :

∆= 4ܲଷ + ଶݍ27 = 9,07 × 10ିଷ< 0

Donc il existe 3 racines réelles, on garde celle qui convient à l’intervalle suivant :

ݕ ≥ ܥ−  ܿ≤ ℎ−ݕ ≥ 0,185 ⟺ܥ  ܿ≤ 0,285 

⎩
⎨

⎧ yc1 = a cosቀ
∅

ଷ
ቁ= 0,201

yc2 = a cos(∅/3 + 120°) = −0,373

yc3 = a cosቀ
∅

ଷ
+ 240°ቁ= 0,172

�Avec

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ܽ= 2ඥ−3/ = 0,373

∅ = ଵቌିݏܿ
ଷට

షయ



ଶ
ቍ = 172,18°

�

Donc, on prend =ܿݕ =ݕ⟹0,201 0,016݉

 Calcul des contraintes

௧ߤ =
ܾ

2
ଶݕ − −݀)ܣ (ݕ = 1,17 × 10ିସ݉ ଷ
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⎩
⎨

⎧ ߪ =
ܰௌ
௧ߤ

× =ݕ >ܽܲܯ�0,310 തߪ = ݎé݂ݒ��������������������������������������������������ܽܲܯ�15 é݅ �݁�����������������������

ௌߪ =
15 × ܰௌ

௧ߤ
× (݀− (ݕ = >ܽܲܯ�15,68 തௌߪ = ܲܯ�201.64 ݎé݅ݒ��������������������������ܰܨ���ܽ, ݂݅ é �݁�����������������

�

III.6.7. Schéma de Ferraillage

figure III .26 Schéma de ferraillage de l’acrotère
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IV. 1Introduction

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les secousses sismiques sont

sans doute celles qui ont le plus d'effets destructeurs dans les zones urbanisées.

Face à ce risque, et à l'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des structures

Pouvant résister à de tels phénomènes, afin d'assurer au moins une protection acceptable des

vies humaines, d’où l'apparition de la construction parasismique. Cette dernière se base

généralement sur une étude dynamique des constructions agitées.

IV.2 Objectif de l'étude dynamique :

L’objectif initial de l’étude dynamique d’une structure est la détermination des caractéristiques

dynamiques propres de la structure. L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente,

est souvent très complexe. C’est pour cela qu'on fait souvent appel à des modélisations qui

permettent de simplifier suffisamment le problème pour pouvoir l’analyser.

IV.3 Modélisation :
Lors d’une analyse dynamique d’une structure, il est indispensable de trouver la modélisation

adéquate de cette dernière. Le bâtiment étudié présente des irrégularités dans son plan et en

élévation. Par ailleurs, vu la complexité et le volume de calcul que requiert l’analyse du

bâtiment, l’utilisation de l’outil informatique s’impose. Dans le cadre de cette étude nous avons

opté pour un logiciel de calcul automatique par élément finis et de connu sur le nom ETABS.

IV.4. Présentation du logiciel de calcul ETABS :
On a fait appel pour la modélisation de notre bâtiment à un logiciel appelé ETABS pour

déterminer :

 Les périodes propres.

 Les coefficients de participation.

 Les déplacements du plancher.

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet

de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface graphique

unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique. Ce logiciel

permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le calcul et le

dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en vigueur à

travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.). De plus par sa spécificité pour le calcul des

bâtiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux codes de calcul à utilisation plus

étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une décente de charge automatique et

rapide, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle.

De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle,

trumeau, linteau …etc.). ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels

(AUTOCAD, SAP2000 et SAFE).

IV.5. 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.
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IV.5.1. 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

RPA99/2003(régularité en plan, régularité en élévation...etc.)

La hauteur de notre structure (zone IIa, groupe d’usage 2) est supérieure à 23 mètres,

donc la méthode statique équivalente est inapplicable (RPA99/2003 Art 4.1.2).

IV.5.2. Méthode dynamique qui regroupe :

 Méthode d’analyse modale spectrale .

 Méthode statique équivalente .

Dans le cas de notre bâtiment étudie est irrégulier en plan et en élévation, nous utiliserons la

Méthode d’analyse modale spectrale pour l’analyse sismique. En utilisant le logiciel de calcule

des structures (ETABS V16.2.0).

IV.6. Présentation de la méthode modale spectrale

La méthode modale spectrale est, sans doute, la méthode la plus utilisée pour l’analyse

sismique des structures, dans cette méthode, on recherche 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 vont être combinés par la suite suivant la combinaison

la plus appropriée pour obtenir la réponse totale de la structure.

Une fois l’effort dynamique est calculé, le RPA99/2003 prévoit de faire la vérification suivante :

�ܸௗ௬ ≥ 0,8 ௦ܸ௧

Dans le cas où la condition n’est pas vérifiée, toutes les réponses obtenues à partir de la méthode

dynamique doivent être majorés de (0,8 ௦ܸ௧/ ௗܸ௬).

Avec, ௗܸ௬: l’effort tranchant dynamique (calculé par la méthode spectrale modale).

=ݐݏܸ
×ୈ×୕×

ୖ
: L’effort tranchant statique à la base du bâtiment.

Tel que :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

A ∶ �����ϐ�������d’accélération de zone;
D ∶ Facteur��ǯ�����ϐ��������dynamique moyen;

W ∶ Poids total de la structure;
R ∶ �����ϐ�������de comportement de la structure;
Q ∶ Facteur de qualité;

�

Les paramètres cités au-dessus dépendent des caractéristiques de notre structure :

 ൜
Groupe d’usage (2)
Zone sismique (IIa)

� ⟹  = ,

 Dans le cas de notre projet, on adopte pour un système de contreventement mixte

portiques-voiles avec justification de l’interaction, donc : R = 5

 ܳ = 1 + 
6

1

Pq RPA99/2003 (Formule 4.4)

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

Les valeurs à retenir sont dans le tableau suivant :
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Tableau IV.1. Valeurs des pénalités

N° « Critère q » Observation Pénalités

1 Conditions minimales sur les files de contreventement Non vérifié 0.05

2 Redondance en plan Non vérifié 0.05

3 Régularité en plan Non vérifié 0.05

4 Régularité en élévation Non vérifié 0.05

5 Contrôle de qualité des matériaux vérifié 0

6 Contrôles d’exécution vérifié 0

Remarque
Les pénalités selon le sens x-x sont les mêmes selon le sens y-y

Donc : ൜
ܳ௫ = 1,2
ܳ௬ = 1,2

�

 ܹ = 


n

1i

Wi avec ܹ = ܹ ீ+ ×ߚ ܹ ொ RPA99/2003(Formule 4.5)

 ܹ ீ : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels,
solidaires à la structure.

 ܹ ொ: Charges d’exploitation.

  : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la

charged’exploitation.
.

 ܦ =

⎩
⎨

⎧
�����������������������������������������0ߟ2,5 ≤ ܶ ≤ ଶܶ

]ߟ2,5 మ்

்
]ଶ/ଷ

ଶܶ ≤ ܶ ≤ ݏ�3,0

]ߟ2,5 మ்

,ଷ
]
మ

య (
ଷ

்
)
ఱ

య���������������������������ܶ ≥ �ݏ�3,0

�RPA99/2003 (Formule 4.2)

 =ߟ ඥ7/(2 + (ߦ ≥ 0,7
:ߦ Le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de structure
et de l’importance des remplissages.
Pour notre structure, on a un remplissage dense et un système mixte :

=ߦ 7 %
D’où η = 0,88

On a un site meuble S3 ⟹ ൜ ଵܶ = 0,15 s

ଶܶ = 0,50 s
�RPA99/2003(Tableau 4.7)

 Calcul de la période fondamentale de la structure
Le contreventement de notre structure est assuré par un système mixte, donc :

ቐ

ܶ = …ℎଷ/ସ்ܥ … … … … . . (1)

ܶ =
0,09 × ℎ

ඥܮ௫,௬

… … … … (2)
�

ܪ = 24,48 m : Hauteur totale du bâtiment sans acrotère.

CT =0,05 : Coefficient qui dépend du système de contreventement utilisé (Tableau 4.6 du
RPA99/2003

ܶ = 0,05 × 24,48ଷ/ସ = ݏ0,55

L : Dimension maximale du bâtiment à sa base dans le sens de calcul.

൜
௫ܮ = 20,25�݉ ���������������ܶ = 0,49

௬ܮ = 19,25�݉ ���������������������ܶ = 0,5
�
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Donc, ൜
௫ܶ = min (0,49; 0,55)

௬ܶ = min (0,5; 0,55)
 La période fondamentale statique majorée de 30% est

Donc൜
௫ܶ = 1,3 × 0,49 = 0,637

௬ܶ = 1,3 × 0,5 = 0,65

Ce qui donne pour les deux sens :

 9/2003(La force sismique totale à la base de la structure est

ܸ ൌ
ൈൈொ

ோ
ൈ ܹ RPA99/2003(Art4.2.3)

൞
௫ܸ =

0,15 × 2,

5

௬ܸ =
0,15 × 2,

5

 Spectre de réponse de calcul
Pour la méthode dynamique modale spectrale, les forces sismiques représentées par un spectre
de réponse de calcul suivant :

ௌೌ



⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ͳǡʹ ͷൈ ܣ ൈ ቆͳ

்

భ்
ቀʹ ǡͷߟ

ǡʹͷൈ ×ߟ

ǡʹͷൈ ൈߟ (1,25

ǡʹͷൈ ൈߟ ܣ1,25)

IV.7. Interprétation des résultats de l’analyse dynamique donnée par

IV.7.1.Disposition des voiles de contreventement

Pour avoir un bon comportement de la structure et limiter les effets de la torsion, plusieurs autres

dispositions ont été testées dans le but d’aboutir à un système de contreventement mixte,
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La période fondamentale statique majorée de 30% est :

637 s
65 s

�

qui donne pour les deux sens : D = ǡʹͷߟሾమ்

்
]ଶȀଷ        ⟹     ൜

ൌݔܦ ǡʹʹ
ݕܦ ൌ ǡʹʹ

�

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

RPA99/2003(Art4.2.3)

,2 × 1,2

5
× 22465,32

,2 × 1,2
× 22465,32

        ⟹  ൜
௫ܸ = 1779

௬ܸ = 1779

Spectre de réponse de calcul
Pour la méthode dynamique modale spectrale, les forces sismiques représentées par un spectre

:

ொ

ோ
െ ͳቁቇ��������������������������������������������Ͳ ܶ  ଵܶ

× (ͳǡʹ ͷܣ) ൈ ቀ
ொ

ோ
ቁ ଵܶ  ܶ  ଶܶ

( (ܣ25 ൈ ቀ
ொ

ோ
ቁൈ ቀ మ்

்
ቁ

మ

య

ଶܶ  ܶ  ǡ͵Ͳݏ�

(ܣ ൈ ቀ
ொ

ோ
ቁൈ ቀ మ்

ଷ
ቁ

మ

య
ൈ ቀ

ଷ

்
ቁ
ହȀଷ

ܶ  ǡ͵Ͳݏ�

Figure IV .1.Spectre de réponse

. Interprétation des résultats de l’analyse dynamique donnée par ETABS V 16.2.0

des voiles de contreventement

Pour avoir un bon comportement de la structure et limiter les effets de la torsion, plusieurs autres

ées dans le but d’aboutir à un système de contreventement mixte,
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�

1779ǡʹ ͷܰܭ�
1779ǡʹ ͷܰܭ��

��

Pour la méthode dynamique modale spectrale, les forces sismiques représentées par un spectre

ଵ

�RPA9art4.13

ETABS V 16.2.0

Pour avoir un bon comportement de la structure et limiter les effets de la torsion, plusieurs autres

ées dans le but d’aboutir à un système de contreventement mixte,
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satisfaisant à la fois, une bonne répartition des charges entre portiques et voiles (interaction) et

les contraintes architecturales de la structure.

On a retenu la nouvelle disposition

Figure IV .2.Plan de disposition des

IV.7.2. Périodes de vibration et taux de participation des masses modales

Le taux de participation massique t

90%. Le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode

Chapitre IV Etude dynamique

satisfaisant à la fois, une bonne répartition des charges entre portiques et voiles (interaction) et

les contraintes architecturales de la structure.

On a retenu la nouvelle disposition des voiles suivante :

Plan de disposition des voiles (1émeétage)

de vibration et taux de participation des masses modales

Le taux de participation massique tel qu’il est exigé par le RPA99/2003 doit être supérieur à

90%. Le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode
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satisfaisant à la fois, une bonne répartition des charges entre portiques et voiles (interaction) et

de vibration et taux de participation des masses modales

2003 doit être supérieur à

90%. Le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode :



Chapitre IV Etude dynamique

Tableau

Mode
Période

Sec

1 0,711

2 0,435

3 0,399

4 0,262

5 0,221

6 0,202

7 0,164

8 0,147

9 0,133

10 0,11

11 0,082

12 0,075

IV.7.2.1. Interprétation des résultats obtenus

Le premier mode est un mode de translation

Figure IV .3. Mode 1 (Translation suivant l’axe Y

 Le deuxième mode est un mod
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Tableau IV.2. Périodes et taux de participation

Période UX UY SumUX SumUY

Sec Unitless Unitless Unitless Unitless

0,711 0,0346 0,4315 0,0346 0,4315

0,435 0,3842 0,2063 0,4189 0,6378

0,399 0,338 0,0703 0,7568 0,7081

0,262 0,0018 0,1159 0,7587 0,824

0,221 0,037 0,0038 0,7957 0,8278

0,202 0,0097 0,0109 0,8054 0,8387

0,164 0,0006 0,0125 0,806 0,8512

0,147 0,0974 0,0023 0,9034 0,8534

0,133 0,0001 0,052 0,9035 0,9055

0,11 0,004 0,0067 0,9075 0,9121

0,082 0,0227 0,0005 0,9302 0,9126

0,075 0,0053 0,021 0,9355 0,9336

des résultats obtenus

e de translation suivant l’axe Y-Y.

e 1 (Translation suivant l’axe Y-Y)

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

Unitless

0,4315

0,6378

0,7081

0,824

0,8278

0,8387

0,8512

0,8534

0,9055

0,9121

0,9126

0,9336
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Figure IV.4. Mod

 Le troisième mode est une rotation

Figure IV.5. Mode 3 (Translation suivant l’axe Z

On remarque aussi, que 9 modes de vibration

participation modale supérieur à 90% dans les

Chapitre IV Etude dynamique

Mode 2 (Translation suivant l’axe X-X)

Le troisième mode est une rotation selon l’axe Z-Z.

Mode 3 (Translation suivant l’axe Z-Z)

modes de vibration suffisent pour avoir un pourcentage de

modale supérieur à 90% dans les deux directions.
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suffisent pour avoir un pourcentage de
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IV.8. Vérification de la résultante des forces sismiques

En se référant à l’article (4.3.6) du RPA99/2003, qui stipule que la résultante des forces

sismiques à la base Vtobtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à

80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vst.,

nous avons :

Tableau IV.3.Vérification de l’effort tranchant à la base

Forces sismiques 0.8V statique(KN) V dynamique (KN) Observation

Sens xx 1133,24 1416,55 Vérifié

Sens yy 793,92 992,4 Vérifié

IV.9. Vérification des résultats obtenus vis-à-vis des exigences du RPA99/2003

IV.9.1. Justification de l’interaction voiles-portiques

 Sous charges verticales

Le RPA99/2003 (Art3.4.a) exige pour les systèmes mixtes ce qui suit :

 Les voiles doivent reprendre au plus 20% des sollicitations.

Les portiques doivent reprendre au moins 80% des sollicitations.

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau IV.4. Charges verticales reprises par les portiques et voiles

Niveaux Charges reprises en (KN) Pourcentages repris (%)

Portiques Voiles Portiques Voiles

RDC 20454,29 4042,49 83,498 16,502
1 16204,91 3655,44 81,594 18,406
2 12169,49 3202,63 80,166 20,834
3 9154,26 2474,41 78,721 21,278
4 6735,96 2020,69 76,924 23,076
5 4552,76 1383,99 76,687 23,312
6 2471,19 803,36 75,466 24,533
7 499,71 108,37 82,178 17,822

D’après le tableau ci-dessus nous constatons l’interaction sous charges verticales est vérifiée
pour certain niveaux et non vérifiée pour certain autres à cause des contraintes architecturales.

 Sous-charges horizontales

Le RPA99/2003 (Art3.4.a) exige pour les systèmes mixtes ce qui suit :

 Les voiles doivent reprendre au plus 75% des sollicitations.

 Les portiques doivent reprendre au moins 25% des sollicitations.

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau IV.5. Charges horizontales reprises par les portiques et voiles

Niveaux Sens x-x Sens y-y

Portiques

(KN)

Voiles

(KN)
P(%) V(%)

Portiques

(KN)

Voiles

(KN)
P(%) V(%)

RDC 780,368 1128,504 40,881 59,119 819,168 876,651 48,305 51,695
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1 900,160 883,495 50,467 49,533 890,665 638,432 58,248 41,752

2 777,245 812,939 48,878 51,122 777,945 533,746 59,308 40,691

3 666,365 678,359 49,553 50,447 666,155 446,398 59,876 40,124

4 438,404 694,699 38,690 61,309 464,594 472,614 49,572 50,428

5 411,748 450,955 47,728 52,273 463,452 268,293 63,335 36 ,665

6 191,766 360,802 34,704 65,295 233,047 237,97 49,477 50,523

7 168,019 8,643 95,107 4,893 91,769 4,097 95,726 4,273

D’après le tableau ci-dessus nous constatons l’interaction sous charges horizontales est vérifiée
par apport aux exigences de RPA99/2003.

IV.9.2. Vérification de l’effort normal réduit

L’effort normal réduit doit être vérifié, afin d’éviter ou de limiter le risque de rupture fragile sous

sollicitation d’ensemble dues au séisme.

La formule utilisée est la suivante :߭=
ே

×మఴ
≤ 0,3 RPA99 (Article 7.4.3.1).

Tableau IV .6.Vérification de l’effort normal réduit

Niveau Nd (KN) Type de poteaux Bc (m2) ߭

RDC 2114,657 50×55 0,275 0,3

1 1807,303 45×50 0,225 0,3

2 1508,991 40×45 0,18 0,3

3 1231,247 40×45 0,18 0,27

4 960,614 35×40 0,14 0,27

5 690,614 35×40 0,14 0,19

6 427,018 30×30 0,09 0,18

7 174,901 30×30 0,09 0,08

D’après le tableau ci-dessus nous constatons l’effort normal réduit est vérifié, donc pas de
rupture fragile au niveau des poteaux.

IV.9.3. Vérification des déplacements

Selon le RPA99/2003 (Art 5.10), 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 égal à :

��������������������������������������������ઢࡷ = ࢾ − ିࢾ
Avec : ࢾ = ࡾ × ࢋࢾ
Déplacement:ࢾ horizontal à chaque niveau "k" de la structure donné par le RPA99/2003
(Art4.43)

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

R : coefficient de comportement (R=5).

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :
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Tableau IV .7. Vérification des déplacements

hk(m)

Sens x-x Sens y-y

Niveau ∆ek/hk

∆k/

hk

∆k /

hk(%) ∆ek/hk

∆k/hk ∆k / hk(%)

RDC 3,06 0,000326 0,0016 0,16 0,000326 0,0016 0,16

1 3,06 0,00098 0,0049 0,49 0,0013 0,0065 0,65

2 3,06 0,00098 0,0049 0,49 0,00098 0,0049 0,49

3 3,06 0,00098 0,0049 0,49 0,0013 0,0065 0,65

4 3,06 0,00098 0,0049 0,49 0,0013 0,0065 0,65

5 3,06 0,0013 0,0065 0,65 0,00098 0,0049 0,49

6 3,06 0,00065 0,0032 0,32 0,00098 0,0049 0,49

7 3,06 0,00098 0,0016 0,16 0,0013 0,0065 0,65

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs sont inferieur au
centième de la hauteur d’étage, ce qui signifie que la condition est vérifiée.

IV.9.4.Justification vis-à-vis de l’effet P-

Les effets du 2ième ordre (ou 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 :

ߠ =
ܲ × Δ

ܸ × ℎ
≤ 0,1

ܲ : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau "k",

ܲ =  ݊(ܹ+ ܹ.ߚ )

I =K

ࡷࢂ : Effort tranchant d’étage au niveau "k".

ΔK: Déplacement relatif du niveau "k" par rapport au niveau "k-1".

ࡷࢎ :Hauteur de l’étage "k".

Si0,1 ≤ ߠ ≤ 0,2, les effets [P-Δ] peuvent être pris en compte de manière approximative en 
amplifiant les effets de l’action sismique calculé au moyen d’une analyse élastique du 1erordre

par le facteur
ଵ

(ଵିఏ಼ )
.

Siߠ > 0,2, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée



Chapitre IV Etude dynamique

89

Tableau IV.8.Vérification a L’effet [P-

Sens x-x Sens y-y

Niveau hk Pk (KN)  ∆k / hk Vk(KN) Θ ∆k / hk Vk(KN)     θ

RDC 3,06 24958,033 0,0016 2047,850 0,019 0,0016 1911,961 0,02

1 3,06 20304,975 0,0049 1969,983 0,05 0,0065 1834,503 0,07

2 3,06 15757,532 0,0049 1779,722 0,04 0,0049 1647,784 0,046

3 3,06 11994,386 0,0049 1547,996 0,037 0,0065 1428,054 0,054

4 3,06 9125,046 0,0049 1302,957 0,023 0,0065 1208,019 0,049

5 3,06 6391,166 0,0065 997,032 0,041 0,0049 941,42 0,033

6 3,06 3667,334 0,0032 632,533 0,018 0,0049 613,763 0,029

7 3,06 721,883 0,0016 188,003 0,006 0,0065 174,111 0,026

On remarque que la condition θ ≤ 0.10 est satisfaite, donc l’effet [P-Δ] n’a pas d’influence sur la

structure d’où les effets du 2°ordre peuvent être négliges.

IV.10. Conclusion

Après plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur l’augmentation des
dimensions des éléments structuraux, et en équilibrant entre le critère de résistance et le critère
économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions exigées par le RPA99/2003, ce qui
nous permet de garder notre modèle et de passer au calcul des éléments structuraux.

Tableau IV.9. Dimensions finales des éléments structuraux

Niveaux
RDC

et Sous-sol

1 2 et 3 4 et 5 6 et 7

Poteaux (cm2) 50×55 45×50 40×45 35×40 30×30

Tableau IV .10. Dimensions finales des voiles

Localisation Vx1 ;VX2 ;Vx3 ; Vx4 ; Vx5 ;

Vx6 ;Vx7 ;

Vy1 ;Vy2 ; Vy3 ;Vy4 ; Vy5;

Vy6; Vy7 Vy8

Section (m²) 0,2×1 0.2×1
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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.

 Hypothèses.
Pour faciliter le calcul des quantités d’armatures longitudinales nécessaires dans les éléments
structuraux, nous allons introduire les simplifications suivantes :
- La section d’armatures dans les poteaux sera calculée pour chaque poteau, ce qui n’est pas le
cas pour une étude destinée à l’exécution (où l’on adopte généralement le même ferraillage
pour les poteaux du même niveau) ;
- Les poutres seront ferraillées avec la quantité maximale nécessaire sur chaque travée ;
- La section minimale à prévoir pour chaque élément est celle donnée par le règlement.

V. 2. Etude des poteaux
Les poteaux sont calculés en flexion composé sous l’action des sollicitations les plus
défavorables (effort normal (N) et moment fléchissant (M)) résultants des combinaisons
d’action données par la RPA99/2003 comme suit :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

ܩ1,35 + ܮܷܧ�������������������������������������������������1,5ܳ ����������
ܩ + ܮܵܧ�������������������������������������������������������������������ܳ ��������
ܩ + ܳ + ��������������������������������������������������������������������������ܧ
ܩ + ܳ − ܿܿܽ������������������������������������������ܧ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈ �����ݏ݁
ܩ0,8 + ����������������������������������������������������������������������������ܧ
ܩ0,8 − ���������������������������������������������������������������������������ܧ

�

Le ferraillage adopté sera le maximum entre ceux données par les sollicitations
suivantes :
ܰ ௫ ܯ����������⟶ ௦ௗ௧

ܯ  ௫ ⟶����������ܰ ௦ௗ௧

ܰ  ܯ����������⟶ ௦ௗ௧

V.2.1. Recommandations

 Armatures longitudinales

D’après le RPA99/version 2003 (Article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à
haute adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique IIa est limité
par :

 ܣ  = 0,8 % de la section de béton.
 ܣ ௫ = 4 % de la section de béton ( en zone courante).
 ܣ ௫ = 6 % de la section de béton ( en zone de recouvrement).
 ∅  = 12�݉ ݉ ( i݀amétre minimale utilisé pour les barres longitudinales).
 La longueur minimale de recouvrement ܮ) ) et de 40∅.
 La distance ou l’espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau

ne doit pas dépasser 25cm.
 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones

nodales (zones critiques).
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 La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les
extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour
chaque barre sont données dans la figure (IV .1).

൝
݈ᇱ= 2ℎ

ℎᇱ= max (
ℎ
6

, ଵܾ, ℎଵ, 60�ܿ݉ )
�

ଵܾ �ℎଵݐ݁ : la section du poteau considéré.

ℎ : hauteur d’étage.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du
RPA99/2003 concernant notre projet sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.1. Armatures longitudinales et minimales dans les poteaux

Niveaux Section du

poteau (cm²)

  ࢉ) )  ࢞ࢇ ࢉ) )

Zone

courante

Zone de

recouvrement

Sous-sol et RDC 50 ×55 22 110 165

 45 × 50 18 90 135

࢚ࢋ 40 ×45 14.4 72 108

࢚ࢋ 35 × 40 11.2 56 84

࢚ࢋૠ 30 × 30 7.2 36 54

 Armatures transversales

La section des armatures transversales est donnée par la formule ci-après :
௧ܣ
ݐ

=
×ߩ ܸ ௫

ℎଵ × ݂

 ܸ ௫ : Effort tranchant maximal dans le poteau.

 ߩ :Coefficient qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant :

=ߩ ൜
≤�ߣ�ݏ2,5��݅ 5
>ߣ�ݏ3,75�݅ 5

�avecߣ = ቆ
݈

ܽ
�ݑ�

݈

ܾ
ቇ

Sachant que a et b : sont les dimensions de la section droite du poteau dans la direction de
déformation considérée.

Pour le calcul de ,௧ܣ il suffit de fixer l’espacement (t) tout en respectant les conditions
suivantes :

 En zone nodale : ≥ݐ min൫10∅
 ; 15�ܿ݉ ൯… … … … ݊ݖ. �݁IIa

 En zone courante : ≥ݐ 15∅
  … … … … … … … … ݊ݖ. �݁Iia

Figure V.1. Zone nodale
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௧ܣ
  = ቊ

0,3% ( ଵܾ × %���0,3ݑ����(ݐ (ℎଵ × ߣ�ݏ݅��(ݐ ≥ 5

0,8% ( ଵܾ × %���0,8ݑ����(ݐ (ℎଵ × ߣ�ݏ݅��(ݐ ≤ 3
�

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135°ayant une longueur droite de
10∅௧

  .
V.2.2. Sollicitation de calcul

Les sollicitations de calcul résultant des combinaisons les plus défavorables sont tirés

directement du logicien ETABS V16, les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :

Tableau V.2. Sollicitations dans les différents poteaux

Niveaux ࡺ ࢞ࢇ ⟶ ࡹ ࢘࢘ࢉ ࡺ  ⟶ ࡹ ࢘࢘ࢉ ࡹ  ࢞ࢇ ⟶ ࢘࢘ࢉࡺ V (KN)

N (KN) M (KN.m) N (KN) M (KN.m) M (KN.m) N (KN)

Sous-sol et RDC 2112.24 77.35 99.53 1.18 77.35 2112.24 100.29

ܚ܍é܍܉ܜ 1804.86 64.34 33.94 3.32 64.34 1804.86 77.49

éܕ ܕéܜ܍܍ ܍܉ܜé܍ 1527.55 34.49 108.61 1.015 64.27 150.80 58.89

éܕ ܕéܜ܍܍ ܍܉ܜé܍ 1006.97 29.92 68.66 -0.56 40.75 957 49.44

éܕ ܕૠéܜ܍܍ ܍܉ܜé܍ 471.22 13.32 22.98 4.46 37.99 146.53 32.38

V.2.3. Calcul du ferraillage

 Ferraillage longitudinal

Hypothèses de calcul

 Fissuration peu préjudiciable (e = 3 cm) ;
 Calcul en flexion composée ;
 Calcul suivant BAEL 91/99.


 Exemple de calcul

Nous exposerons un exemple de calcul pour les poteaux du niveau 7, et le reste des résultats
de ferraillage des autres niveaux seront donnés dans un tableau récapitulatif.

Soit : ࡺ =࢞ࢇ 471,22 KN ࡹ; ࢘࢘ࢉ = 13,32 KN.m

b = 30 cm ; h = 30 cm ; d = 27 cm ;

Situation accidentelle ߛ: = 1,15 etߛ�௦ = 1

݁ீ = ฬ
ܯ

ܰ
ฬ= 0,028 <

ℎ

2
= 0,15 ⟹ le centre de pressions il est à lᇱintérieur de la section.

Donc la section est partiellement comprimée.

௨ܯ = ܯ + ܰ × ൬݀ −
ℎ

2
൰= ܰܭ�69,87 .݉

Il faut vérifier la condition suivante :
ܰ௨(݀− ݀ᇱ) − ௨ܯ … … … … … … … … . . (1) ⟹ (1) =0,043
(0,337ℎ − 0,81݀ᇱ) ℎܾ ݂௨ … … … … … … (2) ⟹ (2) =0,127
(1) < (2) ⟹La méthode de calcul se fait par assimilation àla flexion simple.

௨ߤ =
௨ܯ

ܾ݀ ² ݂௨

=
69,87 × 10ିଷ

0,3 × 0,27ଶ × 18,47
= 0,069
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௨ߤ = 0.069 < =ߤ 0,186 ⟹  ⟹�ܣ�ݐݒ݅ ௦݂௧ =
݂

௦ߛ
= ݊ݐ݅ܽݑݐݏ݅��ܽܲܯ�400 �ܽ ܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈݁

ߙ = 1,25 × ൫1 − ඥ1 − =௨൯ߤ2 0,09

ܼ = ݀× (1 − (ߙ0,4 = 0,26�݉

ଵܣ =
௨ܯ

ܼ ௦݂௧
=

69,87 × 10ିଷ

400 × 0,26
= 6,72�ܿ݉ ²

ܣ = ଵܣ −
ܰ௨

௦݂௧
= 6,72 −

471,22 × 10ିଷ

400
= −5,06�ܿ݉ ²

࢙���࢚࢙ = −,ࢉ� ²

Soit : ࡺ 22,98= KN;ࡹ ࢘࢘ࢉ =4,46KN.m
b = 30 cm ; h = 30 cm ; d = 27 cm ;

Situation accidentelle ߛ: = 1,15 etߛ�௦ = 1

݁ீ = ฬ
ܯ

ܰ
ฬ= 0,19 >

ℎ

2
= 0,15 ⟹ le centre de pressions il est à lᇱéxtérieur de la section.

Donc la section est partiellement comprimée.

௨ܯ = ܯ + ܰ × ൬݀ −
ℎ

2
൰= ܰܭ�7,22 .݉

Il faut vérifier la condition suivante :
ܰ௨(݀− ݀ᇱ) − ௨ܯ … … … … … … … … . . (1) ⟹ (1) =-0,0017
(0,337ℎ − 0,81݀ᇱ) ℎܾ ݂௨ … … … … … … (2) ⟹ (2) =0,13
(1) < (2) ⟹La méthode de calcul se fait par assimilation àla flexion simple.

௨ߤ =
௨ܯ

ܾ݀ ² ݂௨

=
7,22 × 10ିଷ

0,3 × 0,27ଶ × 18,47
= 0,018

௨ߤ = 0.018 < =ߤ 0,186 ⟹  ⟹�ܣ�ݐݒ݅ ௦݂௧ =
݂

௦ߛ
= ݊ݐ݅ܽݑݐݏ݅��ܽܲܯ�400 �ܽ ܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈݁

ߙ = 1,25 × ൫1 − ඥ1 − =௨൯ߤ2 0,023

ܼ = ݀× (1 − (ߙ0,4 = 0,27�݉

ଵܣ =
௨ܯ

ܼ ௦݂௧
=

7,22 × 10ିଷ

400 × 0,27
= 0,67�ܿ݉ ²

ܣ = ଵܣ −
ܰ௨

௦݂௧
= 0,67 −

22.98 × 10ିଷ

400
= 0,0955�ܿ݉ ²

࢙���࢚࢙ = ,ૢࢉ� ²

Soit ࡹ:  37,99=࢞ࢇ KN ࢘࢘ࢉࡺ; = 146,53 KN.m

b = 30 cm ; h = 30 cm ; d = 27 cm ;

Situation accidentelle ߛ: = 1,15 etߛ�௦ = 1

݁ீ = ฬ
ܯ

ܰ
ฬ= 0,26 >

ℎ

2
= 0,15 ⟹ le centre de pressions il est à lᇱéxtérieur de la section.

Donc la section est partiellement comprimée.
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௨ܯ = ܯ + ܰ × ൬݀ −
ℎ

2
൰= ܰܭ�55,57 .݉

Il faut vérifier la condition suivante :
ܰ௨(݀− ݀ᇱ) − ௨ܯ … … … … … … … … . . (1) ⟹ (1) =-0,02
(0,337ℎ − 0,81݀ᇱ) ℎܾ ݂௨ … … … … … … (2) ⟹ (2) =0,13
(1) < (2) ⟹La méthode de calcul se fait par assimilation àla flexion simple.

௨ߤ =
௨ܯ

ܾ݀ ² ݂௨

=
55,57 × 10ିଷ

0,3 × 0,27ଶ × 18,47
= 0,14

௨ߤ = 0.14 < =ߤ 0,186 ⟹  ⟹�ܣ�ݐݒ݅ ௦݂௧ =
݂

௦ߛ
= ݊ݐ݅ܽݑݐݏ݅��ܽܲܯ�400 �ܽ ܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈݁

ߙ = 1,25 × ൫1 − ඥ1 − =௨൯ߤ2 0,189

ܼ = ݀× (1 − (ߙ0,4 = 0,25�݉

ଵܣ =
௨ܯ

ܼ ௦݂௧
=

55,57 × 10ିଷ

400 × 0,25
= 5,56ܿ݉ ²

ܣ = ଵܣ −
ܰ௨

௦݂௧
= 5,56 −

146,53 × 10ିଷ

400
= 2,2�ܿ݉ ²

࢙���࢚࢙ = ,ࢉ� ²

Donc =ܣ max(ܣଵ,ܣଶ,ܣଷ) = ,ࢉ� ²

Le tableau ci-après résume les résultats de ferraillage des poteaux des différents niveaux.

Tableau V.3. Ferraillage longitudinal des poteaux

TableauV.4. Ferraillage transversales des poteaux

Niveaux Sous-

sol

RDC Etages

1

Etages

2 et 3

Etages

4 et 5

Etages

6et7

Sections 50 × 55 50 × 55 45 × 50 40 × 45 35 × 40 30 × 30

∅
  ࢉ) ) 1,6 1,6 1,4 1,2 1,4 1,2

ࢌ ࢉ) ) 178,5 214,2 214,2 214,2 214,2 214,2

ࢍࣅ 3,57 4,28 4,76 5,35 6,12 7,14

V (KN) 100,29 100,29 77,49 58,89 49,44 32,38

ࢉ)ࢇࢊࢋࢠ࢚ ) 10 10 10 10 10 10

ࢋ࢚ࢇ࢛࢘ࢉࢋࢠ࢚ 15 15 15 15 15

Niveaux Section

(cm²)
ࢇࢉ
࢛ࢊࢋ࢚.ࢆ

ܕ܋) ²)

Choix des

barres par face
ࢋࢉࢇࢌࢋࢊ

ܕ܋) ²)

 
ࡼࡾ

(cm²)

ࢊࢇ

(cm²)

S-sol et

RDC
50 × 55 4,35 3HA14 12,32 22 12HA16 =24,13

 45 × 50 2,55 3HA12 9,05 18 12HA14 =18,47

ܜ܍ 40 × 45 2,02 3HA12 9,05 14,4 4HA14+8HA12 =15,21

ܜ܍ 35 × 40 1,03 3HA12 9,05 11,2 12HA12=13,57

ܜ܍ૠ 30 × 30 2,2 3HA12 9,05 7,2 8HA12 = 9,05
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ࢉ) ) 15

Ρ 3,75 3,75 3,75 2,5 2,5 2,5

ࢉ)࢚ ) 2,56 2,56 2,18 1,23 1,16 1,01

࢚
  ࢉ) ) 3,96 3,18 2,38 2,02 1,8 1,35

࢚
ࢊࢇ

ࢉ) ) 6HA10 6HA8 6HA8 6HA8 6HA8 6HA8

D’après le Code De Béton Armé (CBA93. Art A7.1.3), le diamètre des armatures
transversales doit être comme suit :

∅௧ ≥
∅
 ௫

3
=

16

3
= 5,33�݉ ݉ … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

V.2.4. Vérifications nécessaires

 Vérification au flambement

Les poteaux sont soumis à la flexion composée, pour cela, le CBA93 (Art B.8.2.1) nous exige
de les justifier vis-à-vis l’état limite ultime de stabilité de forme. La relation à vérifier est la
suivante :

ܤ ≥ ܤ
=

ܰ௨
ߙ

×
1

(
మఴ

(,ଽ×ఊ್)
+



(ଵ×ఊೞ)
)

Avec ܤ: = (ܾ− 2) × (ℎ − 2) : section réduite du poteau.

La vérification des poteaux au flambement va se faire de la manière que l’exemple de
calcul que nous avons exposé au Chapitre 2 (7.3.1.b). Les résultats sont récapitulés dans le
tableau suivant :

Tableau V.5. Vérification au flambement des différents poteaux

Niveaux ࢛ࡺ (ࡺࡷ) ࢌ ܕ܋) ) i
(m)

ࣅ ࢻ ࢘ ≥ ࢘
ࢇࢉ observation

࢘ ࢘
ࢇࢉ

RDC 2112,24 214,2 14,43 14,84 0,82 0,254 0,091 Vérifiée
1 1804,86 214,2 12,99 16,49 0,81 0,206 0,079 Vérifiée

2 et 3 1527,55 214,2 11,55 18,55 0,80 0,163 0,068 Vérifiée
4 et 5 1006,97 214,2 10,10 21,20 0,79 0,125 0,045 Vérifiée
ܜ܍ૠ 471,22 214,2 8,66 24,74 0,77 0,078 0,021 Vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux, donc Il n’y a pas de risque de flambement.

 Vérification des contraintes
La fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression

de béton seulement, cette vérification sera faite pour le poteau le plus sollicité à chaque

niveau

��ଵ,ଶߪ ≤ തߪ = 0,6�݂ଶ଼.

⎩
⎪
⎨

⎪
�ଵߪ⎧ =

ܰ௦
ܵ

+
௦ீܯ

௬௬ᇱܫ
ܸ ≤ തߪ

�ଶߪ =
ܰ௦
ܵ

−
௦ீܯ

௬௬ᇱܫ
ܸ′ ≤ തߪ

�
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Avec : ܵ= ܾ× ℎ + +ܣ)15 (ᇱܣ section homogénéisée.

௦ீܯ = ௦ܯ − ܰ௦൬
ℎ

2
− ܸ൰

=௬௬ᇱܫ
ܾ

3
(ܸଷ + ܸ′ଷ) + ܸ)′ܣ15 − ݀ᇱ)² + −݀)ܣ15 ܸ)²

ܸ =
್²

మ
ାଵହ(ᇲௗᇲାௗ)

ାଵହ(ᇲା)
etܸᇱ= ℎ − ܸ

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-après

Tableau V.6. Vérification des contraintes dans le béton

Niveaux Sous-sol et RDC 1 2 et 3 4 et 5 6 et 7

sections 50 × 55 45 × 50 40 × 45 35 × 40 30 × 30

ࢊ ࢉ) ) 52 47 42 37 27

 ࢉ) ²) 24,13 18,47 15,21 13,57 9,05

ࢂ ࢉ) ) 30,35 27,41 24,7 21,98 16,57

′ࢂ ࢉ) ) 24,65 22,59 20,30 18,02 13,43

)ᇱ࢟࢟ࡵ
) 0,009 0,006 0,004 0,002 0,001

(ࡺࡷ)࢘ࢋ࢙ࡺ 1542,42 1317,94 930,28 543,75 139,63

ࡹ ࡺࡷ)࢘ࢋ࢙ . ) 56,34 46,79 32,71 27,31 14,09

ࡹ ࡺࡷ)ࡳ࢘ࢋ࢙ . ) 100,3 78,55 53,17 38,07 16,28

ࡹ)ࢉ࢈࣌ (ࢇࡼ 8,9 9,4 8,45 8,06 4,2

ࡹ)ࢉ࢈࣌ (ࢇࡼ 2,86 2,9 2,46 4,53 3,73

ࡹ)ࢉ࢈ഥ࣌ (ࢇࡼ 15 15 15 15 15

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée

 Vérification des contraintes de cisaillement


D’après le RPA99/2003 (Art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement dans le béton doit être
inférieure ou égale à la contrainte de cisaillement ultime :

߬௨ =
௨ܸ

.ܾ݀
< ҧ߬௨ = ௗߩ × ݂ଶ଼

Avec ௗߩ: = ൜
ߣ��ݏ0,075��݅ ≥ 5

ߣ���ݏ0,040��݅ < 5
�

Les résultats sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau V.7. Vérification des contraintes de cisaillement

Niveaux sections ࢌ

ܕ܋) )

ࢍࣅ ࢊ࣋ ࢊ

ࢉ) )

࢛ࢂ
(ࡺࡷ)

࢛࢈࣎
ࡹ) (ࢇࡼ

࢛࢈ത࣎
ࡹ) (ࢇࡼ

Obs.

RDC 50 × 55 214,2 4,28 0,04 52 100,29 0,386 1 Vérifiée

1 45 × 50 214,2 4,76 0,04 47 77,49 0,366 1 Vérifiée

2 et 3 40× 45 214,2 5,35 0,075 42 58,89 0,350 1,875 Vérifiée

4et 5 35× 40 214,2 6,12 0,075 37 49,44 0,382 1,875 Vérifiée

6 et 7 30× 30 214,2 7,14 0,075 27 32,38 0,399 1,875 Vérifiée
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 Dispositions constructives
 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser

25cm.
 Longueur des crochets : =ܮ 10 × ∅= 10 × 1,2 = 12�ܿ݉ .
 Longueur de recouvrement : ݈ ≥ 40 × ∅:

Pour ∅ = 16mm → ݈ ≥ 40 × 1.6 = 64�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 65cm.

Pour ∅ = 14 mm → ݈ ≥ 40 × 1,4 = 56�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 60cm.

Pour ∅ = 12 mm → ݈ ≥ 40 × 1,2 = 48�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 50cm.

V.2.5. Schémas de ferraillage

FigureV.2. Schéma de ferraillage des poteaux du étages RDC et S-sol

Figure V.3. Schéma de ferraillage des poteaux étages 1

FigureV.4. Schéma de ferraillage des poteaux étages 2 et 3
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Figure V.6

V. 3.Etude des poutres

Les poutres sont calculées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales et l’effort tranchant permet de déterminer les armatures transver

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel
ETABS16, combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le
RPA99/2003 suivantes.

:

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
ͳǡ͵ ͷܩ  ͳǡͷܳ �����������������
ܩ  ܳ�������������������������������
ܩ  ܳ  ����������������������ܧ
ܩ  ܳ െ ����������������������ܧ
Ͳǡͅ ܩ  ������������������������ܧ
Ͳǡͅ ܩ െ ������������������������ܧ

Dans notre projet on a deux poutres à étudier :
Poutres principales (35 ×
Poutres secondaires (30 × 3

V.3.1. Recommandations du RPA 99/2003

 Armatures longitudinales :

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
est de 0,5% de la section du béton en t

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
4% de la section du béton en zone courante.
6% de la section du béton en zone de recouvrement.
 La longueur minimale des recouvrements est de
 Les poutres supportent de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en
travée au moins égale à la moitié de la section sur appui.

FigureV.5. Schéma de fer

V Etude des éléments structuraux

6. Schéma de ferraillage des poteaux étage 6et 7

Les poutres sont calculées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales et l’effort tranchant permet de déterminer les armatures transver

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel
, combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le

ܮܷܧ��������������������������������� ����������
ܮܵܧ����������������������������������� ��������

�������������������ܽܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈ �����ݏ݁
�

ans notre projet on a deux poutres à étudier :
Poutres principales (35 × 40)
Poutres secondaires (30 × 35)

du RPA 99/2003

longitudinales : RPA99/2003 (Art 7.5.2.1)

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
est de 0,5% de la section du béton en toute section.
Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

4% de la section du béton en zone courante.
6% de la section du béton en zone de recouvrement.

La longueur minimale des recouvrements est de en zone IIa.
supportent de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en
travée au moins égale à la moitié de la section sur appui.

Schéma de ferraillage des poteaux étages 4et 5

V Etude des éléments structuraux
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Les poutres sont calculées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales et l’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel
, combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le

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

supportent de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les
forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en
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 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive
et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués
de 2U superposés formant un carré ou un rectangle.

 Les armatures transversales : RPA 99/2003 (article 7.5.2.2)
 La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par =࢚: 0,003 × ܵ× .ܾ
 L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

 Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont

nécessaires :minimum de (


ସ
; 12∅).

 En dehors de la zone nodale : ܵ≤


ଶ
.

La valeur du diamètre ∅ d݈es armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre
utilisé, et dans le cas d’une section entravée avec armatures comprimées, c’est le diamètre le
plus petit des aciers comprimés.

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu d’appui
ou de l’encastrement.
V.3.2. Sollicitation et ferraillage des poutres

V.3.2 .1. Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul les plus défavorables sont représentées dans le tableau ci-dessous :

TableauV.8.Les sollicitations les plus défavorables dans les poutres

Nivaux

Poutres principales Poutres secondaires

ࡹ ࢙࢛ࢇ

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢘ࢀ

(KN.m)

V(KN) ࡹ ࢙࢛ࢇ

(KN.m)

ࡹ ࢋé࢜ࢇ࢘ࢀ

(KN.m)

V(KN)

S.sol et RDC 129,66 120,69 99,95 86,24 64,79 94,01

1 168,39 158,73 125,14 116,16 85,95 98,41

2 173,81 163,17 128,80 128,38 92,87 106,64

3 164,91 154,64 117,96 130,02 101,84 106,45

4 142,93 132,24 106,87 121,53 91,67 98,52

5 113,91 103,78 86,52 108,48 79,94 86,61

6 81,55 69,46 63,72 86,51 62,67 87,51

7 74,01 48,48 57,73 73,29 35,08 72,31

V.3.2.2. Les armatures longitudinales

Le ferraillage longitudinal calculé est celui obtenu par le logiciel ETABS V16. Nous avons
retenu le ferraillage le plus défavorable pour chaque type de poutres de chaque niveau.
Les résultats de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau .V.9. Les armatures longitudinales dans les poutres

Niveaux Type des

Poutres

Localisation ࢇࢉ
ࢉ) )

ࢊࢇ

ࢉ) )

 
ࢉ) )

choix

S.sol et

RDC

Principale Travée 8,62 9,24 7 6HA14

Appui 9,23 9,24 6HA14

Secondaire Travée 5,23 5,65 5,25 5HA12
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Appui 7,18 8,01 3HA12 +3HA14

Etages 1

Principale Travée 11,03 11,12 7 2HA14 + 4HA16

Appui 12,03 12,06 6HA16

Secondaire Travée 7,16 8,01 5,25 3HA12 +3HA14

Appui 10,1 10,65 3HA14 + 3HA16

Etages 2

Principale Travée 11,65 12,06 7 6HA16

Appui 12,01 12,06 6HA16

Secondaire Travée 7,73 8,01 5,25 3HA12 + 3HA14

Appui 10,6 10,65 3HA14 + 3HA16

Etages 3

Principale Travée 11,04 11,12 7 2HA14 + 4HA16

Appui 12,01 12,06 6HA16

Secondaire Travée 8,48 9,24 5,25 6HA14

Appui 10,83 11,12 2HA14 + 4HA16

Etages 4

Principale Travée 9,44 10,05 7 5HA16

Appui 10,21 10,65 3HA14+ 3HA16

Secondaire Travée 7,63 8,01 5,25 3HA12+ 3HA14

Appui 10,13 10,18 4HA12+ 2HA14

Etages 5

Principale Travée 7,2 7,6 7 4HA12 + 2HA14

Appui 7,9 8,01 3HA12+ 3HA14

Secondaire Travée 6,4 6,79 5,25 6HA12

Appui 9,04 9,24 6HA14

Etages 6

Principale Travée 4,82 7,6 7 4HA12+ 2HA14

Appui 5,66 7,6 4HA12 + 2HA14

Secondaire Travée 5,05 5,65 5,25 5HA12

Appui 7,2 7,6 4HA12+ 2HA14

Etages 7

Principale Travée 3,27 7,6 7 4HA12 + 2HA14

Appui 5,14 7,6 4HA12 + 2HA14

Secondaire Travée 2,74 5,65 5,25 5HA12

Appui 5,6 5,65 5HA12

 Longueur de recouvrement :

݈ ≥ 40 × ∅ RPA99/2003 Art (7.5.2.1).
 ∅ = 16 mm → ݈ ≥ 40 × 1,6 = 64�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 65cm.
 ∅ = 14 mm → ݈ ≥ 40 × 1,4 = 56�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 60cm.
 ∅ = 12 mm → ݈ ≥ 40 × 1,2 = 48�ܿ݉⟹ On adopte : =ݎ݈ 50cm.

V.3.2.3. Les armatures transversales

 Calcul de ࢚∅

Le diamètre des armatures transversales est donné par la relation suivante :

≥࢚∅ ݉ ݅݊ ൬∅
 ;

ℎ

35
;
ܾ

10
൰⟹ ൜

ݎ݁ݐݑ ∶��ݏ݈݁ܽ݅ܿ݊ݎ݅�ݏ ∅௧ ≤ ݉ ݅݊ (12; 11,43; 35)݉݉

ݎ݁ݐݑ ݏ݁�ݏ ݊ܿ ݀ܽ ݎ݅݁ ∶�ݏ ∅௧ ≤ ݉ ݅݊ (12; 10; 30)��݉ ݉ ����
�

Avec :൜
ݎ݁ݐݑ ݈ܽ݅ܿ݊ݎ݅�ݏ :ݏ݁ (35 × 40 )ܿ݉ ²

ݎ݁ݐݑ ݏ݁�ݏ ݊ܿ ݀ܽ ݎ݅݁ :ݏ (30 × 35)ܿ݉ ²
�
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Soit ∅௧ = 8�݉ ݉ et =࢚ 4∅଼ = 2.01�ܿ݉ ² (un cadre + un étrier)∅଼.

 Calcul des espacements ࢚ࡿ

D’après le RPA99/2003 (Art7.5.2.2) :

En zone nodale : ௧ܵ ≤ ݉ ݅݊ ቀ


ସ
; 12∅

 ቁ⟹ ൜
ݎ݁ݐݑ ௧ܵ���:ݏ݈݁ܽ݅ܿ݊ݎ݅�ݏ = 10�ܿ݉
ݎ݁ݐݑ ݏ݁�ݏ ݊ܿ ݀ܽ ݎ݅݁ ௧ܵ���:ݏ = 8�ܿ݉ ��

�

En zone courante : ௧ܵ ≤


ଶ
⟹ ൜

ݎ݁ݐݑ ݈ܽ݅ܿ݊ݎ݅�ݏ ௧ܵ���:ݏ݁ = 15�ܿ݉
ݎ݁ݐݑ ݏ݁�ݏ ݊ܿ ݀ܽ ݎ݅݁ ௧ܵ���:ݏ = 15�ܿ݉

�

 Vérification des sections d’armatures transversales minimales

On :  = 0,3% × ௧ܵ× ܾ= 1,35�ܿ݉ ଶ < ௧ܣ = 2,01�ܿ݉ ଶݒé݅ݎ ݂݅ é݁

 Calcul des longueurs de recouvrement

Pour l’ensemble des poutres :

En zone courante ܣ: ௫ = 4%(ܾ× ℎ)

൜
Poutres principales ∶ ܣ ௫ = 56�ܿ݉ ²
Poutres secondaires ∶ ܣ ௫ = 42�ܿ݉ ²

�

En zone de recouvrement ܣ: ௫ = 6%(ܾ× ℎ)

൜
Poutres principales ∶ ܣ ௫ = 84�ܿ݉ ²
Poutres secondaires ∶ ܣ ௫ = 63�ܿ݉ ²

�

Donc, c’est vérifié pour toutes les poutres.

 Vérifications à l’ELU
 Condition de non fragilité

ܣ  = 0,23. .ܾ .݀
మఴ


≤ ⟹ܣ ൜

ݎ݁ݐݑ ݏ݈݁ܽ݅ܿ݊ݎ݅�ݏ ∶ ܣ  = 1,6�ܿ݉ ²

ݎ݁ݐݑ ݏ݁�ݏ ݊ܿ ݀ܽ ݎ݅݁ ݏ ∶ ܣ  = 1,2�ܿ݉ ²
�…......vérifiée

 Vérification des contraintes tangentielles

La condition qu’on doit vérifier est la suivante :

߬௨ =
௨ܸ

ܾ× ݀
≤ ߬௨ = ݉ ݅݊ ൬0,2

݂ଶ଼

ߛ
; …�൰ܽܲܯ�5 … … … … … … … … . ܰܲܨ.

La vérification concerne uniquement les poutres les plus défavorables, car si ces dernières
sont vérifiées, les autres le seront surement.
Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau .V.10. Vérification des contraintes tangentielles

Poutres ࢂ ࢞ࢇ

(ࡺࡷ)
࢛࢈࣎

(ࡺࡷ)
࢛࢈࣎

(ࡺࡷ)
Observation

Principales 128,81 0,968 3,33 Vérifiée

Secondaires 106,64 1,07 3,33 Vérifiée

 Vérification des armatures longitudinales vis-à-vis le cisaillement

Pour les appuis de rives:ܣ≥ ܣ
௩ = ܸ ௫ ×

ఊೞ


.
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Pour les appuis intermédiaires ≤ܣ: ܣ
௧ = ቀܸ  ௫ +

ெೌ

,ଽௗ
ቁ
ఊೞ


.

Tableau .V.11. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Poutres ࢂ ࢞ࢇ

(ࡺࡷ)

ࡹ ࢇ

ࡺࡷ) . )



ࢉ) ²)


ࢋ࢜࢘

ࢉ) )


࢘ࢋ࢚

ࢉ) )

Observation

Principales 128,81 173,81 12,06 3,7 1,83 Vérifiée

Secondaires 106,64 128,38 10,65 3,06 1,55 Vérifiée

 Vérification à l’ELS

Les vérifications concernées sont les suivantes :
 Vérification de l’état limite de compression du béton.
 Vérification de l’état limite de déformation (Evaluation de la flèche).

 Etat limite de compression du béton

ߪ =
௦ܯ

ܫ
≥ݕ ߪ = 0,6 × ݂ଶ଼ = ܽܲܯ�15

Tableau.V.12. Vérification de l’état limite de compression du béton

Poutres Localisation ࡹ ࢘ࢋ࢙

ࡺࡷ) . )

࢙

ࢉ) )

࢟

ࢉ) )

ࡵ

ࢉ) )

Contraintes Observation

ࡹ)࣌ (ࢇࡼ ࡹ)࣌ (ࢇࡼ

Principales Appui 42,7 3,81 9,62 56416,57 7,28 15 Vérifiée

Travée 35,59 2,4 7,87 38368,25 7,3 15 Vérifiée

Secondaires Appui 50,36 4,06 9,72 42188,57 11,6 15 Vérifiée

Travée 45,67 3,56 9,2 38034,78 11,04 15 Vérifiée

 Vérification de l’état limite de déformation

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ℎ ≥ ℎ = ൬ݔܽ݉

1

16
;
௧ܯ

ܯ10
൰× ݈

௧ܣ ≤ ܣ =
4,2ܾ݀

݂

≥ܮ 8�݉ �����������������������������������������

�

poutres principales ∶ ቊ
ℎ = 40�ܿ݉ > ℎ = 35,23�ܿ݉

ܣ = 2,4�ܿ݉ ଶ ≤ ܣ = 13,96�ܿ݉ ²
�

poutres secondaires ∶ ቊ
ℎ = 35�ܿ݉ > ℎ = 33,5�ܿ݉

ܣ = 3,56�ܿ݉ ² ≤ ܣ = 10,39�ܿ݉ ²
�

 Schémas de ferraillage
 Vérification de la zone nodale

Le RPA99/2003(Art 7.6.2) exige de vérifier la relation suivante :

ேܯ| | + |௦ܯ| ≥ 1,25 × ௐܯ|) | + (|ாܯ|
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Détermination du moment résistant dans les poteaux et dans les poutres :

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend des paramètres suivants :

 Dimensions de la section du béton ;

 Quantité d’armatures dans la section ;

 Contrainte limite élastique des aciers.

ோܯ = ܼ× ×௦ܣ ௦ߪ avec��������ܼ = 0,9ℎ����݁ߪ�����ݐ௦ =
݂

௦ߛ

Tableau V.13. Moments résistants dans les poteaux sens (x-x)

Niveaux ܐ ܕ܋) ) ܈ ܕ܋) ) ܁ۯ ܕ܋) ²) ࢉ)ࡺ ) ࢙࣌ ۻ) (܉۾ ࡹ ࡿࡾ ܕ.ۼ۹) ) ࡹ ࡺࡾ ܕ.ۼ۹) )

Sous-sol 55 49,5 8,04 8,04 400 159,19 159,19

RDC 55 49,5 8,04 16,08 400 159,19 318,38

1 50 45 6,16 14,2 400 110,88 255,6

2 45 40,5 5,34 11,5 400 86,51 186,30

3 45 40,5 5,34 10,68 400 86,51 173,02

4 40 36 4,62 9,96 400 66,53 143,42

5 40 36 4,62 9,24 400 66,53 133,06

6 30 27 3,39 8,01 400 36,61 86,51

7 30 27 3,39 0 400 36,61 0

Tableau .V.14. Moments résistants dans les poteaux sens (y-y)

Niveaux ܐ ܕ܋) ) ܈ ܕ܋) ) ܁ۯ ܕ܋) ²) ࢉ)ࡺ ) ࢙࣌ ۻ) (܉۾ ࡹ ࡿࡾ ܕ.ۼ۹) ) ࡹ ࡺࡾ ܕ.ۼ۹) )

Sous-sol 50 45 8,04 8,04 400 144,72 144,72

RDC 50 45 8,04 16,08 400 144,72 289,44

1 45 40,5 6,16 14,2 400 99,79 230,04

2 40 36 5,34 11,5 400 76,9 165,6

3 40 36 5,34 10,68 400 76,9 153,79

4 35 31,5 4,62 9,96 400 58,21 125,5

5 35 31,5 4,62 9,24 400 58,21 116,42

6 30 27 3,39 8,01 400 36,61 86,51

7 30 27 3,39 0 400 36,61 0

Tableau V.15. Moments résistants dans les poutres

Niveaux Type des
Poutres

localisation ܐ ܕ܋) ) ܈ ܕ܋) ) ۯ ܕ܋) ²) ࢙࣌ ۻ) (܉۾ ࡹ ܕ.ۼ۹)ࡾ )

RDC Principale Travée 40 36 1,43 400 20,59
Appui 3,7 400 53,28

Secondaire Travée 35 31,5 3,2 400 39,94
Appui 3,74 400 47,12

1 Principale Travée 40 36 1,77 400 25,49
Appui 3,81 400 54,86

Secondaire Travée 35 31,5 3,1 400 39,06
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Appui 3,95 400 49,77

2

Principale Travée 40 36 1,78 400 25,63
Appui 1,64 400 23,62

Secondaire Travée 35 31,5 3,41 400 42,97
Appui 4,06 400 51,16

3

Principale Travée 40 36 1,5 400 21,6
Appui 1,68 400 24,19

Secondaire Travée 35 31,5 2,57 400 32,38
Appui 3,54 400 44,60

4

Principale Travée 40 36 2,23 400 32 ,11
Appui 2,13 400 30,67

Secondaire Travée 35 31,5 2,35 400 29,61
Appui 3,62 400 45,62

5

Principale Travée 40 36 1,86 400 26,78
Appui 2,62 400 37,73

Secondaire Travée 35 31,5 2,23 400 28,1
Appui 3,76 400 47,38

6
Principale Travée 40 36 1,83 400 26,35

Appui 2,62 400 37,73
Secondaire Travée 35 31,5 3,56 400 44,86

Appui 3,26 400 41,08

7
Principale Travée 40 36 2,4 400 30,24

Appui 3,8 400 54,72
Secondaire Travée 35 31,5 2 400 25,2

Appui 2,91 400 36,67

Tableau .V.16. Vérification de la zone nodale dans les différents étages

Niv Types

des

poutres

ࡹ ࡺ

ࡺࡷ) . )

ࡹ ࢙

ࡺࡷ) . )

ࡹ ࡹ+ࡺ ࢙

ࡺࡷ) . )

ࡹ ࢃ

ࡺࡷ) . )

ࡹ ࡱ

ࡺࡷ) . )
,൬

ࡹ ࢃ

ࡹ+ ࡱ
൰

ࡺࡷ) . )

Obs

Sous

-sol

PP 144,72 144,72 289,44 53,28 20,59 92,34 Vérifiée

PS 159,19 159,19 318,38 47,12 39,94 108,82 Vérifiée

RDC PP 289,44 144,2 434,16 53,28 20,59 92,34 Vérifiée

PS 318,38 159,19 477,57 47,12 39,94 108,82 Vérifiée

1 PP 230,04 99,79 329,83 54,86 25,49 100,44 Vérifiée

PS 255,6 110,88 366,48 49,77 39,06 111,04 Vérifiée

2 PP 165,6 76,9 242,5 23,62 25,63 61,56 Vérifiée

PS 186,30 86,51 272,81 51,16 42,97 117,66 Vérifiée

3 PP 153,79 76,9 230,7 24,19 21,6 57,24 Vérifiée

PS 173,79 86,51 259,53 44,60 32,38 96,22 Vérifiée

4 PP 125,5 58,21 183,71 30,67 32 ,11 78,47 Vérifiée

PS 143,42 66,53 209,95 45,62 29,61 94,04 Vérifiée

5 PP 116,42 58,21 174,63 37,73 26,78 80,64 Vérifiée

PS 133,06 66,53 199,59 47,38 28,1 94,35 Vérifiée

6 PP 86,51 36,61 123,12 37,73 26,35 80,1 Vérifiée



ChapitreV Etude des éléments structuraux

V.3.3. Schémas de ferraillage des poutres

PS 86,51 36,61

7 PP 0 36,61

PS 0 36,61

Figure .V.7. Schéma de ferraill

V Etude des éléments structuraux

Schémas de ferraillage des poutres

36,61 123,12 41,08 44,86 107,42

36,61 36,61 54,72 30,24

36,61 36,61 36,67 25,2

Schéma de ferraillage de la poutre secondaire de RDC+SS
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107,42 Vérifiée

106,2 N.Vérifiée

77,34 N.Vérifiée

age de la poutre secondaire de RDC+SS
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V.4. Étude des voiles

V4.1. Introduction

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 de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments verticaux qui
sont destinés à reprendre, outre les charges verticales (au plus 20%), les efforts horizontaux
(au plus 75%) grâce à leurs rigidités importantes dans leur plan. Ils présentent deux plans l’un
de faible inertie et l’autre de forte inertie ce qui impose une disposition dans les deux sens (x
et y).
Les voiles sont considérés comme des consoles encastrés à leur base, 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) ܩ1,35 + 1,5ܳ
2) ܩ + ܳ ± ܧ
3) ܩ0,8 ± ܧ

Le ferraillage qu’on va adopter est donné par les sollicitations qui suivent :
ܰ ௫ ܯ����������⟶ ௦ௗ௧

ܯ  ௫ ⟶����������ܰ ௦ௗ௧

ܰ  ܯ����������⟶ ௦ௗ௧

V.4.2. 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 0,2%

de la section du béton, ܣ  = 0,2% × ௧݈× .݁

Avec :

௧݈: longueur de la zone tendue.
:݁ 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

Figure V.8. Schéma de ferraillage de la poutre principale de RDC+SS
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Elles sont destinées à reprendre les efforts tranchants, et de maintenir les aciers
verticaux, et les empêcher de flamber, donc elles doivent être disposées 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 ver 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

௧ܵ ≤ min (1,5 ;݁ 30ܿ݉ )
 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) ∅ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts
est possible.

2) ∅ 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 :

ܣ = 1,1
ܸ

݂
avec��������ܸ = 1,4 ௨ܸ

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts
de traction dus aux moments de renversement.

V.4.4. Ferraillages
 Calcul du ferraillage du voile

Le Calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous les sollicitations les plus
défavorables (M, N) pour une section(݁× )݈.

La section trouvée (A) sera répartie sur toute la zone tendue de la section en respectant
les recommandations du RPA99/2003.
Le tableau suivantillustres les résultats de calcul des armatures verticales et horizontale de
voiles.

TableauV.17. Sollicitations et ferraillage du voile Vx1 dans tous les niveaux

Niveaux RDC 1 2 et 3 4 et 5 6 et 7

Section 0,2×1 0,2×1 0,2×1 0,2×1 0,2×1

Type de section SEC SEC SEC SPC SPC

ࡺ (ۼ۹) 355,18 332,34 237,81 190,09 49,31

ࡹ ܕ.ۼ۹) ) 1,59 8,91 16,74 17,76 20

ࢂ (ۼ۹) 1,89 6,18 9,46 10,47 14,84

ܕ)࢚ࡸ ) / / / 0,017 0,29
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ۻ)࣎ (܉۾ 0,015

ۻ)ത࣎ (܉۾ 5

ࢂ
ܕ܋)ࢇࢉ ) 5,25

ࢂ
 ܕ܋) ) 3

ࢂ
ࢊࢇ

ܕ܋) ) 5,65

܍܋܉/ࢋ࢘࢘ࢇ࢈ࡺ 5HA12

ܕ܋)࢚ࡿ ) 20

ࢎ
ܕ܋)ࢇࢉ ) 1,5

ࢎ
 ܕ܋) ) 0,4

ࢎ
ࢊࢇ

ܕ܋) ) 1,57

܍܋܉/ࢋ࢘࢘ࢇ࢈ࡺ 2HA10

ܕ܋)࢚ࡿ ) 20

V.4.5. Schéma de ferraillage

Nous exposerons ici un schéma de ferr

Figure V.20.

V Etude des éléments structuraux

0,05 0,074 0,11

5 5 5

5,25 5,25 5,17

3 3 3

5,65 5,65 5,65

5HA12 5HA12 5HA12

20 20 20

1,5 1,5 1,47

0,4 0,4 0,4

1,57 1,57 1,57

2HA10 2HA10 2HA10

20 20 20

schéma de ferraillage du voile .

.20. Schéma de ferraillage de Vx1 du niveau RDC
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0,12

5

3,7

3

3,93

5HA10

20

1,05

0,4

1,57

2HA10

20

du niveau RDC
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VI.1. Introduction

L'infrastructure est la partie enfouie dans le sol, elle a pour objectif de transmettre les

diverses charges venues de la superstructure au sol, cette transmission peut se faire par un

contact direct (semelles posées directement sur le sol ce qu'on nomme fondations

superficielles) ou indirecte (semelles sur pieux ou bien fondations profondes).

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.

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 des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :

La capacité portante du sol; l'intensité des charges transmises au sol; la distance entre axes des

poteaux.

La nature du sol et la profondeur de l'horizon résistant.

Pour notre projet on adaptera des semelles superficielles (D=3,5m ≤ 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. Reconnaissance du sol

Afin de correctement projeter une fondation, Il est nécessaire d'avoir une bonne

connaissance de l'état des lieux au voisinage de la construction à édifier, mais il est surtout

indispensable d'avoir des renseignements aussi précis que possible sur les caractéristiques

géotechniques des différentes couches qui constituent le terrain ,après essai et calcul on a pu

déterminer les caractéristiques qui suivent:

D =3,5 m ; Qadm=1,26 bar ; C=0.325 bar; γ= 20.16KN/m3; θ =12° 

VI.2.4. Vérification vis-à-vis les fondations superficielles

VI.2.4.1. semelles isolées
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• Combinaisons d’actions à considérer

fondations superficielles sont dimensionnées se

G + Q ± E0.8G ± E G+Q

σ =


ୗ
 ɐഥୱ୭୪→ S = A × B ≥

N =1593,38 KN (effort normal

ETABS)

On a les dimensions de la semelle et

On remplace la valeur de A dans (1) ce qui donne

Lmin =1,77 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

formé de 6 poteaux N1, N2, N3

avec : N = 6018,82 KN M

Figure

Figure

Etude de l’infrastructure

Combinaisons d’actions à considérer: D'après le RPA99/ 2003(Article 10.1.4.1) les

superficielles sont dimensionnées selon les combinaisons suivantes



ഥ౩ౢ
... (1)

KN (effort normal à l'ELS du poteau le plus sollicité donné par le logiciel

semelle et du poteau homothétiques :


ୟ
=



ୠ
→ A

On remplace la valeur de A dans (1) ce qui donne : B ≥ ට
ୠ

ୟ
×



ഥ౩ౢ
=3,76 m

; on remarque qu’il y’a un chevauchement entre les semelles, donc les semelles

. 2.4.2. Vérification des semelles filantes

une semelle filante (SF1), de largeur B et de longueur L située

3, N4, N5,N6 et 2 voiles avec un débord de 0.5 m

M = ∑ = 20,53 KN. m୧ୀ
୧ୀଵ (N et M sont pris à l'ELS)

Figure VI .2Semelle filante SF1

Figure VI .1Vue d'une semelle isolée
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(Article 10.1.4.1) les

lon les combinaisons suivantes

é par le logiciel

=
ୟ

ୠ
× B

3,76 m on prend B= 3,8m.

; on remarque qu’il y’a un chevauchement entre les semelles, donc les semelles

e sous un portique

bord de 0.5 m

(N et M sont pris à l'ELS)
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Remarque : Afin de prendre en compte les divers po

filante ainsi que son poids propre, on majore l’effort de 20%,

compte tenu des calculs développés manuellement

Ns= 1.2 N =8328.61 KN

A partir du modèle de Meyerhof

B ≥
ଵǤଶൈ

ሺିଶ ሻୣൈഥ౩ౢ
avece =




=

B ≥

on prend B = 3 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

La figure VI.3qui suit montre la disposition des semelles

Figure VI.3Vue en plan de la disposition des semelles filantes

Etude de l’infrastructure

: Afin de prendre en compte les divers poids des couches de terres sur la

pre, on majore l’effort de 20%, soit un ratio moyen déterminé

compte tenu des calculs développés manuellement:

u modèle de Meyerhof

0.0034 m

≥
7222.59

(19.25 − 2 × 0.0034)126
= 2.97 m

On remarque qu'il n y a pas de chevauchement entre les semelles en tenant compte des entres

opte pour des semelles filantes.

qui suit montre la disposition des semelles filantes

Vue en plan de la disposition des semelles filantes

Etude de l’infrastructure
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ds des couches de terres sur la semelle

soit un ratio moyen déterminé

On remarque qu'il n y a pas de chevauchement entre les semelles en tenant compte des entres
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Dans le sens YY, les semelles filantes sont liaisonnées à la base

vue d'assurer un monolithisme vis

moments de flexion dans le sens YY (M

Les résultats de dimensionnement

VI.1 suivant:

Semelle SF1 SF2

N (KN) 7222.59 9075.64

M

(KN.m)

20.53 6.43

e (m) 0.0034 0.001

B (m) 3 3.2

VI. 2.5. Dimensionnement de la poutre de libage

on a un poteau de dimension : b= 60 cm donc b

L୫ ୟ୶
9

< h <

on prend h0 = 90

• Hauteur totale de la semelle fil

h୲≥
B

On prend : ht = 0.7 m

• Hauteur du glacis

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

Tableau VI .1 Dimensionnement des différentes semelles filantes

Etude de l’infrastructure

Dans le sens YY, les semelles filantes sont liaisonnées à la base par des longrines de

vue d'assurer un monolithisme vis-à-vis des efforts horizontaux ainsi que de reprendre les

moments de flexion dans le sens YY (Myy).

dimensionnement des autres semelles filantes sont résumées dans le tableau

SF2 SF3 SF4 SF5

9075.64 6506.34 4936.212 4047.62 2805.09

6.43 6.05 5.17 7.94

0.001 0.001 0.0012 0.0023 0.0015

3.2 2.7 2.1 1.7

Dimensionnement de la poutre de libage

: b= 60 cm donc b0 = b +10 cm = 70 cm

<
L୫ ୟ୶

6
 →

4.60

9
= 0.51 < h <

4.60

6
= 0.76

semelle filante (ht)

B − b

4
+ 0.05 =

3 − 0.55

4
+ 0.05 = 0.66

൜
hଵ ≥ 15 cm                    

hଵ ≥ 6∅୪+ 6 cm = 12cm
�

: largeur de la semelle filante

: hauteur totale de la semelle filante

: largeur de la poutre de libage

: hauteur de la poutre de libage

Dimensionnement des différentes semelles filantes

Figure VI .4Coupe transversale d'une
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par des longrines de cm en

vis des efforts horizontaux ainsi que de reprendre les

des autres semelles filantes sont résumées dans le tableau

SF6 SF7

2805.09 1934.00

3.58 3.09

0.0015 0.0019

1.4 1

76

Dimensionnement des différentes semelles filantes

Coupe transversale d'une semelle
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VI. 2.5.1Calcul de l’effort sollicitant la semelle filante (SF1)à l'ELU

q୰ୣ =
1.2 × N୳

B × (L − 2 × e)
→ q୰ୣ =

1.2 × 8227.74

3 × (19.25 − 2 × 0.0033)
= 171.026 KN/mଶ

P୳ = q୰ୣ × B = 171.026 × 3 = 513.07KN/ml

Pureprésente la réaction linéique du sol sous la semelle filante dont les effets de flexion sont

supportés par la poutre de rigidité (Libage)

Les autres résultats des efforts sollicitant des semelles filantes sont résumés dans le tableau

VI.2 suivant:

Semelle SF1 SF2 SF3 SF4 SF5 SF6 SF7

N (KN) 8227.74 8619.09 7416.39 5619.59 13034.64 2198.74 4599.28

M

(KN.m)

27.42 8.14 8.22 6.62 117.65 3.72 4.31

e (m) 0.0033 0.00094 0.0011 0.0012 0.00902 0.00169 0.0009

qref

(KN/m2)

171.026 167.92 171.24 166.83 351.23 112.53 329.53

Pu

(KN/ml)

513.07 537.34 462.37 350.35 667.34 157.55 329.53

VI. 2.5.2Ferraillage transversal de la semelle

A୳ ≥
P୳ × (B − b)

8 × d × σഥୟ
avec ∶ σഥୟ = 3480 bar , d = 85 cm , b = 55 cm

A୳ ≥
513.07 × (300 − 55) × 10ଶ

8 × 85 × 3480
= 5.31 cmଶ/ml

Choix : 10HA10 = 7.85 cm2 , e =30 cm

• Aciers de répartition

A୰ =
౪

ଷ
=

.଼ହ

ଷ
= 2.61 cmଶChoix : 8HA8= 4.02 cm2/ml , e = 37cm

VI. 2.5.3Dimensionnement et calcul des semellessous voiles dans le sens y-y

Pour les voiles dans le sens y-y dont une partie sort des limites des semelles filantes disposées

dans le sens x-x, on dimensionnera des semelles sous voile avec un débord de 0.5m .

Soit le voile Vy=1m, avec

N = 164.48 KN ; M = 0.35 KN.m ; e = 0.0021m

B ≥
ଵ.ଶ

(ିଶ× )ୣ×തതതത
→

ଵଽ.ଷ

(ଶ.ହହିଶ×.ଶଵ)×ଵଶ
= 0.61m , on prend B = 0.65 m.

Tableau VI .2Les efforts sollicitant des différentes semelles filantes à l'ELU
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• Ferraillage

q୰ୣ =
0.65 ×

P୳ = q୰ୣ × B

A୳ ≥
P୳ × (B

8 × d ×

Choix: 6HA12 = 6.79 cm2/ml

•Aciers de répartition

A୰ =
౪

ଷ
=

Ǥଽ

ଷ
= 2.26 cmଶChoix

VI.2.5.4Vérification de la rigidité

Lୣ = ඨ
4 × Eୡ× I୶୶

K× B

ర

avec Eୡ

Lୣ = ඨ
4 × 32 × 10 × 0.14166

4 × 10ସ × 3

ర

L୫ ୟ୶ <
π × Lୣ

2
+ b → 5.11 <

La semelle est donc rigide et le diagramme des contraintes est linéaire

VI. 2.5.5Calcul 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

Figure VI .5

Etude de l’infrastructure

1.2(496.82)

× (2.55 − 2 × 0.0025)
= 360.39KN/mଶ

= 234.25 KN/ml

( − b)

× σୟതതത
=

234.25 × (0.65 − 0.2)

8 × 0.65 × 3480
= 5.82 cmଶ/

; e = 11 cm

Choix: 4HA10 = 3.14 cm2/ml ; e = 16 cm

Vérification de la rigidité flexionnelle de la semelle

= 32 × 10, B = 3 m , pour un sol moyen

14166
= 3.5 m

<
3.14 × 3.5

2
+ 3 = 8.49m

et le diagramme des contraintes est linéaire.

Calcul des sollicitations des poutres de libage

résultats sont obtenus après modélisation sur ETABS

Les diagrammes des moments et efforts tranchant à l'ELU dans la poutre de libage sont

.5Schéma statique de la poutre de libage

Etude de l’infrastructure

114

/ml

= 4 × 10ସKN/mଷ

Les diagrammes des moments et efforts tranchant à l'ELU dans la poutre de libage sont
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Les résultats des moments maximales et effort tranchant maximal sont

Mୟ = 1079.27 KN

VI. 2.5.6Calcul du ferraillage

A) Ferraillage de la partie inferieure

On a : fc28 = 250 bar , Fe = 4000 bar , f

μୠ୳ =
M

ܾ ×

μୠ୳ < μ୪→ Aᇱ= 0 α = 0.22

A୳ ≥

B) Ferraillage de la partie supérieure

On a : fc28 = 250 bar , Fe = 4000 bar , f

μୠ୳ =
M

b × d

μୠ୳ < μ୪→ Aᇱ= 0 α = 0.183

A୳ ≥

C) Ferraillage vis à vis de l’effort tranchant

τ୳ =
V୳

b × d
=

1190

A୲

b × S୲
=

γୱ× (τ

0.9

Pour At = 8HA10 = 6.28 cm2

Figure VI .6 Diagramme des

Figure VI .7 Diagramme des efforts tranchants dans la poutre de libage à l'ELU

Etude de l’infrastructure

s résultats des moments maximales et effort tranchant maximal sont

KN. m; M୲= −907.24 KN. m;  V୳ = 1190.37

rraillage

Ferraillage de la partie inferieure

= 4000 bar , fbu = 142 bar (ELU) , ᆓa =3480 bar

M୫ ୟ୶

݀ൈ ߪ
=

1079.27 × 10ସ

65 × 85ଶ × 142
= 0.16 →  ܣݐݒ݅

22 , z = 0.77 m

M୫ ୟ୶

z × σୟ
=

1079.27 × 10ସ

77 × 3480
= 40.27 cmଶ

Ferraillage de la partie supérieure

= 4000 bar , fbu = 142 bar (ELU) , ᆓa =3480 bar

M୫ ୟ୶

dଶ × σୟ
=

907.24 × 10ସ

65 × 85ଶ × 142
= 0.13 → pivot

183 , z = 78.77 cm

≥
M୫ ୟ୶

z × σୟ
=

907.24 × 10ସ

78.77 × 3480
= 33.09 cmଶ

Ferraillage vis à vis de l’effort tranchant

1190.37 × 10ଶ

65 × 85
= 21.54 bar, f୲୩ = 21 bar

τ୳ − 0.3f୲୩)

9 × fୣ
=

1.15 × (21.54 − 6.3)

0.9 × 4000
= 4.86

Diagramme des moments dans la poutre de libage à l'ELU

Diagramme des efforts tranchants dans la poutre de libage à l'ELU
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115

37 KN

 ܣݐݒ݅

A

bar

× 10ିଷ

moments dans la poutre de libage à l'ELU

Diagramme des efforts tranchants dans la poutre de libage à l'ELU
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S୲≤
6.28

4.86 × 10ିଷ × 65
= 19.87 cm

• Espacement maximal (CBA 93)

A୲× fୣ
b × S୲

≥ 4 bar → S୲≤
A୲× fୣ
b × 4

= 96.61 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, onprend 2HA12=2.26cm2

Remarque: Compte tenu des ferraillages élevés on augmente les sections des poutres de

libage tel que : b0 =65 cm,h0 =90 cm.

Les resultats de calcul des semelles à l'ELU sont récapitulés dans letableausuivant

Ferraillage

tranversal

Ferraillage poutre

libage

Semelle B(m) h1 (m) ht (m) L (m) hp (m) Atrans AtransR Asup Ainf At

SF1 3 0.2 0.7 19.25 0.9 5.31 2.61 33.09 40.27 6.28

SF2 3.2 0.2 0.7 19.25 0.9 6.32 4.1 34.38 42.13 6.28

SF3 2.7 0.2 0.6 19.25 0.9 4.8 3.77 28.38 35.93 6.28

SF4 2.1 0.2 0.5 19.25 0.9 4.2 3.37 22.53 26.8 6.28

SF5 1.7 0.2 0.4 19.25 0.9 3.8 3.01 17.022 20.25 6.28

SF6 1.4 0.2 0.3 16.75 0.9 3.07 2.23 10.23 12.32 6.28

SF7 1 0.2 0.2 16.75 0.9 4.1 1.8 20.98 25.277 6.28

Choix: On prend le plus défavorable entre l'ELU et L'ELA.

Semelle ASup P.L (cm2) AInf P.L (cm2) Atrans semelle(cm2) AtransRep(cm2)

SF1
5HA20+5HA25=40.25

5HA20+5HA25=40.25 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF2 5H20+5HA25=40.25 10HA25=49.09 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF3 10HA20=31.42 5HA20+5HA25=40.25 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF4 10HA20=31.42 10HA20=31.42 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF5 5HA14+5HA16=17.75 5HA16+5HA20=25.76 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF6 5HA12+5HA14=13.35 5HA14+5HA16=17.75 5HA12=5.65 6HA10=4.71

SF7 5HA16+5HA20=25.76 5HA16+5HA20=25.76 5HA12=5.65 6HA10=4.71

Tableau VI .3 Résultats de ferraillage à l'ELU des différentes semelles filantes.

Tableau VI .4 Choix de ferraillage des différentes semelles filantes.
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VI.2.7 Schéma de ferraillage

VI.4 Les longrines

VI.4.1 Pré dimensionnement des longrines

• 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

• Les dimensions minimales de la section trans

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 m

apportées par les points d'appui solidarisés.

α: Coefficient fonction de la zone sismique et de la cat

• Le ferraillage minimum doit être de 0.6% de la section avec des cadres dont l'espa

inférieur au min (20cm; 15Øl).

VI.4.2 Vérification

Nous avons N= 2180.86KN , d'après le RPA on a:

F =
ଶଵ଼Ǥ଼ 

ଵହ
= 145.39 KN D'où :

VI.4.3 Ferraillage

A) Armatures longitudinales

A୳ =
౫ൈஓ౩


=

ǤଵସହସൈଵǤଵହ

ସ
= 4.

Figure VI.8Exemple de schéma de ferraillage de la semelle filante 1
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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 S3

• Les longrines doivent être calculées pour résister à la traction, sous l'action d'une force égale

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'espa

).

KN , d'après le RPA on a: α=12 en zone II, site S3.

D'où : 	  Ͳʹܰܭ�

A) Armatures longitudinales

.18 cmଶ;

Exemple de schéma de ferraillage de la semelle filante 1

Etude de l’infrastructure

117

Le RPA 99/2003, exige les conditions suivantes

• Les points d'appuis doivent être solidarisés, par un réseau bidirectionnel de longrines, pour

horizontal.

versale des longrines en site S3 sont : 25x30

• Les longrines doivent être calculées pour résister à la traction, sous l'action d'une force égale

aximale des charges verticales de gravité

égorie de site considérée.

• Le ferraillage minimum doit être de 0.6% de la section avec des cadres dont l'espacement est

.

Exemple de schéma de ferraillage de la semelle filante 1
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on choisit une section de : (30

Choix: 4HA14+2HA12=8.42 cm

B) Armatures transversales

S୲≤ min (20 cm, 15∅) → on choisit un cadre et une ép

• Vérification: Condition de non fragilité

C) Schéma de ferraillage

VI.5Le voile périphérique

VI.5.1 Introduction: Selon le RPA99/2003 les ossatures au dessous du niveau de base du

bâtiment, doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau de fondation et le

niveau de base,ce dernier aura pour objectif de rigidifier l'infrastructure du bâtiment.

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

• Une épaisseur minimale de 15 cm.

• Les armatures sont constituées de deux nappes.

• Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans le sens horizontal et vertical.

VI.5.2 Dimensionnement des voiles périphériques

On prend le panneau recouvrant la

La hauteur Lx=2.55m.

La longueur Ly=4.8m.

L'épaisseur e=0.2m.

Fig

Etude de l’infrastructure

(30 × 40)cmଶ →  A୫ ୧୬ = 0.6% × 30 × 40 = 7

Choix: 4HA14+2HA12=8.42 cm2.

on choisit un cadre et une épingle Ø8, pour un espacement de

Condition de non fragilité: B = 1200 cmଶ ≤
ൈ

౪మఴ
=

଼Ǥସଶൈସ

ଶǤଵ

Selon le RPA99/2003 les ossatures au dessous du niveau de base du

bâtiment, doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau de fondation et le

niveau de base,ce dernier aura pour objectif de rigidifier l'infrastructure du bâtiment.

doit avoir les caractéristiques suivantes :

• Une épaisseur minimale de 15 cm.

• Les armatures sont constituées de deux nappes.

• Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans le sens horizontal et vertical.

.2 Dimensionnement des voiles périphériques

On prend le panneau recouvrant la plus grande travée

Figure VI.Schéma de ferraillage de la longrine
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7.2 cmଶ

ingle Ø8, pour un espacement de15cm.

ସ
= 1603.8 cmଶ

Selon le RPA99/2003 les ossatures au dessous du niveau de base du

bâtiment, doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau de fondation et le

niveau de base,ce dernier aura pour objectif de rigidifier l'infrastructure du bâtiment.

• Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans le sens horizontal et vertical.
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VI.5.3 Caractéristiques géotechniques du sol: D'après le rapport de sol on a

Le poids spécifique: γ୦ = 20.16KN/mଷ; La cohésion C=0.325 bar; l'angle de frottement

߮ = 12°.

VI.5.4 Evaluation des charges et surcharges

• La poussée des terres sur le rideau

G = hቆγ × tgଶቀ
π

4
−

φ

2
ቁ− 2C × tgቀ

π

4
−

φ

2
ቁቇ= 33.38 KN/mଶ

• La surcharge accidentelle: on a q=10KN/m2

Q = qቈtgଶቀ
π

4
−

φ

2
ቁ− ቆ

2C

γ × h
× tgቀ

π

4
−

φ

2
ቁቇ= 6.55 KN/mଶ

VI.5.5 Ferraillage du voile périphérique

Le voile périphérique sera calculer comme étant une dalle pleine sur quatre appuis

uniformément chargée, l'encastrement est assuré par le plancher, les poteaux ainsi que les

fondations.

σ୫ =
3σ୫ ୟ୶ + σ୫ ୧୬

4
= 43.63

KN

mଶ
→ q୳ = σ୫ × 1ml = 43.63 KN/ml

Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont les suivantes:

Lx=2.05 m; b=1 m; Ly=4.25 m; e=0.2 m

ρ =
୶

୷
= 0.48 < 0.4 → La dalle travaille dans deux sens.

Tableau. VI.5 : Section des armatures du mur adossé.

Sens
M

(KN.m)
bu 

Z

(m)

A

(cm2)

Amin

(cm2)
Aadopté (cm2)

Travée
x-x 16.67 0.036 0.046 0.176 2.71 2 6HA10=4.71

y-y 3.679 0.42 0.01 0.179 0.59 2 3HA10=2.36

Appui 9.81 0.021 0.026 0.178 1.59 2 4HA10=3.14

Figure VI.10Schéma du voile périphérique
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• Calcul des espacements: S୲≤ min(2h ; 25 cm) on prend St=20cm

• Vérification de l'effort tranchant

V୳x = 45.67 KN; τ୳ =
౫

ୠ×ୢ
= 0.25 MPa < τത=

.ౙమఴ

ஓౘ
= 1.16MPaCondition vérifiée.

Vuy = 5.126 KN

VI.5.7 Vérification à l'ELS

Localisation Mser(KN.m) Y(cm) I(cm4) (MPa)ߪ തതത(MPa)ߪ ௦(MPa)ߪ ௦ഥ(MPa)ߪ

Travée xx 11.568 4.38 15906.51 3.18 15 148.57 201.63

Travée yy 1.0425 3.23 8844.76 0.38 15 26.11 201.63

Appui 6.8058 3.67 12951.98 1.92 15 7.53 201.63

VI.5.8 Schéma de ferraillage

VI.6 Comportement vis-à-vis des tassements différentiels

Compte tenu de l'absence d'essais oedométriques et pressiométriques permettant

généralement la prédiction des tassements absolus et différentiels, on suppose que le sol

d'assise de portance 1.26 bars est suffisamment raide pour que les tassements de

consolidations et les distorsions entre les points d'appui seront négligeables, et par conséquent

n'affectent pas la stabilité de forme de l'ouvrage.

Tableau VI .6 Vérification des contraintes du béton et de l'acier

Figure VI .11 Schéma de ferraillage du voile périphérique.
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VI.7Conclusion

L'étude de l'infrastructure est une étape importante de toute étude partant du choix

du type de fondations qui dépendent de plusieurs paramètres liés aux caractéristiques du sol

en place ainsi que les caractéristiques géométriques de la structure, allant jusqu'au choix des

armatures.

Dans un premier temps nous avons essayé d'utiliser des semelles isolées, cette solution

a été écartée à cause du chevauchement qu'elle induisait, alors nous avons opté pour des

semelles filantes unidirectionnelles (sens x).
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Conclusion Général

Ce projet de fin d’étude nous a permis de concrétiser l’apprentissage théorique de notre

formation de master, et surtout d’apprendre les différentes technique de calcul, les concepts

et les règlements régissant le domaine du génie civil d’une part, et d’autre part d’acquérir

des connaissances sur l’utilisation des logiciels.

Les étapes de conception et de calcul que nous avions suivi au cours du déroulement de

cette étude sont résumées comme suit :

- La présentation de l’ouvrage.

- Le pré dimensionnement des éléments secondaires de notre structure.

- Le ferraillage des éléments non structuraux et leurs vérifications , tout en respectant les

prescriptions apportées par les règlements.

- La résolution de l’études dynamique qui permet de définir les modes, les périodes et la

force sismique à la base .La compréhension des facteurs influant sur le comportement

dynamique d’une structure nécessite l’analyse de plusieurs configurations des

dispositions de système de contreventement, pour avoir une bonne distribution des

voiles qui peut réduire les effets des modes de torsion, induisant des efforts

supplémentaires, et améliorer le comportement de la structure durant le séisme. La

justification de l’interaction portique voiles permet de quantifier la part de l’effort

tranchant repris par les voiles et celles repris par les portiques.

- Pour le ferraillage des éléments principaux et leurs vérifications, avec l’utilisation de

L’ETAPS qui permet de déterminer les sollicitations (M,N,T).

- Finalement on a opté pour un système de fondation qui nous assure la stabilité de notre

ouvrage.

Notons qu’à la fin, ce projet qui constitue pour nous une première expérience, nous a était très

bénéfique dont l’utilisation de l’outil informatique nous a permis d’économiser beaucoup de temps.

Et en clôturant, on espère que ce modeste travail apporte un plus aux promotions future.
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