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 Introduction général  
 
 

        Construire était et reste un des grandes préoccupations de l’homme depuis des siècles, 
cette préoccupation s’est accrus avec le développement de l’industrie et la véritable explosion 
démographique, ce qui a conduit les décideurs dans tout les pays du monde à adopter la 
solution de bâtir en hauteur suite aux limitations des terrains en villes et les importantes 
demandes en logements et espaces de travail (bureaux, ateliers …). 

        Cette solution n’est pas sans difficultés ; en augmentant la hauteur, les structures 
deviennent plus vulnérables et plus exposées aux sollicitations sismiques et celles dues au 
vent, mettant ainsi les vies de ces occupants ainsi que celles de ces voisins en danger sans 
oublier les pertes matériels. 

        Les ingénieurs sont toujours confrontés au problème de la non connaissance exacte des 
lois de comportement des matériaux, ainsi que celles des sollicitations ceci a conduit les 
ingénieurs à établir des règlements de conception et de calcul des structures avec un 
compromis entre cout et niveau de sécurité à considérer. 

        En Algérie les expériences vécus, durant les derniers séismes a conduit les pouvoirs 
publics avec l’assistance des experts du domaine à revoir et à modifier le règlement 
parasismique Algérien en publiant le RPA99 version2003 dans lequel des règles de 
conception et de calculs sont spécifiés. 

        Une structure doit être calculée et conçue de telle manière qu’elle reste apte à l'utilisation 

pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie envisagée et de son coût. 

        Dans le cadre de notre projet nous avons procédé au calcul d’un bâtiment d’habitation 
avec bureaux(R+11+sous sol) implanté à Bejaia qui est classé d’après le règlement 
parasismique algérien comme zone de moyenne sismicité (IIa). 

        Les calculs ont été menés en respectant les différents codes de calcul et de conception 

des structures du génie civil, notamment CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003et les 

différents DTR. 

        L'étude de ce projet sera menée selon les étapes principales suivantes: 

1-présentation de l’ouvrage 

2-pré dimensionnement des éléments. 

3-étude des éléments secondaires 

4-étude dynamique (analyse du modèle de la structure en 3D à l’aide du logiciel de calcul 

SAP 200). 

5-étude des éléments structuraux 

6-étude de l’infrastructure 
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1.1. Introduction

Le génie civil représente l'ensemble des techniques de constructions civiles.
Les ingénieurs en génie civil s’occupent de la conception, la réalisation, l’exploitation et la
réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures dont ils assurent la gestion afin
de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la protection de
l’environnement.

1.2. Présentation de projet

L’ouvrage faisant l’objet de la présente étude est un bâtiment en béton armé de 13

niveaux (RDC+11 étage et un sous sol) a usage d’habitation et bureaux contreventé par un

système mixte (portique-voile).

Ce projet est implanté au village Smina commune de Bejaia a la réalisation d une
promotion immobilière, d’après le document technique réglementaire DTR BC 2_48 des
règlements parasismiques Algériennes 99 version 2003 la commune de Bejaia est classée en
zone de moyenne sismicité (zone IIa), d’où il y a lieu de prendre en compte la sismicité de
cette région dans le calcul des bétons armés de l’infrastructure.

La liaison entre les niveaux est assurée par un escalier en béton arme et un ascenseur.

1.3. Donnée géotechniques du site

Le site est situé sur un terrain présentant une topographie irrégulière avec des talus
importants.

Le sous-sol du site est constitué par des remblais, argiles marneuses, marnes à marno-
calcaires.

Les essais concernant la parcelle réservée a notre ouvrage in situ et en laboratoire se
résumé comme suite :

 Deux(02) sondages carottés de 12 et 10m de profondeur.

 Quatre(04) essais au pénétromètre dynamique lourd du type Borro.

A la lumière de ces essais on a :

- Les analyses granulométriques indiquent un sol fin.

- Ces sols présentent des densités humides moyennes a élevées.

Les caractéristiques géométriques à prendre sont :

 La contrainte du sol est бsol = 1,5 bars.

 Le poids spécifique de terre γ = 1,8 t / m3.

 L'angle de frottement interne du sol φ = 10° a 25°. 

 La cohésion C = 0,2 a 0,6 bars.



Chapitre 1 Présentation de projet

2

Les sols du site sont constitués par des argiles limoneuses caillouteuses à des argiles

marneuses beiges en surface et des marnes schisteuses à marno-calcaire en profondeur,

selon RPA 1999 version 2003 il peut être classé dans la catégorie S2 (sol ferme).

1.4. Caractéristiques géométrique de la structure

 Largeur en plan est : 18,40m

 Longueur en plan est : 24,3m

 Hauteur du RDC est : 4 ,08m

 Hauteur du sous sol est : 4 ,08m

 Hauteur étage courant est : 3.06 m

 Hauteur totale est : 44,88m

1.5. Caractéristique structurales

1.5.1. Les planchers :

Ce sont des aires, généralement, planes destinées à séparer les différents niveaux d’un

bâtiment.

Le rôle essentiel des planchers est d’assurer la transmission des charges verticales aux

éléments porteurs de l’ossature (poteaux ou voiles).

1.5.2. La maçonnerie

Elle est réalisée en briques creuses comme suit :
Les murs extérieurs : sont réalisés en briques creuses a doubles parois (celle de l’intérieur

de 10 cm d’épaisseur et celle de l’extérieur de 15 cm épaisseur) sépares par une lame d’air

d’épaisseur 5cm pour l’isolation thermique et phonique.

Les murs intérieurs sont en simples parois réalisés en briques creuses de 10 cm
d’épaisseur.

1.5.3. La terrasse :

On a deux types de terrasse inaccessibles qui vont servir de couverture pour la cage
d’escalier ainsi que le dernier niveau d’étage courant, et accessible.

1.5.4. L’acrotère :

Est un élément coulé sur place, encastré dans le plancher terrasse.

1.5.5. Enduit et revêtement :

 Céramique pour SDB, cuisines.
 Carrelage et plinthe.
 Mortier pour les façades.
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1.5.6. Les balcons :

Sont réalisée en dalle pleine.

1.5.7. Les escaliers :

Sont réalisés en béton armé, coulé sur place et constitué de volé et palier de repo.

1.5.8. L’ascenseur :

Est un élément mécanique, qui sert à faire monter et descendre les usagers du bâtiment
sans utiliser les escaliers. C’est un appareil automatique élévateur installé, comportant une
cabine dont les dimensions et la constitution permettant l’accès des personnes et de matériels.
Nous avons choisi deux ascenseurs d’un seul type.

1.5.9. Fondations :

L’infrastructure, constitué des éléments structuraux des sous-sols éventuels et le système

de fondation doivent former un ensemble résistant et rigide, cet ensemble devra être capable

de transmettre les charges sismiques horizontales en plus des charges verticales, de limiter les

tassements différentiels. Le système de fondation doit être homogène.

1.6. Les charge :

Elles sont classées en charges « statiques » et « dynamiques ». Les charges statiques

comprennent le poids du bâtiment lui-même, ainsi que tous les éléments principaux de

l’immeuble .les charges statiques agissent en permanence vers le bas et s’additionnent en

partant du haut du bâtiment vers le bas.

Les charges dynamiques peuvent être la pression du vent, les forces sismiques, les

vibrations provoquées par les machines, les meubles, les marchandises ou l’équipement

stockés.

Les charges dynamiques sont temporaires et peuvent produire des contraintes locales,

vibratoires ou de choc.

1.7. Définition de l’état limite :

C’est un état dont lequel une condition de sécurité pour l’ouvrage où un de ses éléments
est strictement vérifiée. Au-delà de cet état la structure cesse de remplir les fonctions pour
lesquelles elle a été conçue.

Il existe deux états limites différents l’ELU et l’ELS.

1.7.1. Etat limite ultime ELU :

C’est un état qui correspond à la capacité portante maximale de la structure, son
dépassement va entraîner la ruine de l’ouvrage.

Il y’a 03 états limites :
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 Etat limite de l’équilibre statique.
 Etat limite de résistance de l’un des matériaux.
 Etat limite de stabilité de forme : flambement.

1.7.2. Etat limite de service ELS :

C’est la condition que doit satisfaire un ouvrage pour que son utilisation normale et sa
durabilité soient assurées, son dépassement impliquera un désordre dans le fonctionnement
de l’ouvrage.

Il y’a 03 états limites :

 Etat limite d’ouverture des fissures.
 Etat limite de déformation : flèche maximale.
 Etat limite de compression du béton.

1.8. Caractéristiques mécaniques des matériaux

1.8.1. Le béton :

Le béton choisi est de classe C25/30, sa composition doit permettre d’obtenir les

caractéristiques suivantes :

 Résistance caractéristique à la compression (Art A.2.1, 11 CBA93)

La résistance caractéristique à la compression du béton utilisé à 28 jours est :

૛ૡࢉࢌ = ૛૞ࡹ .ࢇࡼ

 Résistance caractéristique à la traction

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ௧݂௝, est

conventionnellement définie par les relations :

௧݂௝ = 0,6 + 0,06 ௖݂௝

Pour j=28 jours et fc28 = 25MPA ft28 = 2.1MPA.

 Module de déformation longitudinale du béton

On distingue deux modules de déformation longitudinale du béton ; le module de Young

instantané Eij et différé Evj.

Ej= (1/3).Ei j (Art A.2.1.2.1 CBA93)

Ei j = 11000(fc j)
1/3 (Art A.2.1.2.2 CBA93)

 Pour : 28 25cf MPa on a :
28

28

32164,20

10818,86

i

v

E MPa

E MPa






 Contrainte limite à l’ELU :
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La contrainte en compression est donnée par :
b

c
bu

f
f

 .

.85,0 28 BAEL91(Art. A.4.3.4)

Avec :

 dépend de la durée d’application des contraintes.

1,00 lorsque la duree probable d'application 24 heures.

0,9 lorsque 1 heure la duree probable d'application 24 heures.

0,85 lorsque la duree probable d'application 1 heure.






  
 

b : Coefficient de sécurité, pour tenir compte d’éventuels défauts localisé dans la

masse du béton qui entraîne la diminution de la résistance.

1,5 en situation durable et transitoire(S.D.T)

1,15 en situation accidentelle ( S.A)
b

b










Le coefficient réducteur 0,85 tient compte du risque d’altération du béton sur les

parements comprimés et du fait que la valeur de 28cf , obtenue en appliquant aux éprouvettes

des charges quasi instantanées, est plus forte que la valeur sous charges longtemps maintenues

(q = 1). En revanche, il n’a pas à être considéré en cas de charges de faible durée

d’application.

 Contrainte limite à l’ELS :

Il consiste à l’équilibre de sollicitations d’action réelles (non majorée) et les sollicitations

résistantes calculées sans dépassement des contraintes limites, cette contrainte est donnée par

la relation suivante :

280,6 15bc cf MPa   

I.6.2. L’acier

Dans le but d’augmenter l’adhérence béton-acier, on utilise des armatures présentant une

forme spéciale. Généralement obtenue par des nervures en saillie sur le corps de l’armature.

On a deux classes d’acier FeE400 et FeE500 les mêmes diamètres que les ronds lisses.

Les aciers utilisés pour la réalisation de cette structure sont des FeE400 caractérisés par :

 Limite élastique : 400ef MPa ;

 Contrainte admissible : 348s MPa  ;

 Coefficient de fissuration : =1.6 ;

 Coefficient de sécurité : s=1.15 ;

 Module d’élasticité : Es = 2.105MPa.
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1.9. Combinaison de calcul

Les sollicitations sont calculées en appliquant à la structure les combinaisons d’actions

définies ci-après :

 Les combinaisons de calcul à l’état limite ultime de résistance « E.L.U.R » sont :

 Pour les situations durables :

P1 = 1,35 G + 1,5 Q.

 Pour les situations accidentelles « séisme, choc… »

P2 = G + Q  E.

P3 = 0,8 G  E.

 Les combinaisons de calcul à l’état limite service de résistance :

P4 = G + Q.

Avec

G : Charge permanente.

Q : Charge d’exploitation.

E : L’effort de séisme.

1.10. Règlements et normes utilisés :

Les règlements et normes utilisés sont :

 RPA99/version 2003. (Règlement Parasismique Algérien) ;

 CBA93. (Code du Béton Armé);

 DTR B.C.2.2. (Charges permanentes et surcharges d’exploitation);

 BAEL91/version99. (Béton Armé aux Etats Limites);

 DTR BC2.33.2. (Règles de calcul des fondations superficielles) ;
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2.1. Introduction

Le pré dimensionnement a pour but ‘’le pré calcul ‘’des sections des différents
éléments résistants de la structure, il sera fait selon le CBA et le RPA 99/ version 2003. Il a
pour but de trouver le meilleur compromis entre coût et sécurité.

Après la détermination des différentes épaisseurs, et surfaces revenant à chaque
élément porteur on pourra évaluer les charges (poids propres) et surcharges (application de la
règle de dégression). Une fois les sollicitations dans les sections dangereuses déterminées on
fera les calculs exacts.

2.2. Les planchers

2.2.1. Plancher a corps creux (étage courant)

2.2.1.1. La disposition des poutrelles

Le choix du sens de disposition se fait par rapport aux critères suivants :

 Le critère de la plus petite portée afin de diminuer la flèche ;

 Le critère de continuité (le maximum d’appuis) pour soulages les travées.

Pour notre projet la disposition est effectuée comme indiqué sur la figure suivante :

 De Sous sols et RCD

2.25 3.1 3.5 3.1 3.1 3.5 3.1 2.25

5
CE CE

4

4

ASS

5

Figure 2.1.vue en plan de la disposition des poutrelles de sous sol et RCD
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Etage courant

2.25 3.1 3.5 3.1 3.1 3.5 3.1 2.25

C E
DP DP

A S

Figure 2.2.vue en plan de la disposition des poutrelles d’étage courant.

Les planchers de nôtre structure sont à corps creux composés d’une dalle de

compression associée à des poutrelles et qui seront disposées selon la plus petite portée.

Selon les règles de CBA93 la hauteur (ht) d’un plancher à corps creux doit satisfaire la

condition suivante :

ht ≥ 
୐୫ ୟ୶

ଶଶ.ହ
(CBA 93 .Art B.6.8.4.2.4)

L max : la portée maximale entre nu d’appuis des poutres principales

Avec : ht : la hauteur du plancher

L max=535-30 = 505 cm donc ht  ≥  
ହ଴ହ

ଶଶ.ହ
=22.44 cm

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


ncompréssiodedalle:4cm

creuxcorpsdeépaisseurl':20cm
:42 cm

t
h
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2.2.1.2. Dimensionnement des poutrelles

 Détermination de la table de compression

Les poutrelles se calculent comme une section en T. La largeur de la dalle de

compression à prendre est définie par :

)
102

min(
2

0 LyLxbb




Avec :
b0 = (0,4 à 0 ,6) *ht La largeur de la nervure.

Soit b0=12cm

Lx = 65-12=53cm : La distance entre nus de deux poutrelles.

Ly= 310-30=280cm : la travée minimale entre nus d’appuis dans le sens de la
disposition des poutrelles.

12))]
10

280
;

2

53
(min(*2[ b

b ≤ 65cm   

Soit : b=65 cm
Les poutrelles sont calculées à la flexion simple comme des poutres sur plusieurs

appuis.

2.3. Les poutres

2.3.1. Poutre principale

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

1015
maxmax L

h
L



Avec :
- h : hauteur de la poutre
- maxL : Portée maximale entre nus d’appuis de deux poutres principales

Figure 2.3.Plancher à corps creux

20 cm

4cm
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L max = 535-40=495 cm

   33cm ≤ h ≤ 49.5cm                                       

Soit : h=45cm et b=30cm.

 Vérifications

Selon les recommandations du RPA 99(version2003), on doit satisfaire les conditions

suivantes :

b  20 cm

h  30 cm

h / b  4.00

Sachant que b : largeur de la poutre.

h : hauteur de la poutre.

Soit : h = 45 cm et b = 35 cm.

b = 30 cm  20 cm

 h = 45 cm  30 cm vérifiée

h /b = 45/ 30 = 1,5 4

Donc on adopte pour les poutres principales une section de : (bh ) = (30  45) cm2

2.3.2. Les poutres secondaires

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leur hauteur est donnée par :

1015
maxmax L

h
L

 (Condition de flèche).

maxL : Portée libre maximale entre axe de la poutre longitudinale.

L max =500-40=460cm =>
ସ଺଴

ଵହ
  cm ≤ h ≤

ସ଺଴

ଵ଴
cm

33.66 cm ≤ h ≤ 46 cm 
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b

h

Figure 2.4.Coupe transversale d’une poutre

poutre

On opte pour : (h × b) = (45×30)

Vérifications :

Selon les recommandations du RPA 99(version2003), on doit satisfaire les conditions

suivantes :

b  20 cm

h  30 cm

h / b  4.00

Sachant que b : largeur de la poutre.

h : hauteur de la poutre.

Soit : h = 45 cm et b = 30 cm.

b = 30cm  20 cm

 h = 45 cm  30 cm vérifiée

h /b = 45 / 30 = 1,5 4

2.4. Les dalles pleines :

2.4.1. Définition

Une dalle pleine est un ouvrage porteur horizontal en béton armé, généralement de
forme rectangulaire, d’épaisseur faible par rapport à ses autres dimensions (les portées Lx et
Ly).On désigne par Lx la plus petite des portées.

2.4.2. Le pré dimensionnement :

L’épaisseur de la delle pleine est déterminée selon les conditions d’utilisations, de
vérification à la résistance et la condition de la flèche.

a) Critère de résistance :

 Dalle reposant sur un seul appui ou deux appuis parallèles :

20
xle 

 Dalle reposant sur deux appuis perpendiculaires ou trois ou quatre appuis avec

=ߩ
௟௫

௟௬
≤ 0,4 :
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35
xL

< e <
30

xL

 Dalle reposant sur deux appuis perpendiculaires ou trois ou quatre appuis avec

=ߩ
௟௫

௟௬
> 0,4 :

45
xL

< e <
40

xL

b) Résistance au feu :

 e ≥ 7 cm pour une heure de coupe-feu.  

 e ≥11 cm pour deux heures de coupe-feu. 

 e≥ 14 cm pour quatre heures de coupe-feu. 

 c) Isolation thermique :

      e ≥ 13 cm 

2.4.3. Pour les escaliers (palier de repos)

  e ≥  
௟௫

ଶ଴
→  e ≥

ଵ଺଴

ଶ଴
= 8 cm

Donc on opte pour e = 12 cm

Pour les balcons :
 Type 1 (repose sur 3 appuis) : 2 m

Lx = 1,45 m
1.45

Ly = 2 m ⇒ =ߩ 0,72 > 0,4 donc :
௟௫

ସହ
≤ ݁≤

௟௫

ସ଴

On opte pour e= 15 cm

 Type 2 :( repose sur 3 appuis)
2.77 m

Lx = 1.86 m

Ly= 2. 77 ݉  ⇒ =ߩ 0,67 > 0,4 donc :
௟௫

ସହ
≤ ݁≤

௟௫

ସ଴

1.86 m
On opte pour e= 15 cm

 Type 3 :(repose sur 3 appuis)
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1.2 m
Lx= 1,2 m

Ly= 2.15 m ⇒ =ߩ 0,56 > 0,4 donc :
௟௫

ସହ
≤ ݁≤

௟௫

ସ଴

2.15 m
On opte pour e= 15 cm

 Type 4 (repose sur 2 appuis) :

2.92 m

Lx= 1.15 m

Ly= 2,92 m ⇒ ρ = 0,39 < 0,4 donc :
୪୶

ଶ଴
≤ e ≤

୪୶

ଷ଴

1.15 m
On opte pour e= 15 cm

Type 5(repose sur 2 appuis) :
3.95 m

Lx = 1.05 m

Ly = 3,95 m ⇒ ρ = 0,29 < 0,4 donc :
୪୶

ଶ଴
≤ e ≤

୪୶

ଷ଴

1.05 m
On opte pour e= 15 cm

2.5. Les voile

2.5.1. Définition

Les voiles sont des éléments de contreventement vertical mince et continu,
généralement en béton armé. Ils sont pleins ou comportant des ouvertures. Ils assurent deux
fonctions principales :

Ils sont porteurs ce qui leur permet le transfert des charges verticales.
Une fonction de contreventement qui garantit la stabilité sous l’action des charges

horizontales.

2.5.2. Pré-dimensionnement

Les voiles sont des éléments de contreventement. Pour une structure contreventée par
voiles, toutes les charges et surcharges sont reprises par ces derniers. Le pré dimensionnement
est conduit comme stipule le RPA99.

e ≥ he/20 pour les voiles simple

e ≥ 15cm

he: hauteur libre d’étage.

e : épaisseur du voile
Dons notre cas on a les types suivants :

 RDC : he= 408 cm.
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 Autre niveaux : he= 306 cm.

 e ≥ (408-0.24)/20 ⇒ e ≥19.2 cm 

 e ≥ (306-0.24)/20 ⇒ e ≥14.1 cm 

On adopte pour tous les voiles une épaisseur de : e =20cm

 Longueur minimale :

Pour qu’un voile soit considéré comme un élément de contreventement la largeur

minimale doit être :

L min ≥ 4 e  D‘ou      L min ≥ 80 Cm   

Soit : L min= 80 Cm.

2.6. L’ascenseur

2.6.1. Définition

C’est un appareil au moyen duquel on élève ou on descend des personnes aux

différents niveaux du bâtiment, il est constitué d’une cabine qui se déplace le long d’une

glissière verticale dans la cage d’ascenseur munie d’un dispositif mécanique. Cas d’un

bâtiment (R+11+sous sols) à usage d’habitation on adopte pour un ascenseur de 8 personnes.

Caractéristiques d’ascenseur : (Annexe IV)

 L : Longueur de l’ascenseur

 l : Largeur de l’ascenseur.

 H : Hauteur de l’ascenseur.

 cF : Charge due à la cuvette= 145kN

 mD : Charge due à l’ascenseur =51 KN

 mP : Charge due à la salle des machines =15 KN

 La charge nominale est de 630 kg.

 La vitesse ./6.1 smV 

2.6.2. Pré dimensionnement

Lx=1.4 m

Ly=2 m ⇒ s= 2.8 m²
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e≥  
௟௫

ଶ଴
=7 cm

On opte pour e=12 cm

2.6.3. Evaluation des charges et surcharges

 poids de la dalle en béton armé

G1=25×0.1=3 kN/m²

 poids de revêtement en béton

G2= 25×0.05=1.25 kN/m²

 poids de la machine

G3=
ி௖

௦
=
ଵସହ

ଶ.଼
= 51.78 kN/m²

 Poids total
Gt=G1+G2+G3=56.03 kN/m²

La surcharge d’exploitation est estimée à Q=1 kN/m²

2.7. Les escaliers

2.7.1. Définition

L’escalier est un ouvrage permettant de monter ou de descendre, constitue d’une
succession de marches et d’un ou plusieurs paliers de repos.

 La marche : est la partie horizontal, la ou l’on marche.

 La contremarche : est la partie verticale contre la marche.

 L’emmarchement : est la longueur utilisée de chaque marche.

 Le giron : est la largeur de la marche prise sur la ligne de foulée dont ce dernier est
trace à

0.5m de la ligne de jour.

 La paillasse : supporte les marches et les contremarches.

α : est l’angle d’inclinaison de la paillasse par rapport à l’horizontale.

 La volée : est l’ensemble de marche de palier.

Dans notre projet, on a se type d’escalier :
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Figure 2.5.Schéma de l’escalier

2.7.2. Dimensionnement

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

- La largeur de la marche ꞌꞌgꞌꞌ se situe entre 25 et 32cm. 

La formule empirique de blondel qui lie (g , h) est :

2ℎ+݃=݉  Avec 60≤݉ ≤64ܿ݉ ....................(*)

Elle correspond à la distance franchie lors d’un pas moyenne, Avec

h= ݊/ܪ

g /ܮ= ( −݊1) 

Avec :
n : est le nombre de contre marches ; et (n − 1) le nombre de marche.

H : la hauteur de la volée.

L : la longueur projetée de la volée.

2.7.2.1. Escalier a trois volées :

 1er et 3eme Volée :

 Calcul du nombre de marches et de contre marches
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On a: L=1.8m, H=1.19m

2h+g=݉

D’après l’équation (*), on trouve les résultats suivants :

0,65݊2– (0,64+2×1.19+1.80) n + 1.19×2 = 0

D’où n = 7
 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)

݃ =
଴ܮ

݊− 1
⇒ ݃ =

180

6
= ݉ܥ30 ⇒ ݃ = ݉ܥ30

ℎ =
ܪ

݊
⇒ ℎ =

119

7
= ݉ܥ17 ⇒ ℎ = ݉ܥ17

 Epaisseur de la paillasse :

L’épaisseur de la paillasse est donnée par les deux conditions suivantes:

- ૛૙/ࡸ≥ ࢋ≥ ૜૙/ࡸ

- ݉ܿ 11≤ ࢋ ……… pour deux heures de coupe-feu.

(ܪ+ܮ) √ = ݒܮ = 2.16 m

L= =ݒܮ+݌ܮ 1.50 + 2.16 = 3.66 m

  Donc : 7.2 ≤  ݁≤10.8 ܿ݉

On prend : e =10cm

 . Poids de la paillasse

α = tan−1 (ܮ/ܪ)= tan−1(1.19/1.80)  

α = 33.5° 

ߛܾ=ܩ × /݁cosܽ= 3.6 KN

G = 3.6 KN
On résume le résultat dans le tableau suivant :
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Tableau 2.1. Récapitulatif du pré dimensionnement des escaliers

Les
volées

L(m) H(m) N h (cm) g (cm) α (  ͦ) Lv(m) e (cm) G(KN)

1er et
3eme

1.8 1.19 7 17 30 33.5 2.16 12 3.6

2eme 0.9 0.68 4 17 30 37 1.13 12 3.6

2.7.1.2. Escalier a deux volées

Figure2.6.Escalier à deux volées

2.04 m

2.04 m

3.3 m 1.2 m

Figure 2.7.Schéma statique

 Calcul du nombre de marches et de contre marches

On a : L0 = 330Cm ; H =204 Cm.

͸Ͷ݊ଶ − (͸Ͷ൅ ܪʹ ൅ ଴)݊൅ܮ ܪʹ ൌ Ͳ֜ ͸Ͷ݊ଶ − (64 + 2 ∗ 204 + 330)݊൅ כʹ ͲʹͶൌ ݋

͸Ͷ݊ଶ െ ͺ ͲͶ݊ ൅ ͶͲͅ ൌ Ͳ

En résolvant la dernière équation on obtient :

Le nombre de contre marche est : n = 12.

Le nombre de marche est : n -1 = 11.

 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)

݃ ൌ
଴ܮ

݊െ ͳ
֜ ݃ ൌ

330

11
ൌ Ͳ͵݉ܥ ֜ ݃ ൌ Ͳ͵݉ܥ

ℎ =
ܪ

݊
⇒ ℎ =

204

12
ൌ ͳ͹݉ܥ ֜ ݄ൌ ͳ͹݉ܥ
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 Inclinaison de la paillasse : ௚ݐ ߙ =
ଶ.଴ସ

ଷ.ଷ
⇒ ߙ = 31,72°

 Epaisseur de la paillasse

L’épaisseur de la paillasse est donnée par les deux conditions suivantes:

- ૛૙/ࡸ≥ ࢋ≥ ૜૙/ࡸ

- ݉ܿ 11≤ ࢋ ……… pour deux heures de coupe-feu.

(ܪ+ܮ) √ = ݒܮ =2.31 m

L= =ݒܮ+݌ܮ 2.3 + 2.31 = 4.61 m

  Donc : 15.36 ≤  ݁≤23.05 ܿ݉
- ݉ܿ 11≤ ࢋ ……… pour deux heures de coupe-feu.

On prend : e =18cm

2.8. Les poteaux

Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en

compression simple à l’ELU, il ressort ainsi que la vérification vis-à-vis du flambement sera

la plus déterminante.

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99 (version2003),

doivent satisfaire les conditions suivantes pour la zone 2a:

cmhb 25),min( 11 

.
20

),min( 11
eh

hb 

.425.0
1

1 
h

b

Tel que :

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

mhe 06.3 Pour les étages 1 jusqu’au 10ème, et RDC

Figure 2.8.Hauteur libre d’étage

1 1
he

b1

Coupe (1-1)

h1
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mhe 08.4 Pour le sous sol 1 et 2.

On adopte préalablement la section des poteaux comme suit :

-Poteaux : sous sol et RDC : 2)5555( cm

-Poteaux : er1 étage et 2eme étage: 2)5550( cm

-Poteaux : 3eme étage et 4eme étage : 2)5050( cm

-Poteaux : 5eme étage et 6eme étage : 2)5045( cm

-Poteaux : 7eme étage et 8eme étage : 2)4545( cm

-Poteaux : 9eme étage et 10eme étage 2)4540( cm

-Poteaux : 11eme étage : 2)4040( cm

Remarque : on a crée deux poteaux pour la cage d’escalier de RDC et d’étage courant de

dimension (45×45) cm2

2.9. L’acrotère

2.9.1. Définition

C’est un élément en béton armé, encastré au niveau du plancher terrasse et ayant pour

rôle d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher

terrasse, ses dimensions sont mentionné dans

les plans d’architecture.

 Pour la terrasse accessible.

On prend H=120 cm

2.9.2. Evaluation de charge et surcharge

 Charge permanente

./725,4189.0251 mlKNG 

².189.0

.1.008.0
2

1.002.0
2,115.0

mS

S








120

15cm

10cm

2cm

8cm

Figure 2.10. Acrotère
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 Enduit de ciment

./4,002.0202 mlKNG 

Gt = 5,125 KN/ ml

 La surcharge d’exploitation : Q= 1
KN/m²

S : surface de la section droite de l’acrotère.

G : poids d’un mètre linéaire de l’acrotère.

 Pour la terrasse inaccessible.

On prend

cmH 60

S= (0,6× 0,1) + [(0,1 +0,08) ×0,1/ 2]=0,069m².

2.9.3. Evaluation de charge et surcharge

 Charge permanente

./725.1069.0251 mlKNG 

 Enduit de ciment

./438,046.1015.0202 mlKNG  ./16.221 mlKNGGGt 

Gt = 2.16 KN/ ml

 La surcharge d’exploitation : Q= 1 KN/m²

2.10. Evaluation des charges et surcharges

2.10.1. Evaluation des charges sur les planchers

 plancher terrasse inaccessible

Tableau 2.2. Evaluation de la charge G de la terrasse inaccessible :

Désignation Poids
volumique
(KN/m3)

Epaisseurs

(m)

Poids G

(KN/m²)

Gravillon de protection
20 0.04 0.8

60

10cm

10cm

2cm

8cm

Figure 2.9. Acrotère
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Etanchéité multicouches
6 0.02 0.12

Forme de pente
22 0.065 1.43

Isolation thermique 4 0.04 0.016

Plancher à corps Creux (20+4)
14 0.24 3.36

Enduit de ciment 10 0.02 0.20

Totale / / 5.93

G= 5.93 KN ̸ m² et G= 1KN/m² 

 plancher terrasse accessible :

Tableau 2.3. Evaluation de la charge G de la terrasse accessible :

Désignation Poids volumique

(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Revêtement en carrelage 20 0.02 0.4

Etanchéité multicouches 6 0.02 0.12

Forme de pente 22 0.065 1.43

Mortier de pose 20 0.02 0.4

Isolation thermique 4 0.04 0.016

Plancher à corps Creux (20+4) 14 0.24 3.36

Enduit de ciment 20 0.02 0.4

Totale / / 6.20

G= 6.2 KN ̸ m² et G= 1.5 KN/m² 

 plancher courant à usage d’habitation

Tableau 2.4. Evaluation de la charge G d’étage courant

Désignation Poids volumique Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Revêtement en carrelage 20 0.02 0.40

Mortier de pose 20 0.02 0.40

Couche de Sable 18 0.02 0.36

Plancher à corps creux (20+4) 14 0.24 3.36

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20
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Cloison de distribution 9 0.02 0.90

Totale / / 5.62

G=5.62KN/m² et G=1.5KN/m²

2.10.2. Evaluation de la charge G des murs intérieurs :

Tableau 2.5. Evaluation de la charge G de mure intérieure

Désignation Poids volumique

(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Enduit de ciment 20 0.02 0.4

Brique creuse 9 0.15 1.35

Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

Totale / / 1.95

2.10.3. Evaluation de la charge G des murs extérieurs :

Tableau 2.6. Evaluation de la charge G de mur extérieure

Désignation Poids volumique

(KN/m3

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Enduit de ciment 20 0.02 0.4

Brique creuse 9 0.15 1.35

Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

L’âme d’aire / 0.05 /

Brique creuse 9 0.1 0.9

Total / / 2.85

2.10.4. Evaluation des charges et des surcharges des escaliers

 les paliers :

Tableau 2.7. Evaluation de la charge G de palier

Désignation Poids volumique

(KN/m3

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Carrelage horizontale 22 0.02 0.44

Mortier de pose 20 0.02 0.4
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Lit de sable 18 0.02 0.36

Dalle pleine 25 0.12 3

Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

Total / / 4.4

 les Volées

Les formules utilisées pour le calcul des charges permanentes sur les volées sont

Poids de la paillasse et de la couche d’enduit : ×ࢽ
ࢋ

ࢇܛܗ܋

Poids d’une marche ×ࢽ:
ࢎ

૛

Poids du revêtement et de mortier de pose :

Horizontal : γ×e 

Vertical :઻× ×܍
௛

௚

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau qui suite :

Tableau 2.8. Evaluation des charges G et surcharges Q des Volées

Désignation Poids volumique

(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Poids propre de béton (paillasse) / 0.14 3.6

Poids de garde corps / 0.14 0.6

Poids des marches 25 0.085 2.12

Mortier de pose horizontale 20 0.02 0.4

Mortier de pose verticale 20 0.02× (
଴.ଵ଻

଴.ଷ
) 0.22

Carrelage horizontale 22 0.02 0.44

Carrelage verticale 22 0.02 ×(
଴.ଵ଻

଴.ଷ
) 0.25

Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

Totale / / 7.83

G=7.83 KN/m² et Q=2.5 Kn/m²

2.10.5. Evaluation des charges et des surcharges des dalles pleines (balcons)

Tableau 2.9. Evaluation des charges G et surcharges Q des dalles pleines (balcons)
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Désignation Poids volumique
(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m²)

Revêtement en carrelage 22 0.02 0.44
Mortier de pose 20 0.02 0.4
Poids de la dalle 25 0.12 3
Lit de sable 18 0.03 0.54
Enduit de ciment 20 0.02 0.4
Total / / 4.78

G=4.78 KN/m² et Q= 3.5 KN/m²

2.11. Descente des charges

La descente de charge a pour but l’évaluation des charges revenant à chaque élément

de la structure afin de déterminer l’effort max à la base.

 La loi de dégression des charges :

Chaque plancher d’un immeuble est calculé pour la charge d’exploitation maximale

qu’il est appelé à supporter.

Toutefois, comme il est peu probable que tous les planchers d’une même construction soient

soumis en même temps à leurs charges d’exploitation maximale, ou réduit les charge

transmises aux fondations.

Figure 2.11. Schéma de dégression des surcharges
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2.11.1. Poteau (P1) de cage d’escalier de sous sol

 Calcul de la surface afférente

S= (
૚࢒

૛
+
૛࢒

૛
) × (

૜࢒

૛
+
૝࢒

૛
)

L1=3.1-0.3/2=1.4m

L2=2.25-0.3/2= 0.97m

L3=4-0.3/2=1.85m

L4= 5-0.3/2=2.35

S= s1+s2+s3+s4 = 8.16+1.87=9.95 m²

S= 9.95m²

LPP=4.2m

PS= 2.37m

 Calcul des poids des éléments

- Plancher à corps-creux : G cc = (G cc×S) + (G esc×Svolé)

G cc= (5.62×8.16) + (7.83×1.79) =59.87 kN

- Poutres principales : G pp =25x0.45x0.3x4.2=14.17KN

- Poutres secondaires : G Ps =25x0.45x0.3x2.37=8KN

- Poteaux (40×40) : G pot=25x0.4x0.4x3.06=12.24KN

- Poteaux (40×45) : G pot=25x0.40x0.45x3.06=13.77KN

- Poteaux (45×45) : G pot=25x0.45x0.45x3.06=15.5KN

- Poteaux (45×50) : G pot=25x0.45x0.50x3.06=17.2KN

- Poteaux (50×50) : G pot=25x0.5x0.5x3.06=19.12KN

- Poteaux (50×55) : G pot=25x0.5x0.55x3.06=21.04KN

- Poteaux (55×55) : G pot=25x0.55x0.55x4.08=30.85KN

- Poids des murs : G = (G×S)=2.85x1.85 × (4.08-0.45)=13.76kN

- Poids des escaliers : G=Gp×S =7.83 (1.85×0.97)=14kN
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1.85 m

2.35 m

1.4 m 0.97

Figure 2.12. Surface qui revient au Poteau (P1)

2.11.2. Poteaux (P1) de l’étage courant

 Calcul de la surface afférente

S aff = (S1+S2+S3) +S4

S aff = 9.56 m²

 Poids des éléments

- Plancher à corps-creux : Gcc = (Gcc×Scc) + (Gbal×Sbal)

Gcc = (5.62×8.16) + (4.78×1.406) =52.58 kN

-Plancher terrasse accessible: G = (Gter × S) + (Gacc×S)

G= (6.2×9.56) +5.125×(0.4+0.97)×1.2=67.7 KN

 Calcul de surcharge Q

1/sous sol: Q = (Qcc×Scc) + (Qesc×Sesc)

Q= (1.5×8.16) + (2.5×1.406)=16.73 KN

2/Etage courant : Q = (Qcc×Scc)+(Qbal×Sbal)

Q = (1.5×8.16) + 3.5 (0.97+1.45) =17.16 KN

3/RDC : Q = (Qcc×Saffirante)

Saff = (S1+S2+S3+S4)

Saff = 9.975 m²

Q = 24.94 KN

S1 PP

PS P PS

S2 PP S3
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1.85 m S1

S4 (balcon) 1.45 m

PS

2.35 m S2 S3

PP

1.4 m 0.97 m

Figure 2.13.Surface qui revient au Poteau (P1)

Tableau 2.10. Tableau récapitulatif de la descente de charge du poteau P1

Niveau Désignation NG (KN) NQ (KN)

N13 plancher terrasse accessible
poutres (PP+PS)
poteaux (40*40)

67.7
22.17
12.24

17.16

Total / 102.11 17.16
N12 N Terrasse

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (40*45) cm²
murs

102.11
52.6
22.17
13.76
13.76

Total / 204.41 34.32
N11 N12

plancher étage courant
poteaux (40*45) cm²
poutres (PP+PS)
murs

204.41
52.6
13.77
22.17
13.76

Total / 306.71 49.76
N10 N11

plancher étage courant
poteaux (45*45) cm²
poutres (PP+PS)
murs

306.71
52.60
15.50
22.17
13.76

Total / 410.74 63.5
N9 N10

plancher étage courant
poteaux (45*45) cm²
poutres (PP+PS)
murs

410.74
52.60
15.50
22.17
13.76

Total / 514.77 75.5
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N8 N9
plancher étage courant
poteaux (45*50) cm²
poutres (PP+PS)
murs

514.77
52.60
17.20
22.17
13.76

Total / 620.15 85.8
N7 N8

plancher étage courant
poteaux (45*50) cm²
poutres (PP+PS)
murs

620.15
52.60
15.50
17.20
13.76

Total / 726.23 94.38
N6 N7

plancher étage courant
poteaux (50*50) cm²
poutres (PP+PS)
murs

726.23
52.60
19.12
22.17
13.76

Total / 833.85 101.24
N5 N6

plancher étage courant
poteaux (50*50) cm²
poutres (PP+PS)
murs

833.85
52.60
19012
22.17
13.76

Total / 941.53 110.51
N4 N5

plancher étage courant
poteaux (50*55) cm²
poutres (PP+PS)
murs

941.53
52.60
21.04
22.17
13.76

Total / 1051.1 119.1

N3 N4
plancher étage courant
poteaux (50*55) cm²
poutres (PP+PS)
murs

1051.1
52.60
21.04
22.17
13.76

Total / 1160.67 128.7

N2 N3
plancher étage courant
poteaux (55*55) cm²
poutres (PP+PS)

1160.67
55.92
21.04
22.17

Total / 1237.63 150.72
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N1 N2
plancher étage courant
poteaux (55*55) cm²
poutres (PP+PS)
escaliers

1237.63
59.87
30.85
22.17
14

Total / 1364.52 158.96

Donc :

NU=1.35G+1.5Q

NU=2080.54 KN

Selon le CBA 93 (art B.8.1.1), on doit majorer l’effort de compression ultime NU de
10%, tel que :

NU*=1.1NU

NU*=2288.60 KN

2.11.3. Poteau (P2) : étage courant

 Calcul de la surface afférente

S= (
૚࢒

૛
+
૛࢒

૛
) × (

૜࢒

૛
+
૝࢒

૛
)

L1=5.35-0.3/2=2.52m

L2=3.5-0.3/2= 1.6m

L3= 5-0.3/2=2.35

L4=4-0.3/2=1.85m

S= s1+s2+s3+s4 = (2.52×2.35) + (2.52×1.85) + (1.6×2.35) + (1.6×1.85)=17.3 m²

S= 17.3m²

 Poids des éléments

- Plancher à corps-creux : Gcc =Gcc×Scc

Gcc= 5.62×17.3 =97.23kN

-plancher terrasse accessible : G=Gter × S

G=6.2×17.3=107.28 kN

-plancher terrasse inaccessible : G=Gter × S
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G=5.93× (2.35+1.85) × 1.6=39.85 kN

-Poutres principales : Gpp=22.68 KN

- Poutres secondaires : Gps=19.57 KN

- poteaux (40×40) : Gpot=25x0.4x0.4x3.06=12.24KN

- poteaux (40×45) : Gpot=25x0.40x0.45x3.06=13.77KN

- poteaux (45×45) : Gpot=25x0.45x0.45x3.06=15.5KN

- poteaux (45×50) : Gpot=25x0.45x0.50x3.06=17.2KN

- poteaux (50×50) : Gpot=25x0.5x0.5x3.06=19.12KN

- poteaux (50×55) : Gpot=25x0.5x0.55x3.06=21.04KN

- poteaux (55×55) : Gpot=25x0.55x0.55x4.08=30.85KN

 Calcul de surcharge Q:

1/sous sol: Q = Qcc×Scc

Q= (1.5×17.3)=22.95 KN

2/Etage courant : Q = Qcc×Scc

Q = 1.5×17.3 =22.95 KN

3/RDC: Q = (Qcc*Saffirante)

Saff = (S1+S2+S3+S4)

Saff = 12.60 m²

Q = 31.5 KN

S1 S2 2.35 m

S3 S4 1.85 m

2.52 m 1.6 m

Figure 2.14. Surface qui revient au Poteau (P2)
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Tableau 2.11.Tableau récapitulatif de la descente de charge pour le poteau P2

niveau Désignation NG (KN) NQ (KN)

N13 plancher terrasse accessible
plancher terrasse accessible
poutres (PP+PS)
poteaux (40*40)

39.85
107.28
33.33
12.24

Total / 192.70 25.95
N12 N 13

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (40*45) cm²
murs

192.70
97.23
33.33
13.77
13.76

Total / 350.79 51.90
N11 N 12

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (40*45) cm²
murs

350.79
97.23
33.33
17.77
13.76

Total / 512.88 75.25
N10 N 11

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²
murs

512.88
97.23
33.33
15.50
13.76

Total / 672.70 96.01
N9 N 10

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²
murs

672.70
97.23
33.33
15.50
13.76

Total / 832.52 114.18
N8 N 9

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*50) cm²
murs

832.52
97.23
33.33
17.20
13.76

Total / 994.04 129.75
N7 N 8

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*50) cm²
murs

1155.56
97.23
33.33
17.20
13.76

Total / 1155.56 142.72
N6 N 7

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (50*50) cm²

1319
97.23
33.33
19.12
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murs 13.76
Total / 1319 153.10
N5 N 6

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (50*50) cm²
murs

1482.44
97.23
33.33
19.12
13.76

Total / 1482.44 167.12
N4 N 5

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (50*55) cm²
murs

1647.80
97.23
33.33
21.04
13.76

Total / 1647.80 180.09
N3 N 4

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (50*55) cm²
murs

1813.16
97.23
33.33
21.04
13.76

Total / 1813.16 194.62
N2 N 3

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (55*55) cm²
murs

1988
97.23
33.33
30.85
13.76

Total / 1988 224.04
N1 N 2

plancher étage courant
poutres (PP+PS)
poteaux (55*55) cm²
murs

2266.31
97.23
33.33
30.85
13.76

Total / 2163.5 235.12

Nu= (1.35×2481.33) + (1.5×235.12)

Nu=3273.40 KN

Nu*= 1.1×3273.40

Nu*=3600.74 KN

2.11.4. Les Vérifications nécessaires

 Vérification du critère de résistance

ே௨∗

஻
 ≤ bc ⇒

଴.଼ହ×௙೎మఴ

ఊ್
= 14.2 MPa ⇒ B ≥ 

ே௨∗

bc
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Avec : Nu =1.35 NG +1.5NQ

Nu
*

= 1.1* Nu

Tableau 2.12. Vérification de critère de résistance

Niveau Nu
*(KN) B (m²) ࢛ࡺ

bc
(MPA) B ≥ 

࢛ࡺ

bc

Sous sol et RDC
Poteau (55*55)

3600.74 0.3025 0.2535 Vérifier

1ere 2eme et étage
Poteau (50*55)

3013.66 0.275 0.2122 Vérifier

3eme et 4eme

Poteau (50*50)
2447.17 0.25 0.1723 Vérifier

5eme et 6eme étage
Poteau (45*50)

1951.49 0.225 0.1374 Vérifier

7eme et 8eme étage
Poteau (45*45)

1424.69 0.2025 0.1 Vérifier

9eme et 10eme étage
Poteau (40*45)

885.79 0.18 0.0623 Vérifier

11eme étage
Poteau (40*40)

328.98 0.16 0.0231 Vérifier

 Critère de stabilité de forme

 Vérification au flambement

D’après le CBA .93 on doit vérifier que :








 







s

eS

b

cr
u

fAfB
N




9.0
' 28

Avec :

Br. : section réduite du béton

b = 1.5 : Coefficient de sécurité de béton (cas durable).

s = 1.15 coefficient de sécurité de l’acier.

 : Coefficient réducteur qui est fonction de l’élancement
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ߙ =
0.85

1 + 0,2 × ቀ
ߣ

35
ቁ
ଶ ݏ݅ ∶ ≥ࣅ  ૞૙

ߙ = 0.6 × ቀ
ହ଴

ఒ
ቁ ݏ݅ ∶  50 < ≥ࣅ ૠ૙

Tel que :
i

l f avec
hb

I
i


 1cm

Cas d’une section rectangulaire :
12

3hb
I




Avec : lf = 0.7 l0

Br = (a-2)  (b-2) avec :

a : largeur de la section nette

b : hauteur de la section nette.

As : section d’armature.

D’après le BAEL 91[4] : As = 1% Br

On doit vérifier que : Br > Br-calculée


















s

e

b

c

calculéer
ff

Nu
B




1009.0
28

Les résultats de vérifications au flambement sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 2.13. Les vérifications au flambement

b
(cm)

h (cm) lf I (m4) i  ࢻ Nu(KN) Brcalculé Br
(m²)

Br >
Brcalculé

0.55 0.55 3.63 7.625*10-3 0.16 22.863 0.783 2163.5 0.125 0.265 Vérifier

0.50 0.55 2.61 6.932*10-3 0.16 16.438 0.814 2344.09 0.101 0.238 Vérifier

0.50 0.50 2.61 5.208*10-3 0.14 18.082 0.806 1980.30 0.083 0.216 Vérifier

0.45 0.50 2.61 4.687*10-3 0.14 18.082 0.806 1620.73 0.065 0.192 Vérifier

a

b
1cm

Figure 2.15. Section brute
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0.45 0.45 2.61 3.417*10-3 0.13 20.091 0.797 1265.38 0.047 0.172 Vérifier

0.40 0.45 2.61 3.037*10-3 0.13 20.091 0.797 913.79 0.029 0.150 Vérifier

0.40 0.40 2.61 2.133*10-3 0.11 22.603 0.784 566 0.011 0.133 Vérifier

D’après le tableau on a Br > Br calculé donc ya pas risque de flambement.

2.11.4. Poteaux (P3) de la cage d’escalier

 Calcul de la surface afférente

S= (
૚࢒

૛
+
૛࢒

૛
) × (

૜࢒

૛
+
૝࢒

૛
)

L1=0.775m

L2=0.4m

L3= 0.425m

L4=1.775m

S =4.56 m²

S= 4.65m²

 Poids des éléments

 Etage courant et RDC

- Plancher à corps-creux : Gcc = (Gcc×Scc) + (Gvolé Svolé ) +(GPalier×Spalier)

Gcc = (5.62×1.21) + (7.83×(0.475×0.775))+(4.4×(1.3×0.775))

Gcc =14.13kN

 Terrasse accessible

-plancher terrasse accessible: G = (Gter × S)

G=6.2×1.21=7.50 KN

- Poutres principales : Gpp=25x0.45x0.3x2.2=7.42KN

- Poutres secondaires : Gps=25x0.45x0.3x1.175=3.96KN
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- poteaux (45×45) : Gpot=25x0.45x0.45x3.06=15.5KN

0.775 m 0.4 m

S1 PP S2 0.425 m

PS

1.3 m palier 1.775 m

0.475 m volé S4

Figure 2.16.Surface qui revient au Poteau (P3) de RDC et étage courant

0.775 m 0.4 m

S1 PP S2 0.425 m

PS

1.775 m

S3

Figure 2.17.Surface qui revient au Poteau (P3) de plancher terrasse

Tableau 2.14. Tableau récapitulatif de la descente de charge pour le poteau P3

niveau Désignation NG (KN) NQ (KN)

N13

plancher terrasse
accessible
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45)

7.50

11.40
15.50

Total / 34.40 8.65

N12

N 13
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

34.40
31.14

14.13
15.50

Total / 75.43 14.81
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N11

N 12
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

75.43
14.13

11.40
13.7715.50

Total / 116.46 20.28

N10

N 11
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

116.46
14.13

11.40
15.50

Total / 157.49 25.07

N9

N 10
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm

157.49
14.13

11.40
15.50

Total / 198.52 29.17

N8

N 9
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

198.52
14.13

11.40
15.50

Total / 239.55 32.59

N7

N 8
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

239.55

14.13
11.40
15.50

Total / 280.58 36.01

N6

N 7
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

280.58
14.13

11.40
15.50

Total / 321.61 39.43

N5

N 6
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

321.61
14.13

11.40
15.50

Total / 362.64 42.85

N4

N 5
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

362.64
14.13

11.40
15.50
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Total / 403.67 46.27

N3

N 4
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

403.67
14.13

11.40
15.50

Total / 444.70 49.69

N2

N 3
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

444.70
14.13

11.40
15.50

Total / 485.73 55.96

N1

N 2
plancher étage
courant
poutres (PP+PS)
poteaux (45*45) cm²

485.73
25.65

20.08
15.50

Total / 538.28 59.34

Donc :

NU=1.35G+1.5Q

NU=815.70 KN

Selon le CBA 93 (art B.8.1.1), on doit majorer l’effort de compression ultime NU de
10%, tel que :

NU*=1.1NU

NU*=897.26KN

2.11.5. Les Vérifications nécessaires

 Vérification du critère de résistance

ே௨∗

஻
 ≤ bc ⇒

଴.଼ହ×௙೎మఴ

ఊ್
= 14.2 MPa ⇒ B ≥ 

ே௨∗

bc

B=0.45×0.45=0.2025 m²

B ≥ 
଼ଽ଻.ଶ଺

ଵସ.ଶ
×10-3= 0.0631 m²

B poteau  ≥ 
ே௨∗

bc
vérifié

 Critère de stabilité de forme

 Vérification au flambement
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D’après le CBA .93 on doit vérifier que :








 







s

eS

b

cr
u

fAfB
N




9.0
' 28

Avec :

b = 1.5 : Coefficient de sécurité de béton (cas durable).

s = 1.15 coefficient de sécurité de l’acier.

lf =2.61

31041.3 I

129.0i

091.20

 = 0.797

Br = 0.06 m² avec :

As : section d’armature.

D’après le BAEL 91 : As = 1% Br

On doit vérifier que : Br > Br-calculée


















s

e

b

c

calculéer
ff

Nu
B




1009.0
28

2033.0

15.1100

400

5.19.0

1.2
797.0

1070.815 3























 calculéerB

Br= 0.06 m² < 2033.0 calculéerB vérifier donc ya pas risque de flambement.

2.12. Conclusion

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

avons fait toutes les vérifications nécessaires, nous avons adopté les sections suivantes :

 Poutres principales : (30×45) cm²

 Poutres secondaires : (30×45) cm²

 Poteaux de sous-sol et RDC : (55×55) cm²
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 Poteaux de étages 1et 2 : (50×55) cm²

 Poteaux des étages 3 et 4 : (50×50) cm²

 Poteaux des étages 5 et 6 : (45×50) cm²

 Poteaux des étages 7 et 8 : (45×45) cm²

 Poteaux des étages 9 et 10 : (40×45) cm²

 Poteaux des étages 11 : (40×40) cm²

 Poteaux des de la cage d’escalier : (45×45) cm²
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3.1. INTRODUCTION

Dans ce chapitre on s’intéressera uniquement à l’étude des éléments non structuraux
(Différents planchers, escalier, acrotère et l’ascenseur). Cette étude se fait en suivant le
Cheminement suivant : évaluation des charges sur l’élément considéré, calcul des
sollicitations les plus défavorables puis, détermination de la section d’acier nécessaire pour
reprendre les charges en question toutes en respectant la règlementation en vigueur.

3.2. ETUDE DES POUTRELLES

3.2.1. Pré dimensionnement des poutrelles

Les poutrelles sont des sections en Té en béton armé, servant à transmettre les charges
réparties ou concentrées aux poutres principales, elles sont calculées en flexion simple en
respectant les critères de continuité et d’inertie constante.

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères : elles sont disposées parallèlement à
la plus petite portée. Si les poutres dans les deux sens ont une portée égale, alors on choisit le
sens ou on a plus d’appuis (critère de continuité) car les appuis soulagent les moments en
travée et diminuent la flèche.

 Charge et surcharge :

- Plancher terrasse accessible : G = 6.2KN/m2 et Q = 1.5 KN/m2.

- Plancher étage courant : G =5.62 KN/m2 et Q = 1.5 KN/m2.

 Les différents types des poutrelles :

Les différents types des poutrelles sont résumés dans le tableau suivant :

Figure. 3.1. Les différents types des poutrelles

type 1

4 m 5m 4m 5m

type 2

3.5m 3.1m 3.1 m 3.5m

type 3

5 m 4 m 5m
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3.2.2. Méthodes de calcul

Pour le calcul des sollicitations dans les poutrelles on utilise les deux méthodes
suivantes :
- La méthode de Caquot, ou de Caquot minoré

- La méthode Forfaitaire.

 Domaine d’application de la méthode forfaitaire :

Pour déterminer les moments en appui et en travée, il est possible d’utiliser la méthode
forfaitaire si les quatre conditions sont vérifiées:

 Plancher a surcharges modérées (Q ≤ min (2G ,5kn/m2)).

 Le moment d’inertie est constant sur toutes les travées.

 Le rapport entre deux travées successives est compris entre : 0,8 ≤ li/li+1 ≤1,25. 

 Fissuration peut nuisible.

C’est une méthode qui s’applique pour les poutres (poutrelles) continues et pour les

dalles portant dans un seul sens (
Y

X

L

L
≤ 4.0 ).

 Principe de la méthode : CBA (Art B 6.2.2.1.1)
 Les moments fléchissant :

ߙ =
ொ

ொାீ
:Le rapport des charges d’exploitations sur la somme des charges d’exploitations et

permanentes en valeur pondérée.

M0 : Moment isostatique. M0 =
8

2
iLq

Md : Moment sur l’appui de droite.

Mg : Moment sur l’appui de gauche.

Mt : Moment en travée.

On vérifie alors les conditions suivantes :

 0)05.1);3.01(max
2

M
MM

M
dg

t 



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0
2

3.02.1
MM t 





Pour une travée de rive

0
2

3.01
MM t 





Pour une travée intermédiaire.

Les moments sur appuis sont donnés comme suit :

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

- 0.4 M0 : pour les appuis intermédiaires pour une poutre à plus de trois travées.

-0.6 M0 : pour les appuis intermédiaires pour une poutre à deux travées.

-0.15 M0 : pour les appuis de rive

 Les efforts tranchants :

Les efforts tranchants aux appuis sont calculés par la méthode générale applicable aux
poutres (forfaitaire) ou par la méthode de la RDM.
En supposant la discontinuité entre les travées. Dans ce cas l’effort tranchant hyperstatique est
confondu avec l’effort tranchant isostatique sauf pour le premier appui intermédiaire où l’on
tient compte des moments de continuité en majorant l’effort tranchant

isostatique V0 avec :

- 15 % pour une poutre à deux travées.

- 10 % pour une poutre à plus de deux travées.

L’effort tranchant calculé par la méthode de la RDM vaut :

i

ii

L

MM
VV 1

01





 Domaine d’application de la méthode Caquot :

Elle est applicable généralement pour les planchers à surcharge élevées.
Q > (2G ; 5 KN/m2).
Mais la méthode de Caquot minoré s’appliquer aux poutres continues et aux
planchers à surcharge modérées si l’une des conditions 2,3 ou 4 de la méthode
Forfaitaire n’est pas vérifier. Dans ce cas les moments sur appuis sont calculés de
la même manière que la méthode de Caquot, en remplaçant la charge permanente
G par G’ tel que : G’=2G/3.

 Principe de la méthode Caquot
 Calcul des moments

 En appuis :
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)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M




 (BAEL. Art. L.III,3)

Avec ll  8.0'
: Pour une travée intermédiaire ll '

: Pour une travée de rive.

Pg ; Pd : Charge à gauche et à droite de la travée respectivement.

 En travées :

i

dgi
dg

lPu

MMl
xxl

xPu
xM

l

x
M

l

x
MxMxM









2
);(

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

 Evaluation des efforts tranchants :

i

gdi

l

MMlPu
V







2

La détermination des moments max entraxe se fait avec la charge permanente G.

3.2.3. Calcul des charges revenant aux poutrelles

À l’ELU : qu= 1.35G+1.5Q et Pu =qu ×l0

À l’ELS : qs = G+Q Avec l= 0.65m

On a : G =5.62 KN/m2

Q=1.5 KN/m2

P
u = (1.35G+1.5Q)×l0

Pu=6.39KN/ml

Ps=4.63KN/ml

α=0.211 

Tableau .3.1.charges et surcharges revenant aux poutrelles

Désignation G
(KN/m2)

Q
(KN/m2)

ELU ELS

qu

(KN/m2)
Pu

(KN/ml)
qs

(KN/m2)
Ps

(KN/ml)

Plancher Etage
Courant

5.62 1.5 9.84 6.39 7.12 4.62

Terrasse accessible 6.2 1.5 10.62 6.9 7.7 5.01
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 Vérification des conditions de BAEL :

Exemple de calcul :

Type1 : Application de la méthode forfaitaire pour le premier type de l’étage courant :

Etude d’une poutrelle à 4 travées en appliquant la méthode forfaitaire (poutrelle Type 1).

4m 5m 4m 5m

Figure 3.2. Schéma statique de poutrelle type 1

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

 Q = 1.5 kN/m2 ≤ min (2G, 5 kN/m2) = min (2×5.62, 5KN/m2) = 5KN/m2

Condition vérifiée

 Pour la 1ère condition de la méthode forfaitaire elle est vérifiée.

 La charge uniformément répartie de manière identique sur toutes les longueurs

des poutres (l’inertie constante) donc la 2ème condition est vérifiée.

 Le rapport entre les travées successives pour le type 01

25.1≤
4

5
;

5

4
≤8.0

On remarque que le rapport est compris entre 0.8 et 1.25 donc c’est vérifiée.

 Les poutrelles sont à l’intérieure du bâtiment donc la fissuration est peu

nuisible d’où La 4ème condition est vérifiée.

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable.

Les conditions d’application de la méthode forfaitaire étant vérifiées ; nous l’appliquons pour
le calcul.

3.2.4. Des sollicitations

1.étage courant

- À l’ELU :

Calcul des moments isostatiques :

M0 : Moment isostatique
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M0=
௤௟మ

଼

Tableau 3.2.Calcul des moments isostatiques

Travées L (m) M0u (KN.m) M0s (KN.m)

AB 4 12.788 9.256

BC 5 19.881 14.462

CD 4 12.788 9.256

DE 5 19.881 14.462

Calcul les moments aux appuis :

- A L’ELU

MA = ME = 0KN.m

MB= MD = - ),max(5.0 00
DEAB MM = -0.5 × 19.881 = -9.94KN.m

MC = -0.4 max (M0
BC, M0

CD) = -0.4 × 19.881 = -7.95KN.m

- A L’ELS :

MA = ME = 0 KN.

MB =MD = -0.5 max (M0
AB, M0

BC) = -0.5 ×14.462 = -7.231KN.m

MC=-0.4 max (M0
BC, M0

CD)= -0.4×14.462=-5.785KN.m

Calcul les moments en travées :

ߙ =
ொ

ொାீ
=0.211

(1+0.3α) = 1+0.3×0.211= 1.063 

(1.2+0.3α)/2 =0.631 

(1+0.3α)/2=0.531 

 Moments en travées

 Travée AB :

 0)05.1);3.01(max
2

M
MM

M
dg

t 


 …………..…. . (1)

0
2

3.02.1
MM t 





……………………...………(2)
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Mt +
଴ା ଴.ହெబ

ଶ
≥ 1.06 M0

AB ……………………………... (1)

Mt ≥ 0.63 M0
AB ……………………………………….…(2)

Mt ≥ 9.26 KN.m ………………………………….……… (1)

Mt ≥ 7.55 KN.m……………………………………….(2)

 Mt = Max [Mt (1), M t(2)]

Mut =max (8.6; 8.062) = 8.6KN.m

Mst =max (13.45; 5.84) =13.45KN.m

Mt  ≥ (1.063×12.788)-(0.25*19.981) = 8.6KN.m ……. (1)

Mt ≥ (0.631 × 12.788) =8.07KN.m…………………. (2)

Mtu = 8.60 KN.m

 Travee BC:

Mt+ (0.5M0
BC +0.4 M0

BC ) / 2≥ 1.06M0
BC ……………(1)

Mt ≥ 0.53 M0
BC ………… …………………..…………(2)

Mt = Max [Mt(1), Mt(2)]

 Mt
u = max (12.25; 10.61) =12.25KN

 Mt
s = max (8.86; 7.7) = 8.86KN.m

Mtu = 12.25 KN.m

Mts = 8.86 KN.m

 Travée CD:

0
00 06.1

2

5.04.0
M

MM
M

CDCD

t 


 ..............................(1)

Mt ≥ 0.53 M0
CD ……………………………………….(2)

Mt = Max [Mt(1), Mt(2)]

Mtu = max (4.6; 6.8) =6.8KN
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Mts = max (3.33; 4.91) = 4.91KN.m

Mtu = 6.80 KN.m

Mts = 4.91 KN.m

 Travée DE :

0
0 06.1
2

05.0 DE
DE

t M
M

M 


 .( 1)

Mt ≥ 0.53M0
DE……………………………………………… (2)

Mt = Max [Mt(1), Mt(2)]

Mtu = max (16.24; 12.62) =16.24KN

Mts = max (11.76; 7.66) = 11.76KN.m

Mtu = 16.24 KN.m

Mts = 11.76 KN.m

- Calcule les efforts tranchants :

Efforts tranchants :

 Evaluation des efforts tranchants :

 Travée de rive AB















KNVV

KNV

B

A

182.12)79.12(1.11.1

79.12
2

439.6

1

 Travée intermédiaire BC




















KNV

KNV

C

B

99.15
2

539.6

58.17
2

539.6
1.1

 Travée intermédiaire CD















KNVV

KNV

B

A

182.12)79.12(1.11.1

79.12
2

439.6

1
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 Travée de rive DE




















KNV

KNV

E

d

58.17
2

539.6
1.1

99.15
2

539.6

Les résultats des calculs à L’ELU sont résumes dans les tableaux suivants :

Tableau.3.3. résultats de calculs a l’ELU

Type de

Poutrelle

Travée L

(m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m)

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)
Vd

(KN)

Type 1

AB 4 12.78 0 10 8.6 8.07 12.78 14.07

BC 5 19.88 10 8 12.25 10.61 17.58 15.99

CD 4 12.78 8 10 4.6 6.8 12.79 14.07

DE 5 19.88 10 0 16.24 12.62 15.99 17.58

Les résultats des calculs à L’ELS sont résumes dans les tableaux suivants :

Tableau.3.4. résultats de calculs a l’ELS

Type de

Poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

type 1

AB 4 9.256 0 7.23 6.23 5.85 9.26 10.19

BC 5 14.462 7.23 5.8 8.87 7.7 12.73 11.58

CD 4 9.256 5.8 7.23 3.33 4.92 9.26 10.19

CE 5 14.462 7.2 0 11.77 9.14 12.73 11.58

Tableau.3.5. Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher étage courant

Type de

Poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

AB 3.5 9.79 0 4.90 7.96 6.18 11.2 12.3

BC 3.1 7.68 4.90 3.07 4.18 4.08 10.9 9.91

CD 3.5 7.68 3.07 4.90 4.18 4.08 9.91 10.9
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Type 2 DE 3.5 9.79 0 0 7.96 6.18 12.3 11.2

Donc on a :

Mt (max) =7.97 KN.m

Ma (max)=4.90 KN.m

Ma
r=1.47KN.m

V (max) =12.31KN.m

Tableau.3.6.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher étage courant :

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type
3

AB 3.5 7.09 0 3.54 5.77 4.48 8.18 8.91

BC 3.1 5.56 3.54 2.22 3.03 2.96 7.89 7.18

CD 3.5 5.56 2.22 3.54 3.03 2.96 7.18 7.89

DE 3.5 7.09 3.54 0 5.77 4.48 8.91 7.10

Donc on a :

Mt (max) =5.77 KN.m

Ma (max)=3.54 KN.m

Ma
r=1.06KN.m

V max) =8.91KN.m

Tableau.3.7.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher étage courant :

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 3

AB 5 19.98 0 9.99 16.25 12.62 15.99 15.99

BC 4 12.79 9.99 9.99 6.8 6.80 14.07 14.07

CD 5 19.98 9.99 0 12.25 12.62 17.58 17.58

Donc on a :

Mt (max) =16.25 KN.m
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Ma (max)=9.99KN.m

Ma
r =3KN.m

V (max) =17.58KN.m

Tableau.3.8.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher étage courant :

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

TYPE 3

AB 5 14.47 0 7.23 11.77 9.14 11.58 12.73

BC 4 9.26 7.23 7.23 2.61 4.92 10.19 10.19

CD 5 14.47 7.23 0 11.77 9.14 12.73 11.58

Donc on a :

Mt (max) =11.77 KN.m

Ma (max)=7.23KN.m

Ma
r=2.17KN.m

V (max) =12.73KN.m

On: G=6.2KN/m2

Q=1.5KN/m2

Pu=(1.35G+1.5Q)/l0

Pu=6.9KN/m

Ps=5.01KN/m

Tableau.3.9.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher de la terrasse accessible :

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 1

AB 3.5 10.57 0 5.29 8.55 6.65 12.08 13.29

BC 3.1 8.29 5.29 3.32 4.48 4.39 11.77 10.70

CD 3.5 8.29 3.32 5.29 4.48 4.39 10.70 11.77

DE 3.5 1.57 5.29 0 8.55 6.65 13.29 12.08

M t(max) =8.55 KN.m

Ma (max)=5.29KN.m
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Ma
r=1.59KN.m

V (max) =13.29KN.m

Tableau.3.10.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher de la terrasse accessible :

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 1

AB 3.5 7.67 0 3.84 6.2 4.84 8.77 9.64

BC 3.1 6.02 3.84 2.41 3.25 3.18 8.54 7.77

CD 3.5 6.02 2.41 3.84 3.25 3.18 7.77 8.54

DE 3.5 7.67 3.84 0 6.2 4.83 9.64 8.77

Mt (max) = 6.2 KN.m

Ma (max)=3.84KN.m

Ma
r=1.15KN.m

V (max) =13.29KN.m

Tableau.3.11.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher de la terrasse accessible

Type de

poutrelle

Travée L(m) M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

Type 2

AB 4 13.81 0 10.79 9.22 8.69 13.81 15.19

BC 5 21.57 10.79 8.63 13.13 11.42 19.98 17.26

CD 4 13.81 8.63 10.79 4.91 7.31 13.81 15.19

CE 5 21.57 10.79 0 17.44 13.57 18.98 17.26

Donc on a :

Mt (max) =17.44KN.m

Ma (max)=10.79KN.m

Ma
r=3.24KN.m

V (max) =18.98KN.m

Tableau.3.12.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher de la terrasse accessible :
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Type de

poutrelle

Travée L

(m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt1

(KN.m)

Mt2

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

type 2

AB 4 10.02 0 7.83 6.69 6.30 10.02 11.02

BC 5 15.66 7.83 6.26 9.53 8.29 13.78 12.53

CD 4 10.02 6.26 7.83 3.56 5.30 10.02 11.02

CE 5 15.66 7.83 0 12.66 9.85 13.78 12.53

Donc on a :

Mt (max) =12.66KN.m

Ma (max)=7.83KN.m

Ma
r=2.35KN.m

V (max) =13.78KN.m

Tableau3.13.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher de la terrasse accessible :

Type de
poutrelle

Travée L(m) M0
(KN.m)

Mg
(KN.m)

Md
(KN.m)

Mt1

(KN.m
Mt2

(KN.m)
Vg
(KN)

Vd
(KN)

type 3

AB 5 21.57 0 10.79 17.44 13.57 17.26 18.98

BC 4 13.81 10.79 8.63 4.91 7.31 15.19 13.81

CD 5 21.57 8.63 0 13.13 11.42 17.26 18.98

Donc on a :

M t(max) =17.44KN.m

Ma (max)=10.79KN.m

Ma
r=3.24KN.m

V (max) =18.98KN.m

Tableau.3.14.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher de la terrasse accessible :

Type de
Poutrelle

Travée L
(m)

M0
(KN.m)

Mg
(KN.m)

Md
(KN.m)

Mt1

(KN.m
Mt2

(KN.m)
Vg
(KN)

Vd
(KN)

TYPE 3 AB 5 15.66 0 7.83 12.66 9.85 12.53 13.78

BC 4 10.02 7.83 6.26 3.56 5.30 11.02 10.02

CD 5 15.66 6.26 0 9.53 8.29 12.53 13.78

Donc on a :

M t(max) =12.66KN.m
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Ma (max)=7.83KN.m

Ma
r=2.35KN.m

V (max) =13.78KN.m

3.2.5. Ferraillage des poutrelles:

- Exemple de calcul étage courant:

Les sollicitations maximales :

Mt (max) =17.44KN.m

Ma (max) =10.79KN.m

Mr =3.24KN.m

Vu =18.98KN

 Armatures longitudinales :

A L’ELU :

1/ En travée :

 Ferraillage en travée

Mt
max = 16.25 KN.m.

Le moment équilibré par la table de compression :

mKNMM

MPa
f

favec

mKNM

M

h
dfbhM

t
tu

b

c
bu

tu

tu

butu

..25.1684.73

2.14
85.0

:

.84.73

)
2

04.0
22.0(102.1404.065.0

)
2

(

max

28

3

0
0
















 L’axe neutre passe par la table de compression, donc la table n’est pas entièrement

comprimée, la section en T sera calculée comme une section rectangulaire (h× b).

 μbu < 0.186
 Le diagramme passe par le pivot « A » et les armatures comprimées ne sont pas

nécessaires
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392.0

036.0
2.14)22.0(65.0

1025.16
2

3

2











l

bu

U
bu

fbd

M





( 0SA ) Et MPa
f

f
S

e
stS 348

15.1

400
;%10 




2

2max

16.2

16.2
)4.01(

046.0
8.0

211

cmA

cm
fd

M
A

a
S

st

t

s

bu


















Vérification de la condition de non fragilité

2
min

228
min

73.1

73.1
400

1.222.065.023.023.0

cmA

cm
f

fdb
A

e

t











On remarque que : ..........73.1 2
min cmAA S  Condition vérifiée.

On opte pour : 2HA12 = 2.26cm2

 Ferraillage en appui

La table de compression se trouve dans la zone tendue car le moment est négatif en
appuis, le béton tendu n’intervient pas dans le calcul, donc la section en Té sera calculée
comme une section rectangulaire de dimensions (b0×h).

Ferraillage de l’appui intermédiaire

Ma
rive =3.24KN.m

µbu = Ma
max / (b0 ×d2× f bu)

µbu =10.79×10-3/(0.12×0.22×14.2)=0.1308

µbu < 0.186

Le diagramme passe par le pivot « A » et les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.
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( 0SA ) Et MPa
f

f
S

e
stS 348

15.1

400
;%10 




2

2max

39.1

39.1
)4.01(

16.0
8.0

211

cmA

cm
fd

M
A

a
S

st

a
a
S

bu


















 Condition de non fragilité

2
min

228
min

32.0

32.0
400

1.212.065.023.023.0

cmA

cm
f

fdb
A

e

t











On adopte : 2HA10 = 1.57 cm2

 Ferraillage de l’appui de rive

Marive = 3.24KN.m.

03928.0
2

0

max


bu

a
bu

fdb

M


μbu< 0.186

Le diagramme passe par le pivot « A » et les armatures comprimées ne sont pas nécessaires

( 0SA ) Et MPa
f

f
S

e
stS 348

15.1

400
;%10 




2

2max

41.0

41.0
)4.01(

046.0
8.0

211

cmA

cm
fd

M
A

a
S

st

a
a
S

bu


















 Condition de non fragilité
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2
min

228
min

73.1

73.1
400

1.222.065.023.023.0

cmA

cm
f

fdb
A

e

t











On remarque que :Amin>Amin Condition non vérifiée don on ferraille avec Amin.

On adopte 2HA12 = 2.26 cm2

- Vérifications à ELU :

Vérification au cisaillement :

On doit vérifier que :

Vu =18.98 KN

MPa
db

V u
U 7189.0

22.012.0

1098.18 3

0











)5;
2.0

min( 28 MPa
f

b

c


 

MPaMPa 33.3)5;
5.1

252.0
min( 




u߬ <  …………………………………………………condition vérifiée

(Pas de risque de rupture par cisaillement).

Ferraillage transversal :

Le diamètre Φt des armatures transversales est donnée par :

Φt ≤ min {h / 35, b0/10, ΦL}

ΦL : diamètre minimale des armatures longitudinale (ΦL=10mm).

Φt ≤ min {250/ 35, 120/10, 10}= 7.14mm

On adopte à un étrier  Φ6

Donc la section d’armatures transversales sera : At = 2 Φ6 = 0.57cm2.

Espacement St :

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

1) St ≤ min (0.9d, 40cm) St ≤ 19.8cm

 280 3.0

)sin(cos8.0
)2

tu

e
t

fKb

f
S









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BAEL91 (Art H.IV.2)

Flexion simple

Fissuration peut nuisible K=1

Pas de reprise de bétonnage

α= 90 ° (Armatures droites.)  

 
cmS t 97.170

1.23.07189.012

57.04008.0







St≤ 170.97ܿ݉

04.0
)3

b

fAt
S e

t





cmS t 5.47
124.0

40057.0







St ≤ min      

 

 
cm

fKb

fA

cm
b

fAt

cmcmd

tu

et

e

9.170
3.0

8.0

5.47
4.0

8.1940,9.0

280

0















On opte pour St=20cm

- Vérification des armatures longitudinales (Al) à l’effort tranchant (Vu)

 Au niveau de l’appui intermédiaire :

 On doit vérifier que :

]
9.0

[
15.1

d

M
V

f
A u

u

e

l




310]
22.09.0

79.10
98.18[

400

15.1 


lA

²021.1 cmAl   L’effort tranchant n’a pas d’influence sur les lA

 Au niveau de l’appui de rive : on a Mu=0.

²545.01098.18
400

15.1 3 cmAV
f

A lu

e

s
L  

²545.0 cmAl 

- Cisaillement au niveau de la jonction table-nervure :
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BAEL91 (Art E.III.1)

 

MPa

hdb

bb
V

u

u

u

977.0

04.022.06.09.0
2

12.065.0
1098.18

9.0
2

3

0

0






















3.25Mpa.977.0  uu MPa 

- Vérification à l’ELS :

La fissuration est peu nuisible donc la vérification à faire est la contrainte de compression du

béton.

- Etat limite de compression du béton :

On doit vérifier que : ser
bcbc

M
y

I
  

 En travée :

mKNM t .44.17max 

Position de l’axe neutre : ...................).........(15
2

0

2
0 hdA

h
bH  BAEL91 (Art L.III.3)

cmH 987.5)424(39.315
2

4
65

2



H=-5.987 cm < 0 L’axe neutre passe par la nervure, calcul comme une section en T

Calcul de y :

    
015

2
15

2
00

00

2
0 














Ad

bbb
yAhbb

yb

6y 2 + 262.85 y – 4934.7 =0

y = 14.18cm.

Le moment d’inertie I :

     23

0
0

3
0 15

33
ydAby

bbyb
I 







     23

0

3

1518.14
3

1265

3

18.1465
ydAbI 






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I= (65×14.183)/3 – (65-12)/3 ×(14.18-4)3 +15×3.39 (22-14.18)2

I= 46602.98cm4

MPafMPa
I

yM
cb

ser
bc 156.085.3

98.46602

1018.1466.12
28

3







  (BAEL E.III.1)

- En appuis intermédiaires :

M ser = -12.66 KN.m < 0 le calcul se fait pour une section (b0×h)

Position de l’axe neutre :

Calcul de y :(b0/2) y2-15 Ast (d-y)=0

Ast=1.57cm2

6y2 +23.55y -518.1=0 ……………………………..(2)

Apres résolution de l’équation (2) : y =7.53cm

I = (b×y3)/3 +15As (d-y)2

423 cm14181.67=I)53.722(57.115)53.7(
3

65
I

MPay
I

M ser
bc 72.60753.0

1067.14181

1066.12
8

3













15MPa=< bcbc  C’est vérifié.

Etat limite de déformation : BAEL91 (Art A.4.6.1)

Tout élément fléchi doit être vérifié à la déformation. Néanmoins l’article (B.6.5.1) de
BAEL

Stipule que si les conditions suivantes sont remplies, le calcul de la flèche n’est pas
nécessaire.

Evaluation de la flèche :

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

015 M

Mt

l

h


    → 054.0

15
048.0

0





M

Mt

l

h
 ……………..condition non vérifiée.

efdb

A 6.3

0




 → 009.0
6.3

008.0
0


 efdb

A
 ........................condition non vérifiée.

Avec :

h : Hauteur de la poutrelle
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L : Longueur de la travée

Mt : Moment en travée

M0 : Moment isostatique de cette travée

A : Section des armatures choisies

Donc on doit faire une vérification de la flèche

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

gipijigvt fffff 

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

j : Correspond au poids propre du corps creux.

g : Correspond aux charges permanentes avant la mise des cloisons.

p : Correspond aux charges plus surcharges.

f gv et f gi : Flèches dues aux charges permanentes totales différées et instantanées
respectivement.

f ij : Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en oeuvre des
cloisons.

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

- Evaluation des moments en travée :

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

revêtement.

Gq gser  65.0 La charge permanente qui revient à la poutrelle.

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

Qjser = 0.65 ×G’ = 0.65×3.36 = 2.184KN/m

Qgser = 0.65 ×G = 0.65×6.2 = 4.03KN/m

Qpser = 0.65 × (G+Q) = 0.65× (6.2+1.5) = 5KN/m

-Propriété de la section :

Position de l’axe neutre : cmy 18.14

Moment d’inertie de la section homogène : I = 46602.98 cm4

²39.3 cmAs 

Position du centre de gravité de la section homogène :

500

l
fadm 
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cmy

y
AAnhbbhb

dAdAn
h

bb
h

b
y

G

GG

07.9

)039.3(154)1265(2412

)02439.3(15
2

4
)1265(

2

24
12

)'()(

)''(
2

)(
2

22

000

2
0

0

2

0













Moment d’inertie de la section homogène I0 :

I 0 =
ୠ଴

ଷ
h3 + b0 h (

୦

ଶ
− yୋ)² +(b – b0)×h0×(yG –

୦଴

ଶ
)2 +(b – b0) 

୦଴య

ଵଶ
+ n [A (d – yG) ² +A’

(yG - d’) ²]

4
0 67540cmI  (I0 c’est le moment d’inertie de la section totale)

0128.0
2212

39.3

.0





db

As





)32(

.05.0

0

28

b

b

f t
i



 ………. Déformation instantanée.

20.3
0128.0)

65.0

12.0
32(

1.205.0





i

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

28.120.34.0  vv 

- Evaluation des flèches :

iji

jser

ji
IfE

LM
f

..10

. 2


igi

gser

gi
IfE

LM
f

..10

. 2


ipi

pser

pi
IfE

LM
f

..10

. 2


gvv

pser

gv
IfE

LM
f

..10

. 2



mKNqGq jserjser /18.236.365.065.0 

mKNqGq gsergser /03.42.665.065.0 

mKNqqQGq pserpserpser /5)5.120.6(65.0)(65.0 

mKNMM
lq

M gsergser

gser

gser .15.5
8

518.2
757.0

8
757.0

22









mKNMM
lq

M gsergser

gser

gser .53.9
8

503.4
757.0

8
757.0

22








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mKNMM
lq

M pserpser

pser

pser .82.11
8

55
757.0

8
757.0

22









- Contraintes :

I

ydM jser

sj

)(
15




I

ydM gser

sg

)(
15




I

ydM pser

sp

)(
15




Après calcul en trouve :

Mpasjsj 15.14
1044317

10)1389.022.0(15.5
15

8

3













Mpasgsg 16.26
1044317

)1389.022.0(1053.9
15

8

3













Mpasjsp 46.32
1044317

10)1389.022.0(82.11
15

8

3













- Inerties fictives (If) :

28

28

4

75.1
1

tsj

t
j

f

f









28

28

4

75.1
1

tsg

t
g

f

f









28

28

4

75.1
1

tsp

t
p

f

f









ji

ij

I
If

 




1

1.1 0

gi

ig

I
If

 




1

1.1 0

pi

ip

I
If

 




1

1.1 0

gv

vg

I
If

 




1

1.1 0

Après calcul en trouve :

0
1.215.140128.04

1.275.1
1 




 jj 

0
1.216.260128.04

1.275.1
1 




 gg 

024.0
1.246.320128.04

1.275.1
1 




 jp 

474294
)020.3(1

675401.1
cmIfIf iPij 






474294
)020.3(1

675401.1
cmIfIf iPig 






474294
)028.1(1

675401.1
cmIfIf iPvg 






46887
)024.020.3(1

675401.1
cmIfIf iPiP 





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cm
IfE

LM
f

iji

jser
ji 053.0

..10

. 2



cm
IfE

LM
f

gvv

pser

gv 299.0
..10

. 2



cm
IfE

LM
f

igi

gser

gi 099.0
..10

. 2



cm
IfE

LM
f

ipi

pser

pi 133.0
..10

. 2



gipijigvt fffff 

cmft 297.0 Pour une travée inférieure a 5m :

fadm > tf
vérifier

Ferraillage des poutrelles

Poutrelles
Mt
(KN /
ml)

buࣆ α z(m) Acalculé

(cm2)

plancher terrasse
accessible

En Travée 17.44 0.039039 0.04979 0.215618 2.324242

Appuis de
rive

3.24 0.039285 0.050111 0.21559 0.431854

Appuis Int 10.79 0.130708 0.175739 0.204535 1.51451

Plancher à usage
d’habitation

En Travée 16.25 0.036375 0.046328 0.215923 2.162593

Appuis de
rive

3 0.036375 0.046328 0.215923 0.399248

Appuis Int 9.99 0.12113 0.161896 0.205753 1.395211

Récapitulatif du ferraillage des poutrelles à l’ELU dans les différents planchers :

Poutrelles

A calculé

(cm2)
A min

(cm2)
A adopté (cm2) A

transversale

plancher terrasse
accessible

En Travée 2.324242 1.73 3HA10
=2.37

2Ø6=0.57

Appuis de rive 0.431854 0.32 1HA10
=0.79

2Ø6=0.57

cm
l

fadm 1
500

500

500

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Appuis Int 1.51451 0.32 1HA14+1HA8
=2.04

2Ø6=0.57

Plancher à usage
d’habitation

En Travée 2.162593 1.73 3HA10
=2.37

2Ø6=0.57

Appuis de rive 0.399248 0.32 1HA10
=0.79

2Ø6=0.57

Appuis Int 1.395211 0.32 2HA10
=1.58

2Ø6=0.57

Vérifications à l’ELU:

-Vérification au cisaillement :
On doit vérifier que : (terrasse accessible)

u߬ =
௏௨

௕଴∗ௗ
= 18.98*10-3 /(0.12*0.22) =0.719MPa

u߬<¯ …߬……………………….condition vérifiée.

Tableau Vérification au cisaillement :

Plancher V (MN) u߬

(MPa)

Observation

Plancher à usage d’habitation 18.98*10-3 0.719 vérifiée

plancher terrasse accessible 17.58 *10-3 0.66 vérifiée

Vérification des armateurs longitudinaux au voisinage des appuis :
Appuis de rive :

Al ≥ sߛ /fe /Vu ⇒ Al ≥ 1.15/400 *18.97*10-3 =0.545 cm2

Appuis intermédiaire :

Al ≥ sߛ) /fe )*(Vu*Mu)/(0.9*d)

Al ≥ (1.15/400)*(18.98-10.79/(0.9*0.22)*10-3 = -1.021cm2 l’effort tranchant n’a pas
d’influence sur les Al

Tableau. Vérification des armatures longitudinales :

Plancher Vu (MN) (0.9*d)/(Vu*Mu)*(s/feࢽ) As (cm2) Observation

Plancher à usage
d’habitation

17.58 0.42 2.04 vérifiée

plancher terrasse
accessible

18.98 -1.02 1.58 vérifiée
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Tableau. Vérification des états limite de compression du béton

Plancher
En travée En appuis ¯ ࣌ (MPa)

Mt

(KN.m)
I*10-

4

(m4)

࣌(MPa) Ma

(KN.m)

I*10-4

(m4)

࣌(MPa)

Plancher à usage
d’habitation

11.77 1.28 3.29 7.23 7.42 8.86 vérifiée

plancher terrasse
accessible

17.44 4.66 4.03 -12.66 1.42 6.72 vérifiée

La vérification à l’état limite de déformation du béton pour tous les planchers est résumée
dans le tableau suivant :
Tableau III.32. Vérification des états limite de déformation :

Désignation I fij I fig I fip I fvg fij fig fip fvg Δf fadm Observati
on

m4

Plancher à
usage
d’habitation

2.58 1.9
7

1.8 3.5 0.15 0.34 0.4
5

0.54 0.49 1 vérifiée

plancher
terrasse
accessible

7.4294 7.4
3˟1
0-4

6.88 7.43 0.05
3 cm

0.09
9 cm

0.1
33

0.29
9

0.27
9

1 vérifiée

Désignation iߣ ߩ vߣ ࣌j ࣌g ࣌p µ j µg µ p

m(4)

Plancher à
usage
d’habitation

8.56*1
0-3

4.8 1.92 114 191.
69

242
.64

0.389 0.57
5

0.65

plancher
terrasse
accessible

1.28*1
0-2

3.2 1.28 14.1
5

26.1
6

32.
46

0 0 0.024
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plancher
Schéma de ferraillage des poutrelles

Travée Appuis de rive Appuis intermédiaire

terrasse

accessible

Etage

courant

Étrier Ø6

2HA

10

૜࡭ࡴ૚૙

Étrier Ø6

1HA

10

૜࡭ࡴ૚૙

Étrier Ø6

1HA

10

૜࡭ࡴ૚૙

Étrier Ø6

2HA12

૛࡭ࡴ૚૛

૚࡭ࡴ૚૙

Étrier Ø6

1HA10

૛࡭ࡴ૚૛

૚࡭ࡴ૚૙

Étrier Ø6

1HA12

૛࡭ࡴ૚૛

૚࡭ࡴ૚૙
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1,35 KN

1.15m

11,70 KN/ml

3.3. LES DALLES PLEINES

3.3.1. Panneau (Dalle sur 2 appuis balcon) : 2.92 cm

2

2

/5.3

/78.4

mKNQ

mkNG





1.15 cm









mL

mL

y

x

92.2

15.1
ρ =

୪౮

୪౯
= 0.0.39 < 0.4

On prend : e = 15 cm Figure.3.3. Panneau de dalle (balcon)

La dalle travaille selon un seul sens « lx»

3.3.1.1Calcul a L’ELU

2/70.115.135.1 mKNQGqU 

Qg =1 KN (la charge concentrée due au poids

propre du garde-corps).

Qgu = 1,35 1 =1,35 KN/ml.

lQ
lp

M gu
u

U 



8

²
Figure 3.4 .schéma statique de la dalle

lQ
lP

M gs
s

s 



2

2

..28.915.135,1
2

²15.170.11
mKNM U 




.80.1435,115.17.11 KNVu 

3.3.1.2. Ferraillage

Le calcul des armatures se fait en la flexion simple pour une bonde d’un mètre linéaire :

ܾ= 100 ܿ݉  ; ℎ = 15 ܿ݉ ;݀ = 12 ܿ݉ ; ௖݂ଶ଼ = 25 ܲܯ  ܽ ⇒ ௕݂௨ = 14,20 ܽܲܯ

Tableau 3.15.Calcul des armatures principales pour la dalle.

Mu(KN.m) bu   mZ A calculé (cm²)

9.28 0.045 0.058 0.117 2.27

QgulPuVu 

..62.615.1
2

²15.128.8
mKNMs 






Chapitre 3 Etude des éléments secondaires

70

 La condition de non fragilité

24
0min 2.11015.010008.0 cmebA  

Amin=1,2 cm2/ml <A calculé =2.27 cm2/ml ……..c’est vérifié.

On adopte une section : A = 3T10=2.36 cm2/ml

 Calcul de l’espacement :

tS min(3݁; 33 ܿ݉ ) cmSt 33 On opte pour : cmS t 30

 Armatures de répartition

278.0
3

36.2

3
cm

A
A s

r 

mlcmTAr /01,284 2

tS min(3݁; 33 ܿ݉ ) cmSt 33

On opte pour : cmS t 25

3.3.1.3. Les vérifications

 A l’ELU

 l’effort tranchant

Il faut vérifier que : Tel que : ௔߬ௗ௠ = 0.07 ×
௙௖మఴ

ఊ್
= 1.167MPa

u =
db

Vu


= 



 

.167,1123,0
12,01

108.14 3

MPaMPa  condition vérifiée (pas de risque de

rupture par cisaillement).

 A l’ELS

 La contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 

serM = lQ
2

²lp
gs

s 


= ..62.615.1
2

²15.128.8
mKN



01515
2

2




dAyA
yb

;

 cmy 58.2 ;

42
3

27.3227)(15
3

cmIydA
y

bI 
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௕௖ߪ =
଺.଺ଶ×ଵ଴షయ

ଷଶଶ଻.ଶ଻×ଵ଴షఴ
× 0.0258 = 5.3 ܽܲܯ

⇒ ௕௖ߪ = 5.3 ܽܲܯ < bc = 15 .…………ܽܲܯ Vérifiée

 La contrainte dans l’acier

On a : Fissuration peut nuisible

௦ഥߪ = ݉ ݅݊ ቂ
ଶ

ଷ
× ௘݂ ;൫110ඥߟ× ௧݂௝൯ቃ= 201,6 ܽܲܯ

   


 yd
M SER

s 15

௦ߪ = 15 ×
଺.଺ଶ×ଵ଴షయ

ଷଶଶ଻.ଶ଻×ଵ଴షఴ
(0,12 − 0,0258) = 289.84 <ܽܲܯ 201,6 ܲܯ .ܽ

La condition est non vérifier donc on augmente la section d’armature

On prend 4T12 = 4.52 cm²/ml dans le sens principale et 4T10 dans le sens secondaire.

 Vérification de La flèche :

006,0
400

4,2
≤0037,0

10)12100(

1052.4
4

4







 



e

bus

f

f

db

A

05.0
10

13,0
15.1

15,0





Mo

Mt

l

ht

Les deux conditions sont vérifiées donc il est inutile de vérifier la flèche

- Schéma de ferraillage dalle pleine sur 2 appuis

Coupe A-A

Figure.3.5.Schéma de ferraillage de la dalle sur 2appuis

4HA8/ml

4HA8/ml

3HA10/ml

St = 25cm

St = 33cm

St = 25cm

4HA8st=25 cm

3HA10/ml (st=33cm)
A-A
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1,35 KN

1.05m

11,70 KN/ml

3.3.2. Panneau (Dalle sur 2 appuis pour les balcons a coté de la cage d’escalier)

3.55 cm

1.05 cm

2

2

/5.3

/78.4

mKNQ

mKNG





Figure 3.6. Panneau de dalle (balcon)









mL

mL

y

x

55.3

05.1
r =

୪౮

୪౯
= 0.29 < 0.4

On prend : e = 15 cm

La dalle travaille selon un seul sens « lx»

3.3.2.1. Calcul a L’ELU

2/70.115.135.1 mKNQGqU 

qg =1 KN (la charge concentrée due au poids

propre du garde-corps).

qgu = 1,35 1 =1,35 KN/ml. Figure 3.7. Schéma statique de la dalle

lq
lp

M gu
u

U 



2

²

lQ
lP

M gs
s

s 



8

2

..87.705.135,1
2

²05.170.11
mKNM U 




.63.1335,105.17.11 KNVu 

3.3. 2.2. Ferraillage :

 Armatures principales

qgulPuVu 

..61.505.1
2

²05.128.8
mKNMs 






Chapitre 3 Etude des éléments secondaires

73

Le calcul des armatures se fait en la flexion simple pour une bonde d’un mètre linéaire :

ܾ= 100 ܿ݉  ; ℎ = 15 ܿ݉ ;݀ = 12 ܿ݉ ; ௖݂ଶ଼ = 25 ܲܯ  ܽ ⇒ ௕݂௨ = 14,20 ܽܲܯ

Tableau 3.15.Calcul des armatures principales pour la dalle.

Mu(KN.m)
bu   mZ A calculé (cm²)

7.87 0.038 0.049 0.118 1.92

 La condition de non fragilité :

24
0min 2.11015.010008.0 cmebA  

Amin=1,2 cm2/ml <A calculé =1.92 cm2/ml ……..c’est vérifié.

On adopte une section : A = 3T10=2.36 cm2/ml

3.3.2.3. Calcul de l’espacement

tS min(3݁; 33 ܿ݉ ) cmSt 33 On opte pour : cmS t 30

 Armatures de répartition

278.0
3

36.2

3
cm

A
A s

r 

mlcmTAr /01,284 2

tS min(3݁; 33 ܿ݉ ) cmSt 33

On opte pour : cmS t 25

3.3.2.4. Les vérifications

 A l’ELU

 l’effort tranchant :

Il faut vérifier que : Tel que : ௔߬ௗ௠ = 0.07 ×
௙௖మఴ

ఊ್
= 1.167MPa

u =
db

Vu


= 



 

.167,1123,0
12,01

108.14 3

MPaMPa  condition vérifiée (pas de risque de

rupture par cisaillement).

 A l’ELS

 La contrainte dans le béton

y
I

M ser
bc 
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serM = lQ
lp

gs
s 


8

²
..29.2 mKN

01515
2

2




dAyA
yb

;

 cmy 58.2

42
3

27.3227)(15
3

cmIydA
y

bI 

௕௖ߪ =
ଶ.ଶଽ×ଵ଴షయ

ଷଶଶ଻.ଶ଻×ଵ଴షఴ
× 0.0258 = 5.3 ܽܲܯ

⇒ ௕௖ߪ = 1.83 ܽܲܯ < bc = 15 .…………ܽܲܯ Vérifiée

 La contrainte dans l’acier

On a : Fissuration peut nuisible

௦ഥߪ = ݉ ݅݊ ቂ
ଶ

ଷ
× ௘݂ ;൫110ඥߟ× ௧݂௝൯ቃ= 201,6 ܽܲܯ

   


 yd
M SER

s 15

௦ߪ = 15 ×
ଶ.ଶଽ×ଵ଴షయ

ଷଶଶ଻.ଶ଻×ଵ଴షఴ
(0,12 − 0,0258) = 100.26 >ܽܲܯ 201,6 ܲܯ .ܽ

La condition est vérifiée.

On prend 4T12 = 4.52 cm²/ml dans le sens principale et 4T10 dans le sens secondaire.

 Vérification de La flèche :

006,0
400

4,2
≤0037,0

10)12100(

1052.4
4

4







 



e

bus

f

f

db

A

05.0
10

13,0
15.1

15,0





Mo

Mt

l

ht

Les deux conditions sont vérifiées donc il est inutile de vérifier la flèche
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- Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 2 appuis

Coupe A-A

Figure 3.8. Schéma de ferraillage de la dalle pleine

3.3.3. Panneau (Dalle sur 3 appuis)

3.3.3.1. Méthode de calcul

Pour les dalles sur 3 appuis, le calcule se fais par la théorie des lignes de rupture.

2 cm

lx≥ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟೤

య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

1.45 cm

Figure.3.9.Panneau de dalle (3appuis)

lx≤ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟ೣయ

଺

௬ܯ =
௉ × ௟ೣమ ×௟೤

ଶ
− 

ଶ×௉ × ௟ೣయ

ଷ

3.3.3.2. Calcul des sollicitations

1
2

2

2


Ly Lx > Ly /2

Donc :ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

On a: G = 4.78 KN/m 2
; Q = 3.5 KN/m 2

Pu= 1.35 G + 1.5 QPu = 11.70KN/m

4HA8/ml
4HA8/ml

3HA10/ml
St = 25cm

St = 33cm

St = 25cm

4HA8st=25 cm

3HA10/ml (st=33cm)
A-A
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Ps = G + Q = 6.27+3.5 = 8.28KN/m

3.3. 3.3. Ferraillage à l’E.L.U :

ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

 En travée











mKNMM

mKNMM

yty

xxt

.31.385.0

.89.385.0

0

0

 En appuis

mKNMMM yaxay .76.25.0 0 

Tableau.3.16.Ferraillages dalle sur 3 appuis

Position Sens M(KN.m) µbu α Z(m) Acal

(cm2/ml)

A adopté

(cm2/ml)

En travée Selon x 3.89 0.019 0.024 0.1188 0.946 4HA8

En travée Selon y 3.31 0.016 0.020 0.1190 0.790 3HA8

En appui Selon x/y 2.29 0.011 0.0140 0.1193 0.550 3HA8

 Condition de non fragilité :

௫ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ ×

( ଷିఘ)

ଶ
× b × e

e ≥ 12 cm et ρ > 0.4   

௬ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ × b × e

௫ܣ
௠ ௜௡ = 1.37 cm2/ml …………………………vérifié

௬ܣ
௠ ௜௡ = 1.2 cm2/ml ....................................... vérifié

3.3.3.4. Calcul de l’espacement des armatures

 En travée

Lx: St≤ min (3e; 33 cm) Donc: St≤ 33 cm; on opte: St=25cm

Ly: St≤ min (4e; 45 cm) Donc: St≤ 45cm; on opte: St=33cm

= 4.58KN.m

= 3.90 KN.m
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 En appui

Lx et Ly: on opte pour: St=33cm

3.3.3.5. Vérification a l’E.L.U :

 L’effort tranchant :

On doit vérifier que : ௨߬ =
௩ೠ
೘ ೌೣ

௕×ௗ
  ≤ ௔߬ௗ௠ = 0.07 ×

௙௖మఴ

ఊ್
= 1.167MPa

௨ܸ
௫=

(௣ೠ× ௟ೣ )

ଶ
×

௟೤
ర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

=6.64KN

ρ > 0.4     →                          

௨ܸ
௬

=
(௣ೠ× ௟೤)

ଶ
×

௟ೣర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

= 1.85KN

  MPabfMPa
db

V
c

x

167.1//07.0055.0
12.01

1064.6
28max

3

max
max

max 












Condition Vérifiée

3.3.3.6. Vérification a l’E.L.S

 État limite de compression du béton

;bcbc   MPay
I

M
bc

ser
bc 15;  









mKNMmKNM

mKNMmKNM

seryy

serxx

.75.276.285.0.24.3

.35.224.385.0.76.2

0

0

 Travée // LX :

 Calcul de y :

01515
2

2  xdAyAy
b

On trouve : y = 0.0145m

 Calcul de I :

I= 23 )(15
3

ydAy
b

x 

I = 3459.39 × 10-8m4
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 Vérification de bc

 MPay
I

M
bc

ser
bc 983.0 bcbc   =15 MPa vérifié.

 Travée //à LY

 Calcul de y

01515
2

2  ydAyAy
b

Racine d’équation seconde degré : y = 0.0156m

 Calcul de I

23 )(15
3

ydAy
b

x   → I = 2595.25 × 10-8m4

 Vérification de σbc

MPay
I

M
bc

ser
bc 73.1  <15MPa Donc c’est vérifié

 Etat limite de déformation :


Vérification de la flèche

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

vérifiée :

 Sens x-x :

1. 









X

t
x

X M

M

l

h

020
;

80

3
max BAEL91 (Art.L.IV, 10)

0425.0
76.220

346.2
;

80

3
max103.0

45.1

15.0











 …...............Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2




.............................................Vérifié.
005.0

400

2
001675.0

120

01.2

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 Sens y-y :

1.











y

t
y

M

M

ly

h

020
;

80

3
max

04.0
24.320

75.2
;

80

3
max075.0

2

15.0







 …...........................Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2




005.0
2

0012.0
120

51.1


ef
…………………….................... Vérifié

- Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

Coupe AA

Figure.3.9. Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

3.3.4. Panneau (Dalle sur 3 appuis)

3.3. 4.1. Méthode de calcul :

Pour les dalles sur 3 appuis, le calcule se fais par la théorie des lignes de rupture.

2.77 cm

lx≥ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟೤

య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

1.86 cm

Figure.3.10.Panneau de dalle (3appuis)

Lx = 1.45 m

=1.15 m

Ly = 2 m Ly

=2.92 m

3HA8

3HA8/ml
4HA8/ml

3HA8

St = 25cm

St = 30cm
St = 33cm

3HA8/ml (st=33cm)

4HA8/ml

A-A
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lx≤ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟ೣయ

଺

௬ܯ =
௉ × ௟ೣమ ×௟೤

ଶ
− 

ଶ×௉ × ௟ೣయ

ଷ

3.3.4.2. Calcul des sollicitations

m
Ly

38.1
2

77.2

2
 Lx>Ly /2

Donc :ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

On a: G = 4.78 KN/m 2
; Q = 3.5 KN/m 2

Pu= 1.35 G + 1.5 QPu = 11.70 KN/m²

Ps = G + Q = 6.27+3.5 = 8.28KN/m

3.3.4.3. Ferraillage à l’E.L.U :

ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

 En travée











mKNMM

mKNMM

yty

xxt

.933.885.0

.806.885.0

0

0

 En appuis

mKNMMM yaxay .655.35.0 0 

Tableau.3.17.Ferraillages dalle sur 3 appuis

Position Sens M(KN.m) µbu    α Z(m) Acal (cm2/ml) A adopté

(cm2/ml)

En travée Selon x 3.89 0.043 0.055 0.1173 2.156 4HA10

En travée Selon y 3.31 0.044 0.055 0.1173 2.1173 4HA10

Selon x/y 2.29 0.018 0.022 0.1189 0.885 3HA8

 Condition de non fragilité :

= 10.51 KN.m

= 10.36 KN.m
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௫ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ ×

( ଷିఘ)

ଶ
× b × e

e ≥ 12 cm et ρ > 0.4 →

௬ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ × b × e

௫ܣ
௠ ௜௡ = 1.398 cm2/ml …………………………vérifié.

௬ܣ
௠ ௜௡ = 1.2 cm2/ml ............................................ Vérifié.

3.3.4.4. Calcul de l’espacement des armatures

 En travée

Lx: St≤ min (3e; 33 cm) Donc: St≤ 33 cm; on opte: St=25cm

Ly: St≤ min (4e; 45 cm) Donc: St≤ 45cm; on opte: St=25cm

 En appui

Lx et Ly: on opte pour: St=33cm

3.3.4.5. Vérification a l’E.L.U :

 L’effort tranchant :

On doit vérifier que : ௨߬ =
௩ೠ
೘ ೌೣ

௕×ௗ
  ≤ ௔߬ௗ௠ = 0.07 ×

௙௖మఴ

ఊ್
= 1.167MPa

௨ܸ
௫=

(௣ೠ× ௟ೣ )

ଶ
×

௟೤
ర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

=9.042KN

ρ> 0.4     →                          

௨ܸ
௬

=
(௣ೠ× ௟೤)

ଶ
×

௟ೣర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

= 2.74 KN

  MPabfMPa
db

V
c

x

167.1//07.0075.0
12.01

1064.6
28max

3

max
max

max 












Condition Vérifiée

3.3.4.6. Vérification a l’E.L.S

 État limite de compression du béton

;bcbc   MPay
I

M
bc

ser
bc 15;  









mKNMmKNM

mKNMmKNM

seryy

serxx

.32.676.285.0.44.7

.23.624.385.0.33.7

0

0
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 Travée // LX :

 Calcul de y :

01515
2

2  xdAyAy
b

On trouve : y = 0.47m

 Calcul de I :

I= 23 )(15
3

ydAy
b

x 

I = 6264.97 × 10-8m4

 Vérification de bc

 MPay
I

M
bc

ser
bc 467.0 bcbc   =15 MPa vérifié.

 Travée //à LY :

 Calcul de y

01515
2

2  ydAyAy
b

Racine d’équation seconde degré : y =0.47 m

 Calcul de I

23 )(15
3

ydAy
b

x   → I =6264.97 × 10-8m4

 Vérification de σbc

MPay
I

M
bc

ser
bc 467.0  <15MPa Donc c’est vérifié

 Etat limite de déformation :


Vérification de la flèche

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

vérifiée:

 Sens x-x :
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1. 









X

t
x

X M

M

l

h

020
;

80

3
max BAEL91 (Art.L.IV, 10)

035.0
36.1020

33.7
;

80

3
max08.0

86.1

15.0











 …...............Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2




.......................................Vérifié

 Sens y-y :

1.











y

t
y

M

M

ly

h

020
;

80

3
max

035.0
36.1020

33.7
;

80

3
max08.0

86.1

15.0







 …...........................Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2




005.0
2

0026.0
120

14.3


ef
…………………….................... Vérifié.

Coupe AA

Figure 3.11. Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

Lx = 1.86 m

Ly = 2.77 m

4HA10

3HA8/ml
4HA8

4HA10

St = 25cm
St = 33cm

4HA10/ml (st=25cm)

4HA10/ml (st=25cm)

A-A

005.0
400

2
0026.0

120

14.3

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3.3.5. Panneau (Dalle sur 3 appuis)

3.3. 5.1. Méthode de calcul

Pour les dalles sur 3 appuis, le calcule se fais par la théorie des lignes de rupture.

2.15 cm

lx≥ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟೤

య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

1.20 cm

Figure.3.12.Panneau de dalle (3appuis)

lx≤ 
௟೤

ଶ
 → ቐ

௫ܯ =
௉ × ௟ೣయ

଺

௬ܯ =
௉ × ௟ೣమ ×௟೤

ଶ
− 

ଶ×௉ × ௟ೣయ

ଷ

Calcul des sollicitations

m
Ly

38.1
2

77.2

2
 Lx>Ly /2

Donc :ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

On a: G = 4.78 KN/m 2
; Q = 3.5 KN/m 2

Pu= 1.35 G + 1.5 QPu = 11.70 KN/m²

Ps = G + Q = 6.27+3.5 = 8.28KN/m

3.3.5.2. Ferraillage à l’E.L.U

ቐ
௫ܯ =

௉ × ௟೤
య

ଶସ

௬ܯ =
௣× ௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫ −

௟೤

ଶ
ቁ+

௉ × ௟೤
య

ସ଼

 En travée











mKNMM

mKNMM

yty

xxt

.78.285.0

.11.485.0

0

0

 En appuis

= 4.84 KN.m

= 3.27 KN.m
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mKNMMM yaxay .42.25.0 0 

Tableau3.18.Ferraillages dalle sur 3 appuis

Position Sens M

(KN.m)

µbu    Α Z(m) Acal

(cm2/ml)

A adopté

(cm2/ml)

En travée Selon x 4.11 0.020 0.025 0.11 0.99 4HA8

En travée Selon y 2.78 0.013 0.017 0.11 0.67 3HA8

En appui Selon x/y 2.42 0.011 0.014 0.11 0.58 3HA8

 Condition de non fragilité :

௫ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ ×

( ଷିఘ)

ଶ
× b × e

e ≥ 12 cm et ρ > 0.4 →

௬ܣ
௠ ௜௡ = ଴ߩ × b × e

௫ܣ
௠ ௜௡ = 1.37 cm2/ml …………………………vérifié

௬ܣ
௠ ௜௡ = 1.2 cm2/ml ....................................... vérifié

3.3.5.3. Calcul de l’espacement des armatures

 En travée

Lx: St≤ min (3e; 33 cm) Donc: St≤ 33 cm; on opte: St=25cm

Ly: St≤ min (4e; 45 cm) Donc: St≤ 45cm; on opte: St=33cm

 En appui

Lx et Ly: on opte pour: St=33cm

3.3.5.4. Vérification a l’E.L.U :

 L’effort tranchant :

On doit vérifier que : ௨߬ =
௩ೠ
೘ ೌೣ

௕×ௗ
  ≤ ௔߬ௗ௠ = 0.07 ×

௙௖మఴ

ఊ್
= 1.167MPa
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௨ܸ
௫=

(௣ೠ× ௟ೣ )

ଶ
×

௟೤
ర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

=6.40KN

ρ> 0.4     →                          

௨ܸ
௬

=
(௣ೠ× ௟೤)

ଶ
×

௟ೣర

(௟ೣరା ௟೤
ర)

= 1.12 KN

  MPabfMPa
db

V
c

x

167.1//07.0053.0
12.01

1040.6
28max

3

max
max

max 












Condition Vérifiée

3.3. 5.5. Vérification a l’E.L.S

 État limite de compression du béton

;bcbc   MPay
I

M
bc

ser
bc 15;  









mKNMmKNM

mKNMmKNM

seryy

serxx

.32.676.285.0.44.7

.23.624.385.0.33.7

0

0

 Travée // LX :

 Calcul de y :

01515
2

2  xdAyAy
b

On trouve : y = 0.014m

 Calcul de I :

I= 23 )(15
3

ydAy
b

x 

I = 3459.39 × 10-8m4

 Vérification de bc

 MPay
I

M
bc

ser
bc 467.0 bcbc   =15 MPa vérifié.

 Travée //à LY :

 Calcul de y
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01515
2

2  ydAyAy
b

Racine d’équation seconde degré : y =0.0156m

 Calcul de I

23 )(15
3

ydAy
b

x   → I =2595.25 × 10-8m4

 Vérification de σbc

MPay
I

M
bc

ser
bc 18.1  <15MPa Donc c’est vérifié

3.3.5.6. Etat limite de déformation


Vérification de la flèche

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

vérifiée:

 Sens x-x :

1. 









X

t
x

X M

M

l

h

020
;

80

3
max BAEL91 (Art.L.IV, 10)

042.0
43.320

91.2
;

80

3
max125.0

20.1

15.0











 …...............Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2




........................................Vérifié.

 Sens y-y :

1.











y

t
y

M

M

ly

h

020
;

80

3
max

042.0
31.220

96.1
;

80

3
max125.0

20.1

15.0







 …...........................Vérifié.

005.0
400

2
0016.0

120

01.2

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2.
e

s

fdb

A 2




005.0
2

0012.0
120

51.1


ef
…………………….................... Vérifié.

Coupe AA

Figure 3.13.Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

3.4. ETUDE DES ESCALIERS :

3.4.1. Les Volées I et III :

 Les chargements :

On a: Gv=7.83 KN/m2; Gp=4.40 KN/m2; Q =2.5 KN/m2

Avec : Gv : poids propre de la volée.

Gp : poids propre de palier.

 Combinaison des charges

ELU :

mKNQGq vv /32.145.135.1 

mKNQGq pp /69.95.135.1 

ELS :

mKNQGq vv /33.10

mKNQGq vv /33.10

Lx = 1.86 m

Ly = 2.77 m

3HA8

4HA8/ml
3HA8/ml

3HA8

St = 25cm

St = 33cm
St = 33cm

3HA8/ml (st=33cm)

4HA8/ml (st=25cm)

A-A
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mKNQGq pp /90.6

Figure 3.14.Schéma statique de l’escalier.

 Les réactions :

Ra +Rb = 38.37 KN.

RA = 20.93KN, RB = 17.44KN.

Mx = 20.93×x – 14.05×2.16×(x – 2.16×0.5) – 9.987×0.5×(x -2.16)2 dMx / dx = 0

Donc : x0 = 1.15m

Mmax
0 = M (1.15) = 15.3 KN.m

Vmax = 20.93 KN

Moment en travée et appui :

M t =0.75×15,30 = 11.47 KN.m

M a = -0,5×15.30= 7.65 KN.m

On résume les résultats dans le tableau suivant :

Tableau 3.19.Sollicitation à l’E.L.U des volées I et III.

Elément M0 (KN.m) Mt(KN.M) Ma (KN.m) Vu (KN.m)

ELU 15.3 11047 7.65 20.93

ELS 11 9.35 4.40 18.09

 Ferraillage :

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une section (bxh) = (100x12) cm2

1.80 m 1.30 m 1,80 m

1,30 m

10,33 KN/m²
6.90 KN/m²

1,19 m
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Tableau 3.20. Ferraillage des volées I et III.

Elément M

(KN/M)

bu   mZ A calculé

(cm²)

Amin

(cm2)

Aadopté

(cm²)

St(cm)

Travée 11.47 0.081 0.105 0.095 3.44 1.20 7HA10=5.35 15

Appui 7.65 0.054 0.060 0.097 2.26 1.20 7HA10=5.35 15

 Calcul des sections des armatures de répartitions

En travée : mlcm
A

A ls
t /²13.1

4

52.4

4
 on choisit : 4HA8 = 2.01cm²/ml

En appuis : mlcm
A

A al
a /²87.0

4

39.3

4
 on choisit : 4HA8= 2.01cm²/ml

 Vérification des espacements :

Travée : cmcmeMinSt 33)33;3(  >25cm

Appuis : cmcmeMinSt 33)33;3( 

Armature de répartition : cmcmeMinSt 45)45;4(  > 25cm

 Vérifications à l’E.L.U :

 Vérification de l’effort tranchant :

Fissuration peu nuisible :

.33,3)4;2.0min( 28 MPaMPa
f

b

c
uu 




MPa
db

V
u 209.0

10.01

1093.20

.

3-





 u =3.33MPAC’est vérifié ⇒Pas de risque de cisaillement.

 Vérification à l’ELS :

La fissuration est peu nuisible car les escaliers sont à l’abri des intempéries, donc les

vérifications à faire sont :

 Etat limite de compression du béton :

 En travée :

Ra = 15.07 KN et Rb =12.48 KN ; M0= 11 KN.m
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bc =
I

M ser y  bc = 15 MPa tel que : M ser.t=0.85 × 15.07= 9.35KN.m

௕× ௬మ

ଶ
+ 15 × ×ܣ −ݕ 15 × ܣ × ݀ = 0 y→00306.m

I = b ×
௬య

ଷ
+ 15 × A (d-y) 2 →I = 4.22×10-5m4

bc =
I

M tser. y = 6.80MPa  bc = 15 MPa condition vérifiée

 Aux appuis :

bc =
I

M tser. y  bc = 15 MPa tel que : M ser.a =0.5 × 11= 4.40KN.m

௕× ௬మ

ଶ
+ 15 × ×ܣ −ݕ 15 × ܣ × ݀ = 0 →y = 0.0306m

I = b ×
௬య

ଷ
+ 15 × A (d-y) 2 →I = 3.365×10-5m4

bc =
I

M tser. y = 3.56MPa bc = 15 MPa condition vérifiée

 Vérification de l’état limite de compression du béton :

 Vérification de l’état limite de déformation :

On doit vérifier les trois conditions suivantes :

)0625.0
16

1
()038.0

310

12
( 
l

h

085.0)
1110

35.9

10
()038.0(

0








M

Mt

l

h

)0105.0
2.4

(0045.0)
10.01

1052.4
(

4











efdb

A

Les deux premières conditions ne sont pas vérifiées, donc on doit calculer la flèche

conformément au CBA93 et au BAEL91. Les résultats obtenus sont présentés

 Calcul des sollicitations :

Les charges Gv (de la volée) et Gp (de palier) peuvent être remplacées par une charge

équivalente (une approximation) :

Total

PPVV
eq

L

LGLG
G

)()( 

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 Evaluation des moments en travée :

Gbq jser  : La charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de

revêtement.

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

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

;
8

75.0
2lq

M
jser

jser


 ;

8
75.0

2lq
M

gser

gser




8
75.0

2lq
M

pser

pser




Propriété de la section :

=௜ߣ
0.05 × ௧݂ଶ଼

(2 + 3 × ଴ܾ

ܾ
) × ߩ

 ௩ߣ = 0.4 × ௜ߣ … éܦ… ݎ݂݉݋ ݊݋ݐ݅ܽ ݂݀݅ é݂ݎé݁

 E୧= 32164.2 … Module de déformation longitudinale instantané du beton.

 E୴ =
୉౟

ଷ
10721.4MPa Module de déformation longitudinale différée du beton.

 Calcul des contraintes :


I

ydM jser

sj

)(
15


 ;

I

ydM gser

sg

)(
15


 ;

I

ydM pser

sp

)(
15




 Inerties fictifs (If) :


28

28

4

75.1
1

tsj

t
j

f

f







 ;

28

28

4

75.1
1

tsg

t
g

f

f







 ;

28

28

4

75.1
1

tsp

t
p

f

f










ji

ij

I
If

 




1

1.1 0 ;
gi

ig

I
If

 




1

1.1 0 ;
pi

ip

I
If

 




1

1.1 0 ;
gv

vg

I
If

 




1

1.1 0


iji

jser

ji
IfE

LM
f

..10

. 2

 ;
gvv

pser

gv
IfE

LM
f

..10

. 2


igi

gser

gi
IfE

LM
f

..10

. 2

 ;
ipi

pser

pi
IfE

LM
f

..10

. 2



 Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau suivant :

 004.0 y =3.06cm, I =4.22.10-5 m4
; λi  =4.64 ;    λv =1.86 ; I0=0.0012 m4
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Tableau.3.21. Calcul de la flèche des volée I et III d’escalier type 1.

qj (KN/ml) M jser (KN.m)  4mIf j j
(MPa) j jif (mm)

3.35 2.32 0.0013 57.30 0 0.051

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf g g
(MPa) g gif (mm)

4.15 4.42 0.0091 109.09 0.09 0.14

qP (KN/ml) M pser (KN.m)  4mIf p p
(MPa) p pif (mm)

8.89 6.07 0.0006 149.67 0.23 0.28

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf gv gv
(MPa) g gvf (mm)

4.15 4.42 0.0011 109.67 0.09 0.35

gipijigvt fffff  mmf t 436.0

Pour une travée inférieure a 5m

fadm > tf
vérifier

 Les sollicitations à l’ELU

 La volée II :

 Dalle sur un seul appui (une console)

p

1.30 cm

Figure 3.15.Schéma statique de la dalle

a) Evaluation des charges :

Gv=7.83 KN/m2 ; Q =2.5 KN/m2

mlKNQGPu /32.145.135.1 

cm
l

fadm 62.0
500

310

500




Chapitre 3 Etude des éléments secondaires

94

mlKNQGPs /33.10

P= ×ߛ ݁× ℎ= 20× 0.12 × 1 = 2.40 KN/ml (la charge concentrée due au poids

propre de garde de corps).

Pu= 1,352.4 =3.24 KN/ml.

Ps= 2.40 KN/ml.

b) Les sollicitations :

lP
lP

M u
u

U 



2

²

)3.124.3(
2

²3.132.14



 UM mKNM U .31.13

 uu PlPVu )( 24.3)30.132.14( Vu KNVu 31.16 .

c) Ferraillage :

 Armatures principales :

Le calcul des armatures se fait en la flexion simple.

cmb 100 , h = 12cm , d = 10cm, .MPa.=f bu 214

Tableau .3.22. Le ferraillage de la volée II.

Mu

(KN.m)

bu A Z(m) A calculé

(cm²)

Amin

(cm²)

A adopté

(cm²)

St (cm)

16.31 0.144 0.152 0.009 4.99 0.96 5HA12 20

 Armatures secondaires :

288.1
3

56.5

3
cm

A
A l

t  On opte 201.284 cmHAAt 

cmcmScmeS tt 3325)33;3min(  ................................. Condition vérifiée.

 Vérification :

 A l’ELU :

 L’effort tranchant : Il faut vérifier que : 28

07.0
c

s

u f


 .

u =
db

Vu


= .16.122.0

1.01

1086.21 3

MPaMPa 



 ........................Condition vérifiée.

 Condition de non fragilité :
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24
0min 96.01012.010008.0 cmebA  

Amin=0.96 cm2/ml <A calculé =4.99 cm2/ml ……..c’est vérifié.

On adopte une section : A = 5T12=5.56 cm2/ml

 A l’ELS

La contrainte dans le béton :

2/33.10 mKNQGPS 

mKNM S .31.10

...................................1550.7

10422.0)(15
3

92.2

01515
2

442
3

2

vérifierMPaMPa

mIydA
y

bI

cmy

dAyA
yb

bcbc 












 La contrainte dans l’acier :

Fissuration nuisible →    .63.201110;
3

2
min MPaffe tjs 





 

  .25.254
15

Mpayd
I

M ser
s 




s ........................................................................................................Condition vérifiée.

 La flèche :

)0625.0
16

1
()0923.0

130

12
( 
l

h
.

)1027.0
31.1010

31.10

10
()0923.0(

0








M

Mt

l

h
 .

)0105.0
2.4

()0055.0
10.01

1056.5
(

4











efdb

A
.

La 2eme conditions ni pas vérifiées donc on doit vérifier la flèche.

Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau suivant :

0056.0 y =3.35cm, I =5×10-5 m4
; λi =3.72;    λv =1.48; I0=0.0012 m4

y
I

M ser
bc 
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Tableau 3.23. Calcul de la flèche des volée I et III.

qj (KN/ml) M jser (KN.m)  4cmIf j j
(MPa) j jif (mm)

3.35 2.52 133492 57.30 0 0.0635

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf g g
(MPa) g gif (mm)

4.15 4.52 94291 109.09 0.11 0.1610

qP (KN/ml) M pser (KN.m)  4mIf p p
(MPa) p pif (mm)

8.89 1.30 133492 149.67 0 0.0328

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf gv gv
(MPa) g gvf (mm)

4.15 4.52 114458 109.67 0.11 0.3979

gipijigvt fffff  mmf t 206.0

Pour une travée inférieure a 5m

fadm > tf
vérifier

Schéma de ferraillage :

Figure 3.16.schéma de ferraillage Figure 3.17.schéma de ferraillage

cm
l

fadm 62.0
500

310

500

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de la volé 2 de la volé 1et3

3.5. ETUDE DE LA POUTRE BRISEE

3.5.1. Pré dimensionnement :

θ= 37.070

L= (૜ૠ.૙ૠܛܗ܋/0.9) + 1.3=2.43 m

௅೘ ೌೣ

ଵହ
≤ h ≤

௅೘ ೌೣ

ଵ଴
  →  16.2cm ≤ h ≤ 24.3cm

b ≥ 20cm 

h ≥ 30cm      (RPA.VII.7.5)   On prend : h=35cm ; b=30cm

0.25 ≤ 
௛

௕
 ≤ 4

3.5.2. Calcul de la poutre brisée à la flexion simple

 Les charges sur la poutre :

0g : Poids propre de la poutre

0g = mKN /62.225)35,030,0( 

La charge transmise par l’escalier : c’est la réaction d’appui au point A

ELU : aR = 20.93KN

ELS : aR = 12.48 KN

 Les sollicitations :

uP = 1,35 ଴݃ + aR

uP = 24.46KN/ml

KN
LP

V

mKNMM

mKNMM

mKN
LP

M

u
u

a

t

u

72.29
2

.02.95,0

.35.1585,0

.05.18
8

0

0

2

0















3.5.3. Calcul de la section d’armature a la flexion simple

b =30cm h =35cm d =30cm fC28 =25Mpa fbu =14,2Mpa fst=400Mpa

On résume les calculs dans le tableau ci-après :
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Tableau.3.24. ferraillage de la poutre brisé a la flexion simple

Position bu     Α Z(m) Acalculé

(cm²)

Amin

(cm²)

Travée 0.04 0.051 0.29 1.50 1.08

Appui 0.03 0.020 0.20 0.87 1.08

On opte pour 3HA12=3.39 cm² en travée et en appui 3HA12=3.39cm²

3.5.4 Vérification à l’ELU

 l’effort tranchant

Vu=29.72KN⇒ ቊ߬ ௨ =
௏ೆ

௕×ௗ
=

ଶଽ.଻ଶ×ଵ଴షయ

଴.ଷ଴×଴.ଷ଴ =0.33 MPa

߬adm= min (0.2×fc28/γb ; 5MPa) = 3.33 MPa C’est vérifiée

 Calcul de l’espacement St :

St ≤ min       

 

 
cm

fKb

fA

cm
b

fAt

cmcmd

tu

et

e

75.137
3.0

8.0

66.150
4.0

2740,9.0

28















Soit : ௧ܵ = 20 ܿ݉ en travée

௧ܵ = 10 ܿ݉ En appuis

3.5.4. Vérifications à L’ELS

sP = ଴݃ + aR

sP = 23.55 KN/ml

mKNMM

mKNMM

mKN
LP

M

a

t

s

..69.85,0

.77.1485,0

.38.17
8

0

0

2

0









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 Etats limite de compression de béton :

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.3.25. Résultats de calcul des contraintes de béton

Position Mser (KN.m) y (cm) I (cm4) σbc (MPa) σbc
adm (MPa)

Travées 14.77 7.32 22131 4.88 15

Appuis 8.69 8.19 27470 2.56 15

Etat limite de déformation :

Les deux conditions sont vérifier implique qu’il y a pas lieu d’évalué la flèche.

h ≥ max ቀ
ଵ

ଵ଺
;

ெ ೟

ଵ଴ெ బ
ቁ× l….Vérifiée As<

ସ.ଶ×ௗ × ௕బ

௙೐
….Vérifiée

3.5.5. Calcul de la section d’armature a la torsion :

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

C’est le moment d’appui de l’escalier.

3.5.5.1. Calcul du moment de torsion :

Mtorsion= Ra ×
௟

ଶ

Mtorsion= 20.93×
ଶ.ସଷ

ଶ

Mtorsions = 25.43 KN.m

Selon le BAEL91, la contrainte tangente de torsion est donnée par la formule
e

M u
u




2


 e = épaisseur de la paroi.

 uM : Le moment de torsion provoquer sur la poutre palière est transmis par la volée

 : Air du contour tracer ami épaisseur

 = (b-e) × (h-e)ϕ = min (b; h)

.e=
௕

଺
=
ଷ଴

଺
=5 Cm→ = (30-5) × (35-5) =750cm2
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3.5.5.2. Armature longitudinales :

st

u
l

f

MU
A






2
; Avec U : périmètre de .

U=110 cm

3487502

11043.25




lA ×103 = 2.68 cm2

3.5.5.2.1. Section d’armatures finale

 En travée : tA +௙௟௘௫௜௢௡ܣ=
୅೅೚ೝೞ೔೚೙

ଶ

tA =5.52+
ଶ.଺ଷ

ଶ
tA =6.71cm2

Soit : tA =3HA14+3HA16 = 8.64 cm2

 En appui : aA +௙௟௘௫௜௢௡ܣ=
୅೅೚ೝೞ೔೚೙

ଶ

aA =3.39 +
ଶ.଺ଷ

ଶ
 aA = 4.70cm2Soit :

aA =3HA14+2HA16 = 8.64 cm2

3.5.5.2.2. Vérification de la contrainte de cisaillement : uu  

Avec
22

flexiontorsionu   ……………………………………BAEL91

On a maxV = 25.49KN ; flexion = 0.242 MPa

0.907MPa





e

MTu
torsion

2


ଵଵ.ଷଵ× ଵ଴షయ

ଶ×଴.଴଻ହ଴×଴.଴ହ
= 1.51MPa

D’où : u = 1.53MPa< ҧ߬௨= min (0.2
௙೎మఴ

ఊ௕
; 5 MPa) = 3.33MPa

Condition vérifiée

3.5.5.3. Calcul des armatures transversales à la torsion

Soit St=15 cm

௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.003 × St × b = 0.003 × 15 × 30 → ܣ௧

௠ ௜௡ = 1.35cm2/ml

 Armatures transversales :

On opte St = 15cm en travée et en appui.







fst

stM
A stort

tor
2

 ௧௢௥ܣ
௧ = 0.32 2/ml……….. Travée
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On opte pour 4HA8=2.01 cm2

3.5.5.4. Vérification à l’E.L.S

 l’état limite de compression de béton :

 Les sollicitations :

sP = ଴݃ + aR

sP = 15.10 KN/ml

mKNMM

mKNMM

mKN
LP

M

a

t

s

..57.55,0

.47.985,0

.14.11
8

0

0

2

0










Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 3.26. Résultats de calcul des contraintes de béton

Position Mser (KN.m) Y (cm) I (cm4) σbc (MPa) σbc
adm (MPa)

Travée 9.47 13.11 66093 1.90 15

Appuis 5.57 12.35 59210 1.20 15

 Etat limite de déformation :

Les deux conditions sont vérifier implique qu’il y a pas lieu d’évalué la flèche.

h ≥ max ቀ
ଵ

ଵ଺
;

ெ ೟

ଵ଴�ெ బ
ቁ× l….Vérifiée As<

ସǤଶ�ൈௗ�ൈ�௕బ

௙೐
….Vérifiée

 Schéma de ferraillage :

Figure. 3.18. Schéma de ferraillage de la poutre brisée.
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3.6. CALCUL DES POUTRES DE CHAINAGES

3.6.1. Définition

3.6.1.1. Le chaînage horizontal

Les poutres de chaînages sont des poutres en béton armé horizontales elles ceinturent les
façades a chaque étage au niveau du plancher pour les rentrent solidaires à la structure elles
servent de porte a faux.

Poids de la dalle poids de mur

3.1m

Figure.3.19. schéma statique de la poutre de chainage

3.6.2. Dimensionnement

La porté maximale de la poutre de chaînage est : Lmax = 3.1m

Selon la condition de flèche :

1015
maxmax L

h
L



cmhtcm 3166.20  Selon (Art 9.3.3)

Soit : h = 30 cm

b = 30 cm

Vérifications :ቊ
ܾ≥ 15ܿ݉

ܾ≥
ଶ௛

ଷ

………………………vérifiée.

Donc les dimensions des poutres de chaînage sont de (30×30).

3.6.3. Calcul des sollicitations

La poutre de chaînage est considérée comme étant simplement appuyée, soumise à une
charge répartie due à son poids propre, poids propre du mur de séparation en double cloison et
la dalle pleine.
Poids propre : Gp = 25× 0.3× 0.3= 2.7KN/m

Poids du mur : GM = 2.93 ×(3.06-0.3)= 7.87KN/m.
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Poids de la dalle pleine : Gd = 4.78 × (1.2/2+2.8+2)=9.56 KN/m.

Donc : G = 20.13 KN/m.

uP =1.35×G= 27.175 KN/m

sP =20.13 KN/m

A. Calcul à l’E.L.U :

M0= (Pu. Lmax
2)/8=32.64KN/m

Mt= 0.75×M0= 24.5KN m

Ma = -0.5×M0= -9.8KN m

B. Ferraillage de la poutre de chainage en flexion simple :

b = 30cm, h =30cm, d =28cm, fC28 =25Mpa, fbu =14,2Mpa, fst = 348Mpa

On résume les calculs dans le tableau ci après :

Tableau3.27. Calcul des armatures principales :

Elément Mt (KN.m) µbu Z(m) A calculé A min A adopté

Travée 24.5 0.0733 0.269 2.61 3.38 3HA12=3.39

Appuis 9.8 0.0293 0.2064 1.02 3.38 3HA12=3.39

C. Vérifications à l’ELU :

 Effort tranchant :

u߬ = Vu /(b×d) avec :V= qu×L/2 =42.12KN

u߬= (42.12×10-3) /(0.3×0.28) =0.5MPa

u =min(0,1 )3;28 MPafC

uu   …………………………………………… C’est vérifié.

 Calcul des armatures transversales :

mm
bh

tlt 8);
10

;
35

min(   (Art III.3.b)

Soit un cadre 8 plus une épingle 8  3tA 8 =1.51cm2

.Les espacements
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)40;9.0min( cmdS t  =25.2cm (Art A.5.1.2.2)

h

fA
S et

t





4.0
=50.33 cm

0
)3,0(

9.0

28







cu

et
t

fb

fA
S



Le RPA99/ version2003 exige un espacement .25)25;min( cmcmhSt 

On adopte .15cmSt 

À l’ELS :

 Vérification de la contrainte dans le béton :

M0 = Ps × L2 /8 =24.2KN.m
Mt= 0.75×M0 = 18.13KN.m
Ma = -0.5×M0= -12.1KN.m
Calcul de la position de l’axe neutre y:
A = 3.39cm2; b = 30 cm d = 28cm

y
I

M ser
bc 

Calcul de y :

A = 3.39cm2

01515
2

2  dAyAy
b

 y = 8.2cm

Calcul de I :

3

3
y

b
I  42 75.28205)(15 cmydA 

MPaMPabc 1527.5  …………………………………………….. C’est vérifié.

 Evaluation de la flèche :

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


16

1


l

h


010 M

M

l

h t




efdb

A 2,4

0



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Avec :

h : hauteur de la poutre

l : Longueur de la travée

Mt: Moment en travée

M0 : Moment statique de cette poutre

A ; Section des armatures choisie

0625.0
16

1
096,0

1.3

3.0


l

h
……………………La condition est vérifiée.

010
096,0

M

M

l

h t


 =0.075…………………………. la condition est vérifiée.

01.0
400

2.42,4
04.0

0


 efdb

A
………………la condition n’est pas vérifiée.

D’ou la vérification de la flèche est nécessaire.

Les résultats du tableau suivant, montrent que les poutres de chaînage ne risquent pas de

fléchir.

Les résultats du tableau suivant, montrent que les poutres de chaînage ne risquent pas de

fléchir.

Tableau 3.28.la flèche dans la poutre de chainage

q j (KN/ml) M jser (KN.m)  4mIf j j
(MPa) j jif (mm)

2.18 1.98 0,00037 23.142 0 0.154

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf g g
(MPa) g gif (mm)

3.65 3.32 0,00037 38.74 0 0.2587

qP (KN/ml) M pser (KN.m)  4mIf p p
(MPa) p pif (mm)

3.35 3.046 0.0003

7

35.56 0 0.2374

qg (KN/ml) M gser (KN.m)  4mIf gv gv
(MPa) g gvf (mm)

3.65 3.32 0.0003

7

38.74 0 0,7762
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 CadreΦ8+Étrier Φ8 
30cm

30cm

Figure3.20. Ferraillage de la Poutre de chainage

3HA12

3HA12

- Schéma de ferraillage de la poutre de chainage :

3.7. ETUDE DE L’ACROTERE :

3.7.1. Définition :

L'acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi, contre toute
chute, il protège la ligne de jonction entre lui même et la forme de pente, contre les
infiltrations des eaux pluviales. Il sert aussi à l’accrochage du matériel des travaux d’entretien
du bâtiment.

L'acrotère est considéré comme une console encastrée soumise à son poids propre, à une
charge (Q) qui est due à la main courante et une force latérale sismique.

3.7.2. Les hypothèses de calcul :

Le calcul se fera pour une bande de 1 ml.

La fissuration est considérée préjudiciable.

L’acrotère sera calculé en flexion composée.

- Evaluation des charges et surcharges :

S acr = 0.189 m2

G = 25 x 0.189 = 4.725 KN/ml.

La charge d’exploitation Q = 1 .00 KN/ml

S : surface de la section droite de l’acrotère.

G : poids d’un mètre linéaire de l’acrotère

Les charges revenant à l’acrotère sont résumées dans le tableau suivant :

- Charge verticale :
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Tableau.3.29. Charge permanente revenant à l’acrotère.

Hauteur

(cm)

Epaisseur

(cm)

Surface

(m²)

Poids propre

(KN/ml)

Enduit ciment

(KN/ml)

G Total

(KN/ml)

Q

(KN/ml)

120 15 0.189 4.725 0.4 5.125 1

- Charge horizontale (Charge sismique) :

D’après le RPA99, l’acrotère est soumis à une force horizontale due au séisme :

Fp = 4 ×A ×Cp× Wp RPA99 (article 6.2.3).

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le RPA99 (Tableau 4 .1)

Cp : Facteur de force horizontale varie entre 0,3 et 0,8 RPA99 (Tableau 6.1)

WP : Poids de l’élément considéré.

Dans notre cas : Le Groupe d’usage 2 et Zone IIa (Bejaia).

Donc : A=0.15

cp = 0.8

wp = 5.125KN/ml

Donc : FP = 4* 5.125* 0.8*0.15

FP = 2.46KN

Calcul des sollicitations :

Calcul du centre de gravité :

XG = ∑
஺୧∗୶୧

஺௜
=

ቂ(ଵଶ଴∗ଵହ)ቀ
భఱ

మ
ቁቃାቂ(ଵ଴∗ )଼ቀଵହା

భబ

మ
ቁቃା[ቀଵ଴∗ଶ∗

భ

మ
ቁቀଵହା

భబ

య
ቁ]

(ଵଶ଴∗ଵହ)ା(ଵ଴∗ )଼ା(ଵ଴)

XG = 0.808m

YG = ∑ [(Ai ∗ yi)/ܣ ]݅

YG = 0.626m

Moment engendré par les sollicitations :

NG=5.125 KN/m  →MG=0

Q =1KN/m→MQ=1*1.2=1.2KN.m

Fp =2.46KN     → Fp*Yg     →    MFp=2.46*0.626=1.54KN.m=݌ܨܯ   

NQ= 0. (Effort normal due à Q)

NF= 0. (Effort normal due à la force sismique)
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Tableau3.30 : Combinaisons d’actions de l’acrotère.

RPA 99 E L U E L S

Sollicitations G+Q+E 1.35G+1.5Q G+Q
N (KN) 5.125 6.92 5.125
M (KN.m) 2.74 1.8 1.2

- Calcul de l’excentricité à l’état limite ultime :

La combinaison à considérer est : 1,35G + 1,5Q.

Nu = 6.92KN

Mu = 1.8KN.m

e1=
ெ ௨��

ே௨
=
ଵǤ଼

଺Ǥଽଶ
= 0.26m

ு

଺
=
ଵǤଶ

଺
ൌ ͲǤʹ݉

e 1 >
ு

଺
→ Le centre de pression se trouve a l’extérieur de la section et N u est effort de

compression donc la section est entièrement comprimée.

Le Calcul se fera par assimilation à la flexion à la simple soumise à un moment

M ua= N u× e, les éléments soumis a la flexion composée doivent être justifié vis –avis

de l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).

On remplace l’excentricité réelle

e=
ெ ௨

ே௨
par une excentricité totale du calcul.

e = e1 +e2 + ea

ea: L’excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.

e1 : L’excentricité structurale.

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

ea =max (2cm,
௅

ଶହ଴
)

L : portée de l’élément =120 cm

ea =max (2cm,
ଵଶ଴

ଶହ଴
ൌ ͲǤͶͅ ܿ݉ )=2cm

Avec:

ߙ ൌ
ெ ௚

ெ ௤ାெ ௚
= 0 (RPA. Art. A.4.3.5)
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φ : Le rapport de déformation dû au fluage à la déformation instantanée sous la charge (φ=2) 

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

L f : Longueur de flambement ; Lf=2× l0=2×1.2=2.4 m

h: Hauteur de la section égale à 10cm.

e2=28.01cm

D’où : e T = e a + e1+ e2 =30.36cm

3.1. Ferraillage de la section

fbu = 14.2MPa

f st =348 MP

Nu=6.92KN

Mu= Nu×e=2.1KN.m

H = 15cm ; d = 12cm ; b = 100cm.

On calcul les armatures a l’ELU, puis on effectuera la vérification a l’ELS.

Selon le BAEL 91:

M ua= Mu + NU (d- h/2)

M ua = 2.1+6.92 (0.12-0.15/2)=2.41KN.m

µbu=
ெ ௨௔

௕×ௗ²×௙௕௨
= 0.0118

µbu<µl=0.392           ⇒        A’=0

D’où: α = 0.0148 

z = 0.119m

Al =
ெ ௨௔

௭×௙௦௧
=0.058×10-3m2

Ainsi, la section à la flexion composée sera :

AS = Al -
ே௨

௙௦௧
=0.382cm2

AS =0.382cm2

3.7.3. Vérification à l’ELU :

3.7.3.1. Vérification de la condition de non fragilité :

Amin =0.23*d*b*(ft28/fe )=1.449cm2

Amin> AS
calculé ⇒ on adopte pour 4HA8 = 2,01cm² /ml.
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3.7.3.2. Armatures de répartition :

Ar = As /4 = 2, 01/4 = 0, 5025 cm2 ⇒ Ar = 3HA8 = 1, 51cm2/ml.

3.7.3.3. Espacement :

Armatures principales : St≤100/4 = 25cm ⇒ on adopte St = 25cm.

Armatures de répartitions : St≤100/3 = 33.33cm ⇒ on adopte St = 30cm.

3.7.3.4. Vérification au cisaillement :

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

Vu = Fp + Q = 2.46 + 1 = 3.46 KN.

u߬ =
௏௨

௕∗ௗ
   ⇒ u߬ = 3.46*10-3/(1*0.12)=0.028MPa.

߬̄ =2.5MPa

u߬< ߬̄ ………….. ……………………………………..pas de risque de cisaillement.

3.7.4. Vérification à l’ELS :

3.7.4.1. Vérification de l’état limite de compression de béton :

On vérifie :bc=
ெ ௦௘௥∗௒

ூ
< ࣌¯bc

0.5y2+15Ay – 15Ad =0

y=1.77cm

I=1009.5cm²

࣌ bc = (1.2*10-3*1.77*10-2) / (1009.5*10-8) =2.10 MPa

࣌ bc =2.10MPa < ࣌¯bc

Schéma de ferraillage

3HA8 (e=30cm)

AA

4HA8 (st= 25cm)

3HA8 (st =30cm)

4HA8

Coupe A-A
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Figure3.21. Schéma de ferraillage de l’acrotère

3.8.ÉTUDE DE L’ASCENSEUR

3.8.1. Définition

L’ascenseur mécanique est un appareil servant à déplacer verticalement des personnes
ou des chargements vers différents niveaux du bâtiment. Dans notre structure, l’ascenseur
utilisé à une capacité de prendre huit (08) personnes, ses caractéristiques sont les suivantes :

L : Longueur de l’ascenseur =200cm.

l : Largeur de l’ascenseur =140cm.

H : Hauteur de l’ascenseur = 220cm.

Fc : Charge due à la cuvette = 145KN.

Pm : Charge due à l’ascenseur = 15KN.

Dm : Charge due à la salle des machines = 51KN.

La charge nominale est de 630kg=6.3KN.

La vitesse V = 1.6m/ s.

P = PM + DM + charge nominal = 15+51+ 6.3=72, 3KN.

3.8.2. Evaluation des charges et surcharges

1/ poids de la dalle de béton :

G1 =250×.12=3KN/m2

2/ poids du revêtement :

G2=2×20.05=1.25KN/m2

3/ poids de la machine :

G3=
ி௖

ௌ
=

ଵସହ

ଶ.଼
= 51.78KN/m2

GT = G1 + G2 + G3 =56.03KN/m²

Q=1KN/m²

 Cas d’une charge repartie:

Calcul des sollicitations :

A l’ELU :

q u =1.35GT+1.5Q
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q u =77.14KN/m²

=ߩ
௟௫

௟௬
=

ଵ.ସ

ଶ
= 0.7

0.7=ߩ > 0.4     ⇒    la dalle travaille dans les 2 sens 

0.7=ߩ ⇒

൜
μx = 0.0684
μݕ= 0.4320

(Annexe 2)

 sens X-X’ :
M0

x = μx × qu ×Lx
2

M0
x =0.06847×7.141×.4² =10.34KN.m

 sens Y-Y’ :
M0

y = μݕ×M0
x

M0
y =4.6KN.m

3.8.3. Calcul des moments réels :

 En travée :
 sens X-X’ :

Mt
x =0.85 ×M0

x =8.79KN.m

 sens Y-Y’ :
Mt

y =0.85 ×M0
x =3.79KN.m

 En appuis :
Ma

x =Ma
y =0.3× M0

x =3.10KN.m

3.8.4. Calcul du ferraillage

On fera le calcul de la dalle sur 4 appuis pour une bonde de 1m de longueur et de 20cm
d’épaisseur à la flexion simple avec : dx = 18 cm, et dy =17cm.

Tableau 3.31. Ferraillage de la dalle pleine de la locale machinerie

sens M(KN.m) µbu α z A cm² A adopté

Travée X-X 8.79 0.0191 0.0241 0.1782 1.416 4HA10=3.14

Travée Y-Y 3.79 0.0022 0.0115 0.1692 0.643 4HA10=3.14

Appuis X-X 3.10 0.0067 0.0084 0.1793 0.496 4HA10=3.14
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Appuis Y-Y 3.10 0.0075 0.0094 0.1693 0.5259 4HA10=3.14

3.8.5. Vérification de la condition de non fragilité :

h = 20ܿ݉ > 12ܿ݉ et =ߩ 0.7 > 0.4

A min
x = ×0ߩ (3- /(ߩ (2×b×h0)

A min
x =(0.0008(3-0.7)/(2100×20) =1.84cm²/ml

A min
y = ×0ߩ b×e avec 0ߩ =0.0008……………..pour FeE400

A min
y =0.0008×100×20 =1.6 cm²/ml

A min
x =1.84 cm²/ml > calculéܣ donc le ferraillage on le fait avec Amin

A min
y =1.6 cm²/ml > calculéܣ

On vérifiée que : At
y >

୅୲୶

ସ

Amin
x =1.84cm²/ml ⇒ on adopte pour At

x =4HA10=3.14 cm²/ml

Amin
y =1.6 cm²/ml ⇒ on adopte pour At

y =4HA10=3.14 cm²/ml

At
y =3.14 cm²/ml >

ଷ.ଵସ

ସ
= 0.785ܿ݉ ² ………………vérifiée.

Calcul des espacements :

 sens X-X’ : st ≤ min(3 ,݁ 33ܿ݉ ) ⇒ ≥ ݐݏ 33ܿ݉  ⇒ =ݐݏ 25ܿ݉
 sens Y-Y’ : st≤ min(4 ,݁ 45ܿ݉ ) ⇒ ≥ݐݏ 45ܿ݉ ⇒ =ݐݏ 25ܿ݉

Vérification à l’ELU :
 L’effort tranchant :

u߬ =
௏௠ ௔௫

௕∗ௗ
≤  ߬= 0.05 ݂ܿ 28 = 1.25 ܽܲܯ

= ߩ 0.7 > 0.4⇒ travaille dans les 2 sens

 sens X-X’ : Vx =qu×
೗ೣ

య
=77.14×1.42/3 =50.40 KN

 sens Y-Y’ : Vy = qu ×
௟௫

ଶ

ଵ

ଵ×ା
ഐ

మ

= ܰܭ40

u߬ = (50.41×0-3) /(10×.18) =0.28MPa < …ܽܲܯ1.25 … … …vérifiée.

Vérification à l’ELS :

qser =GT+Q =57.03KN/m²

=ߩ 0.7 ⇒൜
μݔ= 0.0684
μݕ= 0.4320

⇒൜
M0x = μݔ∗  qser ∗ lx² = 7.64KN. m 

M0y = μݕ∗ M0x = 3.303KN. m

ቄ
M0x = 7.64KN. m

M0y = 3.303KN. m
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 sens X-X’ : Mtser
x =0.85M×0

x =6.494KN.m
 sens Y-Y’ : Mtser

y =0.85×M0
x =2.807KN.m

Vérification des contraintes :

 État limite de compression de béton :
࣌bc =Mser*y/l< ࣌¯bc

 sens X-X’ :
Ax = 3.14cm2, b=100cm, d = 18cm
(b/2) y2 -15Ast (d-y) =0
50y2 + 47.1y – 847.8 =0
y=3.67cm

I=
ୠ∗୷ଷ

ଷ
+ 15AS (d-y) 2 =

ଵ଴଴∗ଷ.଺଻ଷ

ଷ
+15*3.14(18-3.67)2

I=11314.75cm4

࣌bc =
଺.ସଽସ∗ଵ଴ିଷ∗ଷ.଺଻∗ଵ଴ିଶ

ଵଵଷଵସ.଻∗ଵ଴ି଼
=2.106MPa < condition..…………ܽܲܯ15 vérifiée.

 sens Y-Y’ :

Ay =3.14cm2, b=100cm, dy =17cm
y=3.56cm, I=10011.77cm4

࣌bc = 0.998 < condition..…………ܽܲܯ15 vérifiée.

 cas d’une charge concentrée

௟௫

ହ଴
 ≤ ݁≤

௟௫

ସ଴
2m

1.4m

Figure.3.22.Cage d’ascenseur

La dalle reprend une charge importante et le critère de coupe-feu est pré dominant, on prend
alors une épaisseur de h=20 cm.

On doit calculer la surface d’impact U×V
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a0 ly

b0

u b0

v lx a0

h1

h2 ly v

Figure.3.23. Schéma représentant la surface

U= a0 +h0 +2×ξ×h1

V=b0+h0+2×ξ×h1 

a0, U Dimensions ∥à lx

b0, V Dimensions ∥à ly

Avec : a0×b0 surface de charge = (80×80) cm2

h1 : Espacement du revêtement (4cm)

Ԑ: Coefficient qui dépend du type de revêtement (béton armé Ԑ =1)

U= 80+20+2×1×4=108cm, lx=1.4m

V=80+20+2×1×4=108cm, ly=2m

3.1.8.6. Evaluation des moments sous charge concentrée :

a) Mx1 et My1 du système :

Mx1, My1 sont les moments dus à la charge concentrée ramenée par la machinerie

- Selon le BAEL91 :

-Mx1 = (M1+ߴ×M2) Pu

-My1 = (M2+ߴ×M1) Pu

Avec : ߴ est le coefficient de poisson (ELU=0 ; ELS=0,2).

M1 et M2 : données par l’abaque de PIGEAUD…………. [ANNEXE III ]
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M1 en fonction de (μ ⁄ (ݔ݈ et ߩ μ ⁄ 0.7=ݔ݈ 7 et =ߩ 0.7

M2 en fonction de (μ ⁄ (ݕ݈ et ߩ μ ⁄ 0.7=ݔ݈ 7 et =ߩ 0.7

En se référant à l’annexe 2 on trouve M1=0.082 et M2 =0.04

 Évaluation des moments M x1 et M y1 du système de levage à l’ELU :
Mx1=Pu×M1

My1=Pu×M2

On a : P =Dm +Pm+PPersonnes = 51+15+6.3=72.3KN
Pu=1.35×P=97.6KN
Mx1 =97.60×0.082=5KN.m
My1= 97.60×0.04=3.9KN.m

 Évaluation des moments dus au poids propre de la dalle à l’ELU :
qu=1.35×6.1+1.5×1=9.73KN

Mx2 =µx×qu ×lx
2 ⇒ Mx2 =1.3KN.m

My2 =µy×Mx2 ⇒ My2  =0.562KN.

µx et µy Sont donnés par l’annexe II.

 Superposition des moments :
Les moments agissants sur la dalle sont :

Mx= Mx1+Mx2=9.3KN.m
My = My1+My2 =4.46KN.m

Pour tenir compte de l’encastrement en travée:

M x
t =0.85×9.3=7.9KN.m

M y
t =0.85×0.562=0.477KN.m

 En appui :

M y
a = M x

a =-0.5*9.3=4.65KN.m

 Ferraillage :

Le ferraillage se fait pour une longueur unité et une épaisseur de h=20cm (dx =18cm ; dy =

16cm).

Tableau.3.32. Ferraillage de la dalle de la salle des machines.

position Sens M

(KN.m)

µbu α Z(m) Acal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

A adopté
(cm2/ml)

travée x-x 7.9 0.017 0.021 0.178 1.27 2.17 4HA10=3.14

y-y 3.8 0.010 0.013 0.159 0.686 1.93 4HA8=2.01



Chapitre 3 Etude des éléments secondaires

117

Appui x-x 4.65 0.010 0.012 0.179 0.746 2.17 3HA10=2.36

y-y 4.65 0.012 0.016 0.159 0.840 1.93 4HA8=2.01

Vérification à l’ELU :

 Vérification au poinçonnement :
Qu≤ 0.045 ∗ ܷܿ∗ ℎ ∗ fc28 /ܾߛ

Avec :

Q u : Charge de calcul à l’état limite.

h : Epaisseur totale de la dalle.

Uc: Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

Uc +ߤ)*2= (ߥ =2*(108+108) =432cm

Qu =97.6KN ߛܾ = 1.5

Qu=97.6KN≤ 0.045*Uc*h*fc28 / ߛܾ =810KN…………….. Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :

On a : <ߥ au ⇒ߤ milieude ߤ : ݑܸ =
ொ௨

ଷ∗ఔ
=

ଽ଻.଼

ଷ∗ଵ.଴଼
= ܰܭ30.18

Au milieu de =Vu:ߥ
ொ௨

ଷஜ
=

ଽ଻.଼

ଷ∗ଵ.଴଼
=30.18KN

Donc :

Vu=30.18KN

u߬=0.188MPa≤
଴.଴଻௙௖ଶ଼

ଵ.ହ
= 1.16 C’est……………………ܽܲܯ vérifié.

 Espacement des barres:
Sens x-x’: St= 25cm ≤ min (2e;22cm) = 22cm.

Sens y-y’: St = 25cm ≤ min (3e;33cm) = 33cm.

Calcul à l’ELS :

 Vérification des contraintes

Tableau.3.33.Vérification des contraintes.

Localisation Mser(KN.m) Y (cm) I (cm4) ࣌bc (MPa) ¯࣌bc(MPa)

Travées (x) 7.61 3.67 33094.82 0.844 15

Travées (y) 3.66 3 7683.75 1.43 15

 Vérification de la flèche :
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Les conditions à vérifier sont les suivantes :

h / l =20/140=1.43≥ ܯ ݏ݁ ݎ
20 ∗ ܯ 0ൗ = 0.05……………(1)

A s/ (b*d) = 0.0011≤ 2/fe = 0.005………………………(2)

Schéma de ferraillage de la dalle du locale des machines

Lx =1.4m

Ly = 2 m

Figure 3.24. Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 04 appuis

4HA8/ml

4HA8/ml
5 4 HA10/ml

4HA10/ml

St = 25cm

St = 25cm

St = 20cmSt = 25cm

4HA10/ml St = 25cm

4HA10/ml St = 25cm

Figure 3.25.Vue en coupe A-A du ferraillage de la dalle

A-A
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4.1. INTRODUCTION :

Toutes les structures sont susceptibles d’être soumises pendant leur durée de vie à des
chargements variables dans le temps. Ces actions peuvent être dues au vent, séisme ou aux

vibrations des machines, ce qui signifie que le calcul sous l’effet des chargements statiques
parait insuffisant, d’où la nécessité d’une étude dynamique qui nous permet de déterminer les
caractéristiques dynamiques d’une structure afin de prévoir son comportement (déplacement
et période) sous l’effet du séisme.

4.2. OBJECTIFS ET EXIGENCES :

Les premières exigences, lors de la conception d’une structure, sont données par les
normes de construction dans le cas de situations non sismiques. A celles-ci, viennent s’ajouter
des normes assignées à la construction de structures en zone sismique. En effet, la conception
parasismique ne se limite pas au seul dimensionnement, mais met en jeu de nombreux
facteurs comme la rigidité, la capacité de stockage ou la dissipation d’énergie.

4.3. METHODES DE CALCUL :

Selon les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) le calcul des forces
sismiques peut être mené suivant trois méthodes :

 la méthode statique équivalente.
 la méthode d’analyse modale spectrale.
 la méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

4.3.1. Méthode statique équivalente

L e règlement parasismique Algérien permet sous certaines conditions (4.2 du RPA

99/2003) de calculer la structure par une méthode pseudo dynamique qui consiste à remplacer

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction par un système de
forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action
sismique.

 Vérification de la résultante des forces sismique de calcul totale : RPA99 (Article

4.2.3).

L’effort sismique V ; appliqué à la base de la structure, doit être calculé successivement dans
les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule :

Vst =A× ܦ × ܳ ×
ଵ

ோ
× ܹ

 A : Coefficient d’accélération de la zone. RPA99 (Tableau4.1)

Le coefficient ‘A’ représente l’accélération du sol et dépend de l’accélération maximale
possible de la région, de la période de vie de la structure, et du niveau de risque que l’on veut
avoir.
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L’accélération maximale dépend de la période de retour que l’on se fixe ou en d’autre
termes de la probabilité que cette accélération survienne dans l’année. Il suffit donc de se
fixer une période de calcul et un niveau de risque.

Cette accélération ayant une probabilité plus au moins grande de se produire. Le facteur
dépend de deux paramètres :

-Groupe d’usage : groupe 2

-Zone sismique : zone IIa⇒A = 0.15

 R : Coefficient de comportement global de la structure, il est fonction du système de

Contreventement .RPA99 (Tableau4.3).

Dans le cas de notre projet, on adopte un système mixte portiques voiles avec
interaction, donc : R = 5

 Q: Facteur de qualité de la structure déterminée par la formule suivante : RPA99

(Formule 4.4)

Q=1+∑ ૟ࢗࡼ
૚

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

Tableau 4 .1.Valeurs des pénalités Pq.

‘’ Critère q ’’ Observé Pq /xx Observé Pq /yy

1- Conditions minimales sur les files de
contreventement

oui 0 oui 0

2- Redondance en plan non 0.05 non 0.05

3- Régularité en plan oui 0 oui 0

4- Régularité en élévation non 0.05 non 0.05

5- Contrôle de qualité des matériaux oui 0 oui 0

6- Contrôles de qualité des d’exécution oui 0 oui 0

Donc :

Q x = Q y= 1.1

 W : poids total de la structure :
W = n ∑ Wi Avec : Wi = W Gi + .WQiࢼ

W Gi : poids dû aux charges permanentes totales.

W Qi : charge d’exploitation.

:ߚ Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation,

il est donné par le tableau (4-5 du RPA99).

ߚ = 0.2 pour usage d’habitation et bureau

⇒W=65501.769 KN
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 D : Facteur d’amplification dynamique moyen :

Le coefficient D est le facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la
période fondamentale de la structure (T), de la nature du sol et du facteur de correction
d’amortissement (ŋ).

On comprendra aisément qu’il devrait y avoir une infinité, mais pour simplifier on est
amené à prendre des courbes enveloppes et à supprimer la partie descendante de la courbe
vers les valeurs faibles de la période de la structure T (ceci pour tenir compte des formules
forfaitaires de la période qui donnent des valeurs faibles de T).

D=

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

2.5ŋ … … … … … … … … … 0 ≤ ܶ ≤ ܶ2

2.5ŋቀ
்ଶ

்
ቁ
ଶ

ଷ
… … … … … … …ܶ2 ≤ ܶ ≤ ݏ3.0

2.5ŋቀ
்ଶ

ଷ
ቁ2/3 ∗ ቀ

ଷ

்
ቁ5/ 3.

T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site. RPA 99(Tableau 4.7)

Le sol en place est de moyenne qualité sensible à l’eau (saturé), plastique et de compacité
moyenne, donc du RPA 99(Tableau3-2) de classification des sites on trouve que ces
caractéristiques correspondent à un site de catégorie S3, donc on aura :

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

௦ܸ௧ =
ܣ × ܦ × ܳ

ܴ
× ܹ

Selon le sens x-x’

௦ܸ௧,௫ =
0.15 × 1.27 × 1.1

5
× 65501.769 = 2745.17 ܰܭ

Selon le sens y-y’

௦ܸ௧,௬ =
0.15 × 1.16 × 1.1

5
× 65501.769 = 2005.92 ܰܭ

4.3.2. Méthode dynamique modale spectrale

L’analyse dynamique présente probablement le comportement réel d’un bâtiment soumis

a des excitations sismiques, que le calcul statique prescrit par ces normes. La méthode

dynamique modale spectrale, sert essentiellement au calcul des structures dont la

configuration est complexe ou non courante et pour lesquelles la méthode statique

équivalente, reste insuffisante ou inacceptable ou non conforme aux exigences de RPA99,

version 2003, pour un calcul statique équivalent.
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Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

engendrés dans la structure, par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de

calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul dont l’expression est la suivante :

௔ܵ

݃

=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧1.25 × ×ܣ ቆ1 +

ܶ

ଵܶ
൬2.5ߟ

ܳ

ܴ
− 1൰ቇ 0 < ܶ < ଵܶ

2.5 × ×ߟ (1.25 × (ܣ × ൬
ܳ

ܴ
൰ ଵܶ < ܶ < ଶܶ

2.5 × ×ߟ (1.25 × (ܣ × ൬
ܳ

ܴ
൰× ൬

ଶܶ

ܶ
൰

ଶ
ଷൗ

ଶܶ < ܶ < 3 ݏ

2.5 × ×ߟ (1.25 × (ܣ × ൬
ܳ

ܴ
൰× ൬

ଶܶ

3
൰

ଶ
ଷൗ

× ൬
3

ܶ
൰

ହ
ଷൗ

ܶ > 3 ݏ

( ݎ݁݌ݔ݁ ݏ݅ݏ ݊݋ ,99ܣܴܲ,4.13 ݒ݁ ݏ݅ݎ ݊݋ 2003)

L’action sismique doit être appliquée dans toutes les directions jugées déterminantes

pour le calcul des forces sismiques ainsi que les directions qui leurs sont perpendiculaires,

compte tenu de la configuration en plan de la structure. Pour les structures ayant leurs

éléments de contreventements distribués le long de deux directions orthogonales, ces deux

directions sont à retenir comme directions d’excitation.

Cette méthode peut être utilisée par un personnel qualifié, ayant justifié auparavant le choix

des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la méthode

d’interprétation des résultats et les critères de sécurité à satisfaire. Pour l’application de la

méthode dynamique modale spectrale on utilise un logiciel d’analyse qui est le SAP 2000.

4.4. DESCRIPTION DU LOGICIEL SAP 2000

Le SAP 2000 est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie

particulièrement adapté aux bâtiments et ouvrages de génie civil.il permet d’effectuer les

étapes de modélisation (définition de la géométrie, conditions aux limites, chargement de la

structure, ….etc.).De façon totalement graphique, numérique ou combinée.

Ce logiciel est basé sur la méthode de la M.E.F, il est donc indispensable que tout

ingénieur connaisse les bases de la M.E.F, et comprenne également le processus de la phase

de solution. Cette compétence ne peut être acquise que par l’étude analytique du concept de la

M.E.F et la connaissance des techniques en rapport avec l’utilisation de ces outils de calcul.

4.5. EXIGENCES DU RPA99 POUR LES SYSTEMES MIXTES :

 D’après l’article (3.4.4.a), les voiles de contreventement doivent reprendre au plus
20% des sollicitations dues aux charges verticales.
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Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges horizontales
proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultantes de leurs
interactions à tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au
moins25% de l’effort tranchant de l’étage.

 D’après l’article (4.3.4), les modes de vibration à retenir dans chacune des deux
directions d’excitation doit être tel que :

– la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins
de la masse totale de la structure.

– ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 50% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum des modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

4.6. INTERPRETATION DES RESULTATS DE L’ANALYSE DYNAMIQUE DONNEE PAR
SAP2000

4.6.1. Disposition des voiles

Figure 4.1.la disposition des voiles
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Le choix d’une disposition qui réponde aux exigences du RPA est un vrai défi vu les

contraintes architecturales.

Apres plusieurs essais de disposition des voiles, on a opté pour la disposition représentée ci-

dessous.

Figure.4.2.vue en 3D des voiles

Cette disposition nous a permis d’éviter un mode de torsion aux deux premiers modes de

vibration, c'est-à-dire, il faut avoir une translation suivant x au premier mode, une translation

suivant y, une rotation suivant l’axe z (torsions) au troisième mode. Ainsi il faut répondre aux

exigences du RPA99, version 2003.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 4.2. Mode de vibration et taux de participation des masses.

mode Période Masse modale % Masse cumulées %

UX UY UZ UX UY UZ

1 1.0832 0.0160 70.2930 0.0001 0.0160 70.2930 0.0001

2 0.9860 71.0320 0.0160 0.0000 71.0480 70.3090 0.0001
3 0.8329 0.7650 0.0000 0.0000 71.8130 70.3090 0.0001
4 0.3343 0.0035 12.4940 0.0002 71.8116 82.8040 0.0003

5 0.3069 12.0110 0.0037 0.0000 83.8280 82.8080 0.0003
6 0.2521 0.0001 0.0009 0.0022 83.8280 82.8080 0.0026
7 0.2696 0.0029 0.0000 0.0164 83.8310 82.8090 0.0042

8 0.2518 1.3040 0.0000 0.0000 85.1350 82.8090 0.0042
9 0.2360 0.0000 0.0097 0.2800 85.1350 82.8180 0.0320
10 0.1462 7.3790 0.0000 0.0000 92.5140 82.8180 0.0320

11 0.1572 0.0000 8.8060 0.0003 92.5140 91.6250 0.0330
12 0.1108 0.0000 0.0000 76.7810 92.5140 91.6250 76.8140
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4.6.2. Comportement de la structure :

Figure 4.3.Mode 1, Translation suivant l’axe x-x

Figure 4.4.Mode 2, Translation suivant l’axe Y-Y.

Figure 4.5.Mode 3, Rotation suivant l’axe z-z
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4.7. VERIFICATION DES RESULTATS VIS-A-VIS DU RPA 99/VERSION2003 :

4.7.1. Justification de l’interaction voiles-portiques :

L’article (3-4-4-a)du RPA99/version2003 exige que pour les constructions à

Contreventement mixte avec justification de l’interaction, les voiles de contreventement
doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales ; les charges
horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques. Proportionnellement à
leurs rigidité relative ainsi que les sollicitations résultants de leurs interaction à tous les
niveaux ; Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,
au moins 25% de l’effort tranchant d’étage.

a) Sous charges verticales

%80



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par lesportiques.

%20



voilesportiques

Voiles

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 4.3. Vérification de l’interaction sous charges verticales

Niveaux Charge reprise (KN) Pourcentage repris (%)

Portiques voiles portiques Voiles

Sous sol 38662.394 8350.835 82 18
RCD 50124.185 11078.222 82 18
1er étage 54748.608 10695.520 81 19
2eme étage 41165.119 9985.043 80 20
3eme étage 36502.678 9406.504 80 20
4eme étage 32213.215 8303.113 80 20
5eme étage 28983.585 7451.340 80 20
6eme étage 23860.410 6917.544 78 22
7eme étage 19844.776 5989.512 77 23
8eme étage 16088.506 4906.883 77 23
9eme étage 12316.098 3870.978 76 24
10eme étage 87886.694 2692.923 77 23
11eme étage 5336.979 1518.054 78 22

On remarque que l’interaction sous charges verticales est vérifiée, sauf pour les six derniers
étages.

Remarque: la charge reprise par le voile au sous sol est inférieure à celle de RDC a cause des
voiles périphériques (une boite rigide)
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b) Sous charges horizontales :

%25



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les

portiques.

%75



voilesportiques

Voiles

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

Tableau 4.4.Vérification de l’interaction sous charges horizontales

Niveaux Sens x-x Sens y-y

Portiques
KN

Voiles P(%) V(%) Portiques
KN

Voiles P(%) V(%)

Sous sol 87.562 443.874 16.47 83.52 56.650 69.489 44.91 55.09
RCD 986.242 1028.617 48.94 51.05 595.079 644.520 48.00 51.99
1er étage 1170.902 620.170 67.37 34.62 802.266 498.737 61.66 38.34
2eme étage 1246.758 483.894 71.62 28.37 889.705 360.560 71.16 28.84
3eme étage 1154.609 527.614 68.63 33.36 904.210 273.414 76.78 23.22
4eme étage 1187.086 444.124 72.77 27.22 931.720 192.570 83.02 16.99
5eme étage 1102.288 428.839 71.99 28.00 794.221 141.021 84.92 15.08
6eme étage 1092.738 339.289 76.41 23.58 784.944 111.124 87.59 12.42
7eme étage 898.334 375.501 70.52 29.47 693.912 96.201 87.82 12.17
8eme étage 864.623 287.350 75.05 24.94 659.364 86.491 88.40 11.60
9eme étage 733.812 265.242 73.47 26.54 497.633 76.017 86.74 13.25
10eme

étage
666.876 169.710 79.71 20.28 457.382 56.479 89.00 10.99

11eme

étage
519.264 78.2023 86.90 13.09 409.388 47.086 89.68 10.31

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

4.7.2. Vérification de l’effort normal réduit :

Il est exigé de faire la vérification à l’effort normal réduit pour éviter l’écrasement de la
section du béton après modélisation et cela par la formule suivante :

Tel que : N : L’effort normal maximal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

B : Section du béton.

28cf : Résistance caractéristique du béton à la compression

(RPA99/2003.Art 7.4.3.1)3.0
28





c

rd
fB

N
N
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Tableau 4.5. Résumé des résultats.

Niveaux section B(cm2) N (KN) Nrd Observation

s/sol et RDC 55×55 3025 2235.591 0.29 vérifier

1re et 2emeétage 50×55 2750 2120.178 0.30 vérifier

3eme et 4emeétage 50×50 2500 1717.6114 0.27 vérifier

5eme et 6emeétage 45×50 2250 1318.375 0.23 vérifier

7eme et 8emeétage 45×45 2025 944.647 0.19 vérifier

9eme et 10emeétage 40×45 1800 588.095 0.21 vérifier

11emeétage et les
poteaux de la terrasse
inaccessibles

40×40 1600 291.607 0.072 vérifier

4.7.3. Vérification de la résultante des forces sismiques :

En se référant à l’article (4-3-6)du RPA99/Version2003, 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 Vstpour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique

appropriée.

Tableau 4.6. Vérification de la résultante des forces sismiques

Sens Vdy(KN) Vst(KN) 0.8Vst(KN) Observation

x-x 65501.769 2745.18 2196.144 Vérifier

y-y 65501.769 2005.90 1604.72 vérifier

4.7.4. Calcul des déplacements :

Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est calculé par :

ekk R   (RPA99/2003.Article 4.4.3)
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ekxxk R  

Avec :

:ek Déplacement dû aux forces iF (y compris l’effet de torsion).

:R Coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal à :

1 kkk  (RPA99/2003. Article 5.10)

Avec :

ek h %1

Tableau 4.7.Vérification des déplacements dans le sens x-x

Sens x-x

Niveau δek(cm) δk(cm) δk-1(cm) ∆k (cm) HK(cm) ∆k / hK(%) Observation
1 0.03 0.15 0 0.15 408 0.037 Vérifier
2 0.17 0.85 0.15 0.70 408 0.172 Vérifier
3 0.31 1.55 0.85 0.70 306 0.229 Vérifier
4 0.47 2.35 1.55 0.80 306 0.261 Vérifier
5 0.63 3.15 2.35 0.80 306 0.261 Vérifier
6 0.80 4.00 3.15 0.85 306 0.278 Vérifier
7 0.96 4.80 4.00 0.80 306 0.261 Vérifier
8 1.11 5.55 4.80 0.75 306 0.245 Vérifier
9 1.26 6.30 5.55 0.75 306 0.245 Vérifier
10 1.40 7.00 6.30 0.70 306 0.229 Vérifier
11 1.52 7.60 7.00 0.60 306 0.196 Vérifier
12 1.63 8.15 7.60 0.55 306 0.180 Vérifier
13 1.73 8.65 8.15 0.50 306 0.163 Vérifier
14 1.80 9.00 8.65 0.35 306 0.114 Vérifier

Tableau 4.8.Vérification des déplacements dans le sens y-y

Sens y-y

Niveau δek(cm) δk(cm) δk-1(cm) ∆k 
(cm)

HK(cm) ∆k / 
hK(%)

Observation

1 0.000139 0.001 0 0.00 408 0.000 Vérifier
2 0.001436 0.007 0.000695 0.01 408 0.002 Vérifier
3 0.002661 0.013 0.007180 0.01 306 0.002 Vérifier
4 0.004213 0.021 0.013320 0.01 306 0.003 Vérifier
5 0.005690 0.028 0.021065 0.01 306 0.002 Vérifier
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6 0.007113 0.036 0.02845 0.01 306 0.002 Vérifier
7 0.008512 0.043 0.035565 0.01 306 0.002 Vérifier
8 0.009885 0.049 0.042560 0.01 306 0.002 Vérifier
9 0.01 0.050 0.049425 0.00 306 0.000 Vérifier
10 0.01 0.050 0.05 0.00 306 0.000 Vérifier
11 0.01 0.050 0.05 0.00 306 0.000 Vérifier
12 0.01 0.050 0.05 0.00 306 0.000 Vérifier
13 0.02 0.100 0.05 0.05 306 0.016 Vérifier
14 0.02 0.110 0.10 0.00 306 0.006 Vérifier

4.7.5. Justification vis-à-vis de l’effet (P-Δ) : 

Les effets de second ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la 
condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

ߠ =
௉಼×D಼

௏಼×௛಼
≤0.10 (RPA99/2003.Article 5.9)

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associes au-dessus du niveau(k).

 



n

ki
QiGixk WW

Vk : Effort tranchant d’étage au niveau k

Δk : déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1

hk : hauteur d’étage (k)

Si 0.10 0.20k   : Les effets (P-Δ) peuvent être pris en compte de manière approximative 
en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1°

ordre par le facteur  1/(1-Ɵ ) 

Si 0.20k  : La structure est potentiellement instable et doit être redimensionner

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-après :

Tableau 4.9.Vérification des effets (P-Δ) sens x-x

Sens x-x

Niveau hK(cm) PK(KN) ΔK(cm) VK (KN)      θ Observation

Sous sol 408 10812.80 0.15 2645.46 0.002 vérifier
RDC 408 4714.36 0.70 2014.86 0.004 vérifier
1 306 4699.78 0.70 1740.65 0.006 vérifier
2 306 4653.10 0.80 1740.65 0.007 vérifier
3 306 4515.15 0.80 1682.22 0.007 vérifier
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4 306 4506.45 0.85 1631.21 0.008 vérifier
5 306 4388.41 0.80 1531.13 0.007 vérifier
6 306 4377.39 0.75 1430.03 0.008 vérifier
7 306 4277.13 0.75 1273.84 0.008 vérifier
8 306 4249.86 0.70 1151.97 0.008 vérifier
9 306 4152.89 0.60 999.05 0.008 vérifier
10 306 4081.01 0.55 836.58 0.009 vérifier
11 306 0 0.50 597.50 0 vérifier

Tableau 4.10.Vérification des effets (P-Δ) sens y-y

Sens y-y

Niveau hK(cm) PK(KN) ΔK(cm) VK (KN)      θ Observation

Sous sol 408 10812.80 0.00 2511.12 0 vérifier
RDC 408 4714.36 0.01 1239.60 0 vérifier
1 306 4699.78 0.01 1301.01 0 vérifier
2 306 4653.10 0.01 1250.26 0 vérifier
3 306 4515.15 0.01 1177.62 0 vérifier
4 306 4506.45 0.01 1122.29 0 vérifier
5 306 4388.41 0.01 935.24 0 vérifier
6 306 4377.39 0.01 896.07 0 vérifier
7 306 4277.13 0.00 790.10 0 vérifier
8 306 4249.86 0.00 745.85 0 vérifier
9 306 4152.89 0.00 573.65 0 vérifier
10 306 4081.01 0.00 513.86 0 vérifier
11 306 0 0.05 456.47 0 vérifier

4.8. CONCLUSION

Le choix de la disposition des voiles pour la satisfaction de toutes les exigences de

l’étude dynamique n’est pas une chose aisée pour tout type de structures, car des contraintes

architecturales peuvent entravée certaines étapes.

Dans notre cas, on a pu vérifier toutes les exigences, selon le RPA99/2003 à savoir :

L’interaction voile-portique, horizontale et verticale, la vérification de la période, la

vérification de l’effort normale réduit, la vérification de la résultante des forces sismiques,

justification vis-à-vis les déformations et effet P-.
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0 5.1. INTRODUCTION.

La superstructure est la partie supérieure du bâtiment, située au dessus du sol. Elle est
constituée de l’ensemble des éléments de contreventement : Les portiques (poteaux – poutres)
et les voiles. Ces éléments sont réalisés en béton armé. Leur rôle est d’assurer la résistance et
la stabilité de la structure avant et après le séisme. Cependant ces derniers doivent être bien
armés et bien disposés de telle sorte qu’ils puissent supporter et reprendre tous genre de
sollicitations.

1 5.2. ETUDE DES POTEAUX :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les

sollicitations, (efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure.

Leurs ferraillages se fait à la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les

plus défavorables introduites dans le logiciel robot dans l’ordre suivant :

                                               Nmax → M correspondant 
                                                   Mmax → N correspondant 
                                                       Nmin → M correspondant 

5.2.1Combinaisons des charges.

En fonction du type des sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons
suivantes :

 Selon BAEL 91 :
- E.L.U : Situation durable : 1,35 G +1,5 Q

 Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2 page 40)
- G+Q+E
- 0.8G±E
Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisit
correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable).

5.2.2. Recommandations du RPA99 (version 2003) :

Les armatures longitudinales : (RPA99/2003 Art7.4.2.1)

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

Amin= 0.8% de la section de béton (en zone IIa),

A max= 4% de la section de béton (en zone courante),

A max= 6% de la section de béton (en zone de recouvrement),

Φ min= 12mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales)

La longueur minimale de recouvrement est de 40Φen zone IIa. 
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b1

h’

l’

l’

h

1 1

h1

Coupe 1-1

La distance ou espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne doit

pas dépasser 25cm (zone IIa).

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones nodales

(zone critique).

La zone nodale est définie par l’ et h’ tel que :

Figure.5.1.zone nodale
l’ = 2h

h’ = max (
6

eh
, b1, h1, 60cm).

he : hauteur d’étage.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du

RPA99/2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau .5.1 armatures longitudinales (minimales et maximales) relatives aux prescriptions

du RPA99/2003

Niveau Section du poteau Amin RPA
(cm2)

A max RPA (cm2)

Zone courante Zone de

recouvrement

Sous sol+RCD 55×55 24.20 121 181.50

1re+2eme étage 50×55 22.00 110 165.00

3eme+4eme étage 50×50 20.00 100 150.00

5eme+6eme étage 45×50 18.00 90 135.00

7eme+8eme étage 45×45 16.20 81 121.50

9eme+10eme étage 40×45 14.40 72 108.00

1eme étage 40×40 12.80 64 96.00
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Les armatures transversales : (RPA99/2003 Article7.4.2.2)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante :

e1

ut

fh

V

t

A






Où : Vu : effort tranchant de calcul.

h1 : hauteur total de la section brute.

fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversales.

t : espacement entre les armatures transversales telle que :

 t  ≤ min (10 × ϕl, 15 cm)(zone nodale).

 t  ≤  15 × ϕl (zone courante).

( l Diamètre minimum des armatures longitudinales du poteau).

 : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture par effort tranchant.

  =2.5 si 5g  .

  =3.75 si 5g  ; ( g élancement géométrique).

La quantité d’armatures transversales minimales

1.
tA

t b
En % est donnée comme suit :

min
10,3% (t b ) 5t gA si  

min
10,8% (t b ) 3t gA si  

si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

λg : est l’élancement géométrique du poteau

ou
f f

g

l l

a b


 
  
 

Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée, et fl : longueur de flambement du poteau.
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Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite

de 10ϕtminimum.

5.2.3. Sollicitations de calcul :

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel SAP 2000, les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Avec :

N < 0 : effort de traction.

N > 0 : effort de compression

Tableau .5.2 .Sollicitations dans les poteaux.

Niveau Nmax →Mcor Mmax →Ncor Nmin →Mcor

N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN) M(KN.m)

Sous sol et RDC 2855.13 5.064 -214.289 513.502 5.027 54.145
1re et 2eme étage 2749.82 -9.051 -329.197 2044.80 45.616 28.239
3eme et 4eme étage 2200.64 62.988 288.571 1485.02 112.497 24.877
5eme et 6eme étage 1694.27 69.355 260.671 1019.95 109.519 26.549
7eme et 8eme étage 1220.28 71.213 239.483 614.09 47.264 22.125
9eme et 10eme étage 764.322 66.538 275.714 228.67 8.717 27.382
11eme étage 390.234 -30.284 -132.393 75.26 3.646 -3.971

5.2.4. Calcul du ferraillage :

 Ferraillage longitudinal

Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul et les

autres seront résumés dans un tableau.

Le ferraillage des poteaux est donné par la sollicitation la plus défavorable.

 Exemple de calcul :
Soit les poteaux de sous sol et RDC :

b = 55cm; h = 55cm

݀ = 50ܿ݉ ,݀′ = 5 ܿ݉

c28f = 25 Mpa
d

acier Fe E400

buf 14.2Mpa Figure.5 .2 . Section du poteau à étudie
b

h

M

z

y)

)))

M
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 ࢓ࡺ ࢞ࢇ = ૛ૡ૞૞,૚૜۹ۼ ⇒ ࡹ ࢘࢕ࢉ = ૞,૙૟૝۹ܕ.ۼ

݁ீ =
௨ܯ

ܰ௨
= 0.00174݉ <

ℎ

2
=

0.55

2
= 0.275ܿ݉

à l'intérieur de la sectionc

A = (0.337 h – 0.81 d’) .b .h.f bu

B = Nu (d-d’) – M ua

Avec ௎஺ܯ: = ௎ܯ + ܰ௎ ቀ݀ −
௛

ଶ
ቁ= ܰܭ647.468 .݉

ܣ = 0.622 ܰܭ .݉

ܤ = 0.311 ܰܭ .݉

ܣ > ܤ Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation à la flexion simple :

Calcul de bu ௕௨ߤ: =
ெ ೆ

௙್ೠ×ௗమ×௕
=

଺ସ଻.ସ଺଼×ଵ଴షయ

ଵସ,ଶ×଴.ହమ×଴.ହହ
= 0.332 < =௟ߤ 0,391 ⇒ ′ܣ = 0

௕௨ߤ > 0,186 ⇒ pivot B ⇒ ௦௧ߝ =
3,5

1000
(
1 − ߙ

ߙ
)

ߙ = 1,25൫1 − ඥ1 − =௕௨൯ߤ2 0.526 ⇒ ௦݂௧ =
௘݂

௦ߛ
= ܲܯ348 .ܽ

=ݖ ݀(1 − (ߙ0,4 = 0.39݉ .

=௟ܣ
௎஺ܯ

×ݖ ௦݂௧
=

647.468 × 10ିଷ

0.39 × 348
= 47,70ܿ݉ ଶ

௦ܣ = −௟ܣ
ܰ

௘݂
= 47,70 × 10ିସ −

2855.13 × 10ିଷ

400
= −23.67ܿ݉ ଶ < 0

௦ܣ = 0ܿ݉ ଶ

 ࡹ ࢓ ࢞ࢇ = −૛૚૝.૛ૡૢࡺࡷ ࡹ. ⇒ ࢘࢕ࢉࡺ = ૞૚૜.૞૙૛۹ۼ

݁ீ =
௨ܯ

ܰ௨
= 0.417݉ >

ℎ

2
=

0.55

2
= 0.275ܿ݉

C a l’extérieur de la section
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A = (0.337 h – 0.81 d’) .b .h .fbu = 0.622

B = Nu (d-d’) – M ua = 0.232

Avec ௎஺ܯ: = ௎ܯ + ܰ௎ ቀ݀ −
௛

ଶ
ቁ= ܰܭ98.751− .݉

ܣ = 0.622 ܰܯ .݉

ܤ = 0.232 ܰܯ .݉

ܣ > ܤ Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation à la flexion simple :

Calcul de bu ௕௨ߤ: =
ெ ೆ

௙್ೠ×ௗమ×௕
=

ିଽ଼ .଻ହଵ×ଵ଴షయ

ଵସ,ଶ×଴.ହమ×଴.ହହ
= −0.0507 < =௟ߤ 0,391 ⇒ ′ܣ = 0

௕௨ߤ > 0,186 ⇒ pivot B ⇒ ௦௧ߝ =
3,5

1000
(
1 − ߙ

ߙ
)

ߙ = 1,25൫1 − ඥ1 − =௕௨൯ߤ2 −0.0618 ⇒ ௦௧ߝ = 6,183 × 10ିଶ ⇒ ௦݂௧ =
௘݂

௦ߛ
= ܯ348 ܲ .ܽ

=ݖ ݀(1 − (ߙ0,4 = 0.5124݉ .

=௟ܣ
௎஺ܯ

×ݖ ௦݂௧
=

−98.751 × 10ିଷ

0,5124 × 348
= −5.538ܿ݉ ଶ

௦ܣ = −௟ܣ
ܰ

௘݂
= −5.538 × 10ିସ −

513.502 × 10ିଷ

400
= −18.37ܿ݉ ଶ < 0

௦ܣ = 0ܿ݉ ଶ

 ࢓ࡺ ࢔࢏ = ૞.૙૛ૠ۹ۼ ⇒ ࡹ ࢘࢕ࢉ = ૞૝.૚૝૞۹ܕ.ۼ

݁ீ =
௨ܯ

ܰ௨
= 0.09݉ <

ℎ

2
=

0.55

2
= 0,275ܿ݉

à l'intérieur de la sectionc

A = (0.337 h – 0.81 d’) .b .h .fbu

B = Nu (d-d’) – M ua

Avec ௎஺ܯ: = ௎ܯ + ܰ௎ ቀ݀ −
௛

ଶ
ቁ= ܰܭ55.28 .݉

A = 0.622 ܰܯ .݉

B= -0.053 ܰܯ .݉
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ܣ > ܤ Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation à la flexion simple :

Calcul de bu ௕௨ߤ: =
ெ ೆ

௙್ೠ×ௗమ×௕
=

ହହ.ଶ଼×ଵ଴షయ

ଵସ,ଶ×଴.ହହమ×଴.ହହ
= −0.023 < =௟ߤ 0,391 ⇒ ′ܣ = 0

௕௨ߤ < 0,186 ⇒ pivot B ⇒ ௦݂௧ =
௘݂

௦ߛ
= ܽܲܯ348

ߙ = 1,25൫1 − ඥ1 − =௕௨൯ߤ2 −0.538

=ݖ ݀(1 − (ߙ0,4 = 0,6݉ .

=௟ܣ
௎஺ܯ

×ݖ ௦݂௧
=

55.28 × 10ିଷ

0,607 × 348
= 2.62ܿ݉ ଶ

௦ܣ = −௟ܣ
ܰ

௘݂
= 2.62 × 10ିସ −

5.027 × 10ିଷ

400
= 2.61ܿ݉ ଶ

Tableau .5.3 : Ferraillage des poteaux.

Niveau Section A (cm2) ARPA (cm2) Aadp (cm2) Barres

Sous sol+RDC 55×55 5.41 24.20 28.64 4HA20+8HA16

1reet 2eme étage 50×55 6.26 22.00 24.12 12HA16

3emeet 4eme étage 50×50 8.70 20.00 24.12 12HA16

5emeet 6eme étage 45×50 10.02 18.00 20.10 10HA16

7emeet 8eme étage 45×45 14.57 16.20 20.10 10HA16

9emeet 10eme étage 40×45 15.86 14.40 16.08 8HA16

11eme étage 40×40 11.25 12.80 16.08 8HA16

Ferraillage transversal :

 Exemple de calcul

On prend pour exemple de calcul du poteau (55×55) cm2:

 Soit :
1 .

t a u

e

A V

t h f




௚ߣ = ቆ
௙݈

ܽ
ݑ݋

௙݈

ܾ
ቇ= (

3.06

0.55
) = 5.56 a = 2.5

௧ܣ =
2.5 × (164.535 × 10ିଷ) × 0,15

0.55 × 400
= 2,88ܿ݉ ଶ
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 Longueur de recouvrement

Lr= 40 ϕ max→ Lr=80 cm

 Espacement

-Dans la zone nodale : t min (10ϕl,15 cm) = min (20 ; 15)  t = 10cm

- Dans la zone courante : 't 15ϕl= 15×2= 30cm  t = 15cm

 Quantité d’armature minimale

λg ≥ 5,A୲
୫ ୧୬ = 0,3%(t × b)

λ g ≤ 3,A୲
୫ ୧୬ = 0,8%(t × b)

On a : λg = 5.19 > 5.

On aura :

A୲
୫ ୧୬ = 0,3%(t × b) = 0,3%(20 × 55) = 2.48cmଶ

Donc : on adopte pour 6HA10=4.74cm2

 Résultats de ferraillage des armatures transversales

Tableau.5.4.Les résultats de ferraillage des armatures transversales des différents types des

poteaux

Niveau Section
(cm)

min
l

(cm)

L0

(cm)
g Vu (kN) t zone nodal

(cm)

't zone

courante

(cm)b h
s/sol+RDC 55 55 1.6 408 5.56 226.07 10 15

1reet 2eme étage 50 55 1.6 306 5.56 209.99 10 15

3emeet 4eme étage 50 50 1.6 306 6.12 186.76 10 15

5emeet 6eme étage 45 50 1.6 306 6.12 165.43 10 15

7emeet 8eme étage 45 45 1.6 306 6.80 155.34 10 15

9emeet 10eme étage 40 45 1.6 306 6.80 96.39 10 15

11eme étage 40 40 1.4 306 7.65 78.32 10 15
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Niveau Section
(cm)

ρ a At

(cm2)
At

min

(cm2)
A t

adopté

(cm2)

Barres

b H
s/sol+RDC 55 55 2.50 3.85 1.65 4.74 6HA10

1reet 2eme étage 50 55 3.75 5.91 1.65 4.74 6HA10

3emeet 4eme étage 50 50 3.75 5.25 1.50 4.74 6HA10

5emeet 6eme étage 45 50 3.75 5.17 1.50 4.74 6HA10

7emeet 8eme étage 45 45 3.75 3.24 1.35 4.74 6HA10

9emeet 10eme

étage
40 45 2.50 2.26 1.35 3.16 4HA10

11eme étage 40 40 2.50 1.84 1.20 2.01 4HA8

Conformément au RPA et au BAEL 91, le diamètre des armatures transversales est :

vérifiéeconditionl
t  66.6

3

20

3

max


5.2.5. Vérifications :

 vérification au flambement (effort normal ultime)

Selon le BAEL91 (art 4.4.1), les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifiés

vis-à-vis de l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement) .

L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un

poteau sans subir des instabilités par flambement.

La vérification se fait pour les poteaux les plus sollicités à chaque niveau et le plus élancé.

 Critère de la stabilité de forme :

D’après le CBA93 on doit vérifier que :

ܰ௠ ௔௫ < 28

0.9
r c s e

u

b s

B f A f
N 

 

  
   

 
…………………… (Article B.8.4.1).

Avec :
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rB . : Section réduite du béton

b = 1,5 : Coefficient de sécurité de béton (cas durable).

s = 1,15 coefficient de sécurité de l’acier.

 : Coefficient réducteur qui est fonction de l’élancement .

sA : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

2

0.85
si: 50

1 0.2
35

50
0.6 si: 50 70

 


 



 

     
 


      

  

Tableau .5.5 : Justification de l’effort normale ultime et l’effort normal maximum.

Niveau section L0 (cm) lf (cm) i(cm)  α As (cm)

Sous sol et RDC 55×55 408 285.6 15.88 17.99 0.807 22.47

1reet 2eme étage 50×55 306 214.2 14.84 14.84 0.820 20.35

3emeet 4eme étage 50×50 306 214.2 14.84 14.84 0.820 18.43

5emeet 6eme étage 45×50 306 214.2 12.99 16.49 0.814 16.51

7emeet 8eme étage 45×45 306 214.2 12.99 16.49 0.814 14.79

9emeet 10eme étage 40×45 306 214.2 11.55 18.55 0.805 13.07

11eme étage 40×40 306 214.2 11.55 18.55 0.805 11.55

Niveau section Br (cm2) Nu (kN) Nmax observation

Sous sol et RDC 55×55 2809 4206.02 3140.64 vérifier

1reet 2eme étage 50×55 2544 3871.27 2749.82 vérifier

3emeet 4eme étage 50×50 2304 3506.05 2200.64 vérifier

5emeet 6eme étage 45×50 2064 3115.47 1694.27 vérifier

2
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7emeet 8eme étage 45×45 2809 4240.00 1220.28 vérifier

9emeet 10eme étage 40×45 2544 3797.13 764.32 vérifier

11eme étage 40×40 2304 3438.91 390.24 vérifier

 Vérification aux sollicitations tangentielles :

Selon le RPA 99 (Art : 7.4.3.2) :

bubu   Tel que : 28bu d cf   avec :
0, 075 5

0, 04 5

g

d

g

si

si







 



f f

g g

l l
ou

a b
  

0

u
bu

V

b d
 


(La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique).

Tableau .5.6 : Vérification des contraintes tangentielles

Niveau section λg ρd d
(cm)

Vu (kN) ߬
(MPa
)

߬adm

(MPa)
observation

Sous sol et
RDC

55×55 7.42 0.075 49.5 226.07 0.83 1.87 Vérifier

1reet 2eme

étage
50×55 5.56 0.075 45.0 209.99 0.93 1.87 Vérifier

3emeet 4eme

étage
50×50 6.12 0.075 45.0 186.76 0.83 1.87 Vérifier

5emeet 6eme

étage
45×50 6.12 0.075 40.5 165.43 0.90 1.87 Vérifier

7emeet 8eme

étage
45×45 9.07 0.075 40.5 155.34 0.85 1.87 Vérifier

9emeet 10eme

étage
40×45 6.80 0.075 36.0 96.39 0.67 1.87 Vérifier

11eme étage 40×40 7.65 0.075 36.0 78.32 0.54 1.87 Vérifier
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Figure.5.3. Schémas de ferraillages des poteaux :

2 5.3. ETUDE DES POUTRES :

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales
Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000, qui

sont tiré des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA 99/03 qui sont :

1) 1.35G+1.5Q

2) G+Q

3) G+Q+E

4) G+Q-E

5) 0.8G+E

6) 0.8G-E

Pour notre projet on a deux types de poutres à étudier :

 poutres principales (30×45),

 poutres secondaires (30×45),

(RPA99/2003( Article 5.2)
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5.3.1. Recommandation du RPA99/2003

Armatures longitudinales : (RPA99-2003 Art 7.5.2.1)

 Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

– 4% en zone courante

– 6% en zone de recouvrement.

 La longueur minimale de recouvrement est de 40Φen zone IIa.  

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et d’angle doit être effectué à 90°.

Armatures transversales : (RPA99/2003 Art 7.5.2.2)

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : At= 0.003×St ×b

Avec :

b : largeur de la poutre.

St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :

– St ≤ min (h/4;12Φl
min) en zone nodale,

– St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale.

Avec : h : hauteur de la poutre

Φl : valeur du plus petit diamètre des armatures longitudinales utilisé et dans le cas d’une

section en travée avec armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers

comprimés.

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

ou de l’encastrement.

5.3.2. Coffrage : (RPA99-2003 Art 7.5.1)

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-après :

max 1

20cm

30cm

1.5

b

h

b h b





  

 Ferraillage des poutres.
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Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Le ferraillage est obtenu sous l’effet des
sollicitations les plus défavorables suivant les deux sens et pour les deux situations suivantes :

ɣb ɣs fc28(MPA) fbu(MPA) fe(MPA) ɣs

Situation durable 1.5 1.15 25 14.2 400 348

Situation accidentelle 1.15 1 25 18.5 400 400

Les sollicitations maximales dans les poutres sont déduites de la modélisation par SAP 2000 .

5.3.3. Sollicitations de calculs :

Tableau .5.7. Les sollicitations les plus défavorables.

Niveau Poutre principale Poutre secondaire

M travée

(KN.m)

M appui

(KN.m)
V(KN) M travée

(KN.m)
M appui

(KN.m)
V(KN)

Etage courant 167.75 151.38 180.52 152.53 160.31 250.35

Terrasse accessible 76.78 150.17 136.25 86.97 130.96 211.78

Terrasse inaccessible 64.95 112.05 121.95 45.44 58.97 46.27

5.3.4. Ferraillage longitudinal :

Le ferraillage des poutres est déduit de la modélisation du logiciel Robot SAP 2000. Les

sections adoptées doivent respecter la condition minimale d’armatures (Amin) du RPA.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau .5.8: Résultats de calculs de ferraillages des poutres

Niveau type Section Localisation Acal Amin ARPA Nbre de barre

Etage
courant

Poutre
Principale

30×45 Travée 13.24 1.63 6.75 3HA20+3HA16
=15.45

Appui 11.75 1.63 6.75 6HA16
=12.06

Poutre
secondaire

30×45 Travée 9.95 1.63 6.75 3HA16+3HA14
=10.65

Appui 10.52 1.63 6.75 3HA16+3HA14
=10.68

Terrasse
accessible

Poutre
Principale

30×45 Travée 5.57 1.63 6.75 4HA14=6.16

Appui 9.78 1.63 6.75 3HA16+3HA14
=10.68

Poutre
secondaire

30×45 Travée 6.36 1.63 6.75 3HA14+2HA12
=6.88
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Appui 9.96 1.63 6.75 3HA16+4HA12
=10.55

Terrasse
inaccessible

Poutre
Principale

30×45 Travée 4.66 1.63 6.75 4HA14=6.16

Appui 8.37 1.63 6.75 2HA16+4HA12
=8.54

Poutre
secondaire

30×45 Travée 2.77 1.63 6.75 3HA12=3.39
Appui 4.21 1.63 6.75 3HA14=4.62

Les armatures transversales :

 Poutres principales :











10
;

35
;min

min bh
l (BAEL91 Art H.III.3)

)3;14,1;2,1min(
10

30
;

35

40
;2,1min 










Donc on prend mmt 8 ²01,284 cmHAAt  (un cadre et un étrier)

 Poutres secondaires :











10
;

35
;min min bh

l (BAEL91Art H.III.3)

)3;28,1;2,1min(
10

30
;

35

45
;2,1min 










Donc on prend mmt 8 ²01,284 cmHAAt  (un cadre et un étrier)

5.3.5. Calcul des espacements des armatures transversales :

 Poutres principales :

Selon le RPA99Art (7.5.2.2) :

).12,
4

min( min
lt

h
S 

 Zone nodale :

cmSt 10)4,14,25,11min( 

Soit : St=10 cm

 Zone courante :
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Longueur de recouvrement

Barres

St ≤
௛

ଶ
=
ସହ

ଶ
= 22.5c

Soit : St= 15cm

 Poutres secondaire

Selon le RPA99Art (7.5.2.2) :

).12,
4

min( min
lt

h
S 

 Zone nodale :

cmSt 75,8)4,14;75,8min( 

Soit : St= 8,5cm

 Zone courante :

St≤
௛

ଶ
=
ଷହ

ଶ
= 17,5cm

Soit : St= 15cm

 Les longueurs de recouvrement :

D’après le RPA99 (Art 7.4.2.1)

Lr> 40× en zone II

 =12mm Lr> 40×12= 48 cm on adopte Lr = 50 cm

 =14mm Lr> 40×14= 56 cm on adopte Lr = 60 cm

 =16mm Lr> 40×16= 64 cm on adopte Lr = 65 cm

5.3.6. Vérification des sections armatures transversales :

 Poutres principales :

At
min = 0.003 × St× b = 0.003×15×30 (RPA99 Art 7.5.2.2)

At
min = 1.35 cm2 < At = 2.01 cm2

 Poutres secondaire :

At
min = 0.003×St×b= 0.003×15×30 (RPA99 Art 7.5.2.2)

At
min = 1.35 cm2 < At= 2.01 cm2
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5.3.7. Vérifications:

 Vérification des contraintes tangentielles :

La vérification à faire vis-à-vis de la contrainte tangentielle maximale est celle relative à la

fissuration peu nuisible suivante :

db

v


 Tel que : )5;

2.0
min( 28 MPafc

b




 car FPN

Tableau .5.9. Vérification des contraintes tangentielles.

Poutres Vu(KN)
bu (MPa)  (MPa)

Observation

Poutres principales 180.52 1.43 3.33 Vérifier

Poutres secondaires 250.35 1.98 3.33 Vérifier

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

 Appuis de rives :
e

su
l

f

V
A




 Appuis intermédiaires : )
9.0

(
d

M
V

f
A a

u

e

s
l






Les vérifications sont résumées dans le tableau ci-après

Tableau .5.10. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Poutres Al (cm2) Vu(KN) Ma(KN.m) Al
rive(cm2) Al

int(cm2) Observation

Principales 12.44 180.52 151.38 5.20
5.07

Vérifier

Secondaire 10.68 250.35 -160.31 6.87
7.07

Vérifier

5.3.8. Vérification à l’ELS :

 Etat limite de compression du béton :

MPafy
I

M
dAyAy

b
cbc

ser
bcss 156,0;;01515

2
28

2  

3
2 ' 215 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


         

Tableau .5.11. Vérification de l’état limite de compression
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Poutres localisation M ser

(KN.m)
Y (cm) I (cm4)

bc
(MPa)

Observation

Principale Appuis 160.91 20.47 221151 14.9 Observation

Travée 124.06 17.34 163331 13.2 Observation

Secondaire Appuis 130.66 16.48 148799 14.5 Observation

travée 62.10 16.50 149091 6.9 Observation

Figure 5.4. Schéma de ferraillage de la poutre principale de RDC

 Vérification des zones nodales :

Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans les

poteaux, le RPA99 (Art.762) exige que : |MN|+|MS| ≥1.25× (|MW|+|ME|)

Cependant cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux (bâtiments

Supérieurs à R+2).

௪ܯ

௡ܯ

௦ܯ

௘ܯ
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Figure .5.5.La zone nodale

Détermination du moment résistant dans les poteaux :

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement

- Des dimensions de la section du béton

- De la quantité d’armatures dans la section du béton

- De la contrainte limite élastique des aciers

: 0.9 348 .

R s s

s
s

s

M z A

f
avec z h et MPa






  

   

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau.5.12. Moment résistant dans les poteaux :

niveau section (cm2) z (cm) As (cm2) MR(KN.m)

S/sol +RDC 55×55 50 28.64 498.34
1er +2eme 50×55 50 24.12 419.70
3eme +4eme 505×0 45 24.12 377.72
5eme +6eme 45×50 45 20.1 314.76
7eme +8eme 45×45 40.5 20.1 279.80
9eme 10eme 4045 40.5 16.08 223.83

11emee+T-ac 40×40 36 14.2 177.90

b) Détermination des moments résistants dans les poutres :

Les moments résistants dans les poutres sont calculés de la même manière que dans les

poteaux ; les résultats de calcul sont injectés directement dans le tableau de vérification des

zones nodales.

Tableau. 5.13. Moment résistant dans les poutres :

niveau Types section z (cm) As (cm2) MR (KN.m)

tous les
étages

PP 30×45 40.5 13.44 187.08
PS 30×45 40.5 13.44 187.08

Tableau. 5.14. Vérification des zones nodales

niveau MS MN MN+MS 1.25
(ME+MW)

observation

S/sol +RDC 498.34 498.34 996.68 467.7 vérifiée
1er+2eme 498.34 419.7 918.04 467.7 vérifiée
3er+4eme 419.7 377.72 797.42 467.7 vérifiée
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5er+6eme 377.72 314.76 692.50 467.7 vérifiée
7er+8eme 314.76 279.80 594.56 467.7 vérifiée
9er+10eme 279.8 223.83 503.63 467.7 vérifiée
11er 223.83 177.9 401.73 467.7 Non vérifiée

On remarque que la condition de RPA sur la zone nodale n’est pas vérifiée pour le

dernier niveau. Bien que la vérification est facultatif dans les (2) derniers niveaux (article

7.6.2) on va tout de même augmenter la section d’acier pour l’étage 11 avec

8HA16=16.08cm2.

  mKNMMmKNMM ewsn .7.46725.1.63.503  , pour ce qui est de la terrasse

inaccessible l’architecture nous ne donne pas des poutres continues des deux cotée des

poteaux, la vérification n’est pas nécessaire.

3 5.4. ETUDES DES VOILES :

5.4.1. Introduction :

L’intensité des forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un tremblement de terre

est conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, mais aussi

par la rigidité de la structure sollicitée.

Il a été constaté que de nombreux bâtiments à voiles en béton armé ont bien résisté sans

endommagements exagérés.

Mis à part leur rôle d’éléments porteurs vis-à-vis des charges verticales (au plus 20%),

les voiles en béton armé correctement dimensionnés, peuvent être particulièrement efficaces

pour assurer la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques.

Pour cela l’avantage que présente l’utilisation des voiles est la réduction considérable

des dommages sismiques des éléments non structuraux et du bâtiment en générale, et cela

grâce à leur grande rigidité vis-à-vis des forces horizontales.

Un voile est considéré comme une console encastrée à sa base, il y a deux types de voile

ayant des comportements différents :

 Voiles élancés avec : 







 5.1

l

h

 Voiles courts avec : 







 5.1

l

h

Les voiles sont sollicités à la flexion composée avec un effort tranchant, ce qui cause les modes

de rupture suivants :

 Flexion.
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 flexion par effort tranchant.
 par écrasement ou traction du béton.

Dans le but d’éviter les modes de ruptures cités ci-dessus on doit respecter les modalités

suivantes :

Pour éviter les deux premiers modes de rupture, les sections des voiles doivent

comporter suffisamment d’armatures verticales et horizontales.

Pour éviter le troisième mode il faut mettre des armatures transversales.

5.4.2. Recommandation du RPA99/2003 : les voiles comportent des

a. Armatures verticales :

- Les armatures verticales sont destinées à reprendre les efforts de flexion, elles sont disposées

en deux nappes parallèles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les prescriptions

suivantes :

- L’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures verticales et horizontales de la

zone tendue, tel que : Amin = 0.2%×lt ×e

l t: Longueur de la zone tendue.

e: Épaisseur du voile.

- Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés avec des cadres horizontaux

dont l’espacement : St<e (e: épaisseur de voile).

- A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10de la

largeur du voile.

- Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.

b. Les armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont destinées à reprendre les efforts tranchants,

Elles doivent être disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures verticales pour

empêcher leurs flambements et munies de crochets à 135° ayant une longueur de10фi.

c. Les armatures transversales :

Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre

le flambement, elles sont en nombre de quatre épingles par 1m2 au moins.

d. Les armatures de coutures :

Le long des joints de reprises de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de

couture dont la section doit être calculée avec la formule :
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1.1 : 1.4vj

e

V
A avec V Vu

f
 

e. Règles communes (armatures verticales et horizontales) :

- Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

.sec%15.0min voiledeglobaletionladanshbA 

.%10.0min courantzoneladanshbA 

En zone courante (non tendue) 0.10%.

L’espacement :

- Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins quatre épingles par m2.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

Longueurs de recouvrement :

40∅: Pour les barres situées dans les zones où le renversement de signe des efforts et

possible.

20∅: Pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons possibles de charge.

5.4.3. Le ferraillage :

a. Les armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous les sollicitations les

plus défavorables (M, N) pour une section (b×h).

La section trouvée (A) sera répartie sur toute la moitié de la section en respectant toujours les

recommandations du RPA99, addenda 2003.

b) Les armatures horizontales :

Leurs sections sont calculées selon la formule suivante :

஺௛

௘∗ௌ௛
≥

ఛ௨

(଴. ∗଼௙௘)

u߬ =1.4Vd /(e×d) = 1.4×130.3511×0-3/(0.251×.75) = 0.417 MPa

Elle doit aussi respecter les conditions du RPA.

Elle doit aussi respecter les conditions du RPA.

Les résultats de ferraillages seront récapitulés dans le tableau ci après où :
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min
voile/VA : Section d’armature verticale minimale dans le voile complet

min( 0,15% )A b l 

calculée
face/VA : Section d’armature calculée pour une seule face de voile.

adoptée
face/VA : Section d’armature adoptée pour une seule face de voile.

tS : Espacement.

min
voile/hA : Section d’armature horizontale minimale dans le voile complet min( 0,15% )A b l 

calculée
face/hA : Section d’armature calculée adoptée( / 4)VA .

adoptée
ml/hA : Section d’armature adoptée pour un mètre linière.

ml/breN : Nombre de barres adopté par un mètre linière.

5.3.4. Calcul du ferraillage du voile :

Le SAP 2000, nous donne les sollicitations (N, M et V) dans chaque voile.

Après avoir comparé les valeurs les plus défavorables des sollicitations, selon les

différentes combinaisons d’action citée auparavant.

S ≤ min (1.5e, 30cm).
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.

Figure 5.6. Schéma de répartitions des voiles

Calcul du ferraillage du voile :

Le SAP2000 nous donne les sollicitations (N. M. V) dans chaque voile.

Après avoir comparé les valeurs les plus défavorables des sollicitations, selon les différentes

combinaisons d’action citée auparavant.

Les résultats de calcul sont récapitulés dans les tableaux qui suivent :

5.4.4. Sollicitation de calcul :

Les sollicitations de calcul sont extraites directement du logiciel SAP2000, les résultats sont

résumés dans les tableaux suivants :

Tableau .5.15. Sollicitations maximales de calcul dans les voiles (Vx1, Vx2, Vx3, Vx4)

niveau Voile Nmax Mcor Mmax Ncor Nmin Mcor

Vd(KN)N(KN) M(KN) M(KN) N(KN) N(KN) M(KN)
1er 5eme V1 1004.49 -44.04 -191.65 623.02 280.21 -180.47 130.35
6eme 9eme V5 1270.35 83.39 168.75 1065.52 453.93 72.21 105.91
10eme 13eme V10 729.77 91.03 114.03 590.47 282.04 -8.05 78.46



chapitre 5 études des éléments structuraux

157

Tableau .5.16. Sollicitations maximales de calcul dans les voiles (Vy1, Vy3)

niveau voile Nmax Mcor Mmax Ncor Nmin Mcor

Vd(KN)N(KN) M(KN) M(KN) N(KN) N(KN) M(KN)
1er 5eme V1 1293.01 -584.74 -584.74 1293.01 474.47 184.05 333.53
6eme 9eme V5 1627.96 97.59 528.53 865.54 495.12 499.15 264.43
10eme 13eme V10 815.76 63.08 219.81 445.49 258.1 198.81 136.89

Tableau .5.17. Sollicitations maximales de calcul dans les voiles (Vy2, Vy4)

niveau voile Nmax Mcor Mmax Ncor Nmin Mcor

Vd(KN)N(KN) M(KN) M(KN) N(KN) N(KN) M(KN)
1er 5eme V1 1159.34 -412.74 -412.74 1159.34 437.82 -181.49 264.51
6eme

9eme
V5 1453.34 23.27 321.62 813.02 494.69 300.98 182.97

10eme 13eme V10 803.88 -29.81 -194.04 603.32 218.13 136.38 135.65

5.4.5. Calcul du Ferraillage :

Calcul du ferraillage :

On va exposer deux exemples de calcul pour le voile Vx1 :

 Voile Vx1 de S/sol :

A).Calcul sous Nmax et Mcor :

a). Armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous les sollicitations les

plus défavorables (M, N) pour une section (e×l). La section trouvée (A) sera répartie sur toute

la zone tendue de la section en respectant les recommandations du RPA99.

L =1.8m, d =1.75m, e = 0.2 m.

Nmax = 1004.49KN Mcor = 44.04KN.m.

eG =M /N= 0.044m < l / 2= 0.9m ⟶  le centre de pression est à l’intérieur de la section entre

les armatures AA’).

Il faut vérifier la condition suivante :

N (d – d’) −MA ≥ (0.337h−0.81×d0) b .h. f bu ……. (I)

MA = M+N × (d−
௛

ଶ
) =44.04+1004.49× (1.75−0.9) = 897.85KN.m

(I)⟹ 1004.49×10ିଷ× (1.75-0.9) – 897.85×10ିଷ ≥ (0.337×1.8−0.81×0.05) × 1.8×0.2×14.2

(I) ⟹ 0.044 < 2.89
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Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à

la flexion simple :

103.0
2.1475.12.0

1085.897
2

3

2












bu

t
bu

fdb

M


0'103.0  Albu 

  136.021125.1   bu

mZdZ 65.1)4.01(  

2
3

1 59.15
34865.1

1085.897
cm

fZ

M
A

bu

a 










Calcul de la longueur de la partie tendue Lt :

y=L/2, I= (eL×2)/12

σ max =N/B+ (M×Y)/ I =1004.49 ×10-3 / 0.36+ (44.04×10-3×0.9) / 0.097=3.2MPa

σ min = N/B− (M×Y)/ I =1004.49 ×10-3 / 0.36− (44.04×10-3×0.9) / 0.097= 2.38 MPa

Soit Lt la longueur de la partie tendue.

m
L

Lt 768.0
minmax

min 









Amin(ZT) =0.2% × e × Lt =0.2%×20×247=30.72cm2. (Amin en zone tendue par le RPA).

b).Armatures horizontales :

Leur section est calculée selon la formule suivante :
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V max=130.35KN

:
8.0

quetel
fSe

A

e

u

h

h 




de

V
u




4.1


MPau 417.0
75.125.0

10354.1304.1 3











Soit : Sh = 25cm ⟶ Ah > 0.652 cm²

Tableau. 5.18. Sollicitation de calcul dans le voile (Vx1) dans tous les niveaux :

niveau S/sol 5eme 6eme 9eme 10eme 13eme

Section 1.8*0.2 1.8*0.2 1.8*0.2
M (KN) 44.04 83.39 91.03
N (KN) 1004.49 1270.35 729.77
V (KN) 130.35 105.90 78.46

 =0.2fc28(MPa) 5 5 5
cal
vA (cm²) 15.59 20.58 12.20

min
vA (cm²) 5.4 5.4 5.4

adop
vA (cm²) 18.72 20.60 12.56

faceN bre / 4HA20+4HA14 4HA20+4HA16 4HA16+4HA12

St (cm) 25 25 25
cal
hA (cm2) 0.652 0.529 0.251

min
hA (cm2) 0.75 0.75 0.75

adop
hA (cm2) 2.01 2.01 2.01

planN bre / 4HA8 4HA8 4HA8

St(cm) 25 25 25

Remarque : les voiles (Vx2, Vx3, Vx4) seront ferraillées comme le voile Vx1 par ce qu’ils

ont une même section de (0.2*1.8) m2 et dans une travée de 3.1m

Tableau. 5.19. Sollicitation de calcul dans le voile (VY1) dans tous les niveaux :

niveau S/sol 5eme 6eme 9eme 10eme 13eme

Section
3*0.2 3*0.2 3*0.2

M (KN)
-584.74 97.59 63.08

N (KN)
1293.01 1627.96 815.76
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V (KN)
333.53 264.43 136.89

 =0.2fc28(MPa)
5 5 5

cal
vA (cm²)

25.28 25.27 12.46
min
vA (cm²)

9 9 9
adop
vA (cm²)

27.46 27.46 13.10

faceN bre /
6HA16+10HA14 6HA16+10HA14 6HA12+8HA10

St (cm)
20 20 25

cal
hA (cm2)

0.124 0.980 0.507
min
hA (cm2)

0.75 0.75 0.75
adop
hA (cm2)

2.01 2.01 2.01

planN bre /
4HA8 4HA8 4HA8

St(cm)
25 25 25

Tableau. 5.20. Sollicitation de calcul dans le voile (VY2) dans tous les niveaux :

niveau S/sol 5eme 6eme 9eme 10eme 13eme

section
3*0.2 3*0.2 3*0.2

M (KN)
412.74 23.27 29.81

N (KN)
1159.34 1453.34 803.88

V (KN)
264.52 182.97 135.64

 =0.2fc28(MPa)
5 5 5

cal
vA (cm²)

21.34 21.73 11.94
min
vA (cm²)

5.4 5.4 5.4
adop
vA (cm²)

23.36 23.36 13.10

faceN bre /
6HA16+10HA12 6HA16+10HA12 6HA12+8HA10



chapitre 5 études des éléments structuraux

161

St (cm)
20 20 25

cal
hA (cm2)

0.981 0.678 0.503
min
hA (cm2)

0.75 0.75 0.75
adop
hA (cm2)

2.01 2.01 2.01

planN bre /
4HA8 4HA8 4HA8

St(cm)
25 25 25

Figure.5.7.schéma de ferraillage du voile Vx1

4 5.4. CONCLUSION :

Au terme de ce chapitre nous avons étudiées les différents éléments principaux, le

ferraillage de ces derniers doit impérativement répondre aux exigences du RPA 99

modifié2003 et du BAEL. Outre la résistance, l’économie est un facteur très important qu’on

peut concrétiser en jouant sur le choix de la section du béton et de l’acier dans les éléments

résistants de l’ouvrage, tout en respectant les sections minimales requises par le règlement en

vigueur.
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6 .1.INTRODUCTION

Le rôle des fondations est de transmettre les charges à partir de la superstructure vers le
sol d’assise. La pression transmise ne doit pas provoquer une rupture par cisaillement du sol
ni des tassements excessifs pouvant engendrer des distorsions et des désordres structuraux et
architecturaux.

Dans le cas des ouvrages soumis à des charges horizontales ou dans le cas où le bon sol
est en profondeur, la fondation doit être encastrée. Dans ce cas on doit disposer un système
permettant de relier la superstructure à la fondation, et assurer l’encastrement de l’ouvrage.

On utilise généralement pour cela des voiles périphériques qui doivent le ceinturer.

Plusieurs types de fondations existent, et le choix du type à adopter se fait tenant compte
les conditions suivantes :

 Capacité portante du sol d’assise.
 Charges transmises de la superstructure au sol.
 Distances adopté entres les différents points d’appuis.
 Système structural.

6.2 CHOIX DE TYPE DE FONDATIONS

Le choix de type des fondations dépend essentiellement des facteurs suivants : La

capacité portante du sol d’assise, la portance de l’ouvrage, la distance entre axes des poteaux,

et la profondeur de bon sol.

Selon le rapport du sol, le type de fondations suggéré est superficiel, ancrées à partir de 1.5

m, du niveau de base, et la contrainte admissible est de 2,5bars.

Les caractéristiques mécaniques du sol sont estimées à: C=0.2 a 0.6 bars, φ=100 a 250 et

γh=18 KN/m3

On vérifie dans l’ordre suivant : les semelles isolées, les semelles filantes et le radier

général et enfin on opte pour le choix qui convient.

6.3. COMBINAISONS D’ACTIONS A CONSIDERER

D’après RPA 99/2003 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées

selon les combinaisons d’actions suivantes :

1) G+Q+E

2) 0.8×G±E
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6.4. ETUDE DES FONDATIONS

6.4.1. Vérification de La semelle isolée

La vérification à faire est : sol
S

N


Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée, avec :

Nsup : l’effort normal agissant sur la semelle obtenu par le logiciel SAP 2000

N inf : effort normal transmis par le Poteau de l’infrastructure + le Poids estimé de la

semelle.

S : surface d’appui de la semelle. S=A2

sol : Contrainte admissible du sol.

N =2456.531KN et sol =1, 5 bar

Les poteaux de notre structure ont des sections carré à la base (a x a) donc, on opte pour des

semelles carré (A x A).

sol

sol

N
A

S

N


  2

On aura :

A = ට
ଶସହ଺.ହଷଵ× ଵ଴షయ

଴,ଵହ
  →  A ≥ 4,04 m → A= 4,10 m

Remarque

selon l’axe x-x, dans l’entre axe minimale entre les poteaux (2.5m), d’où l’emploi des

semelles isolée ne convient pas il y’aura un chevauchement.

6.4.2. Dimensionnement de la semelle filante

Nous allons faire le calcul d’une seule semelle filante les autres semelles seront calculées

de la même manière

Selon ( y-y’) :

L

N
B

LB

N

S

N

sol

sol










Avec :

B : Largeur de la semelle.

L : Longueur de la semelle.
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Ni : l’effort normal provenant du poteau « i ».

N1= 1161.157 KN

N2= 2006.118 KN

N3= 1112.850 KN

N4= 1674.101 KN

N5= 2006.664 KN

N6= 1158.619 KN

N1 N2 N3 N4 N5 N6

5.35m 3.5m 3.1m 3.1m 5.35m

Figure 6.1. Semelle filante dans le sens x-x

∑ ܰ௜
଺
௜ୀଵ = 9619.5KN

Avec : R= ∑ܰ௜= ܰܭ3142,933

L = 24.3 m

ே

஻×௅
 ≤ σ → B ≥ 

ே

ఙ×௅
 → B ≥

ଽ,ଽଵଽହ

଴,ଵହ×ଶସ,ଷ
= 2,72m

On opte pour B=2,80m

Remarque

Selon l’axe y-y, dans l’entre axe minimale entre les poteaux (4m),d’où l’emploi des

semelles filantes ne convient pas il y’aura un chevauchement donc on passe au radier nervuré.

6.4.3. Vérification de Radier général :

Si la capacité du sol est faible, les semelles deviennent très larges et en tendance à

occuper tout l’entraxe des poteaux ; on opte alors pour un radier, qui occupera la totalité de la

surface de la construction. Dans certains cas, on doit à établir des radiers généraux débordant

largement de l’emprise du bâtiment par consoles et dalles extérieurs.
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Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé. Dans le but

d’augmenter sa rigidité, on opte pour un radier avec nervures supérieures.

 Etude de radier

 dimensionnement

A-Condition de coffrage

 Pour les nervures

10
maxL

ht 

Avec ht est la hauteur de la nerveure.

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

Lmax =535-55=480cm

donc cmht 48

 Pour la dalle

cmh
L

h rt 24
20
max 

B- Condition de rigidité

Pour un radier rigide, il faut que :

max
2

LLe 


4
4

bK

IE
Le




 Le : est la longueur élastique

Le : est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible).

E : Module d’élasticité du béton, E = 3.216 107 KN/m2.

I : Inertie de la section du radier.

K : Coefficient de réaction du sol.









solbontréscmKg

moyensolcmKg

solmauvaistrescmKg

3

3

3

/12

/4

/5.0

b : la largeur de l’élément considéré (radier) de 1ml.
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3
4

max
43

48

12 E

KL
h

bh
I t

t








mhh tt 688.0
10216.314.3

4035.548
3

44

4







A partir des trois conditions précédentes on prend ht=0.90m pour les nervures du radier.

 La surface du radier

sol

ser
radsol

rad

ser N
S

S

N


 

 Calcul du Poids

Nser= 73397.873KN (réactions totales transmises par la superstructure).

Prad=ρ×s×hr

Prad= 0.4 × ૝૝ૠ.૚૛× 25 = 4471.2KN (Poids du radier)

Nser= 73397.87 + 4471.2 = 77869.07KN

213.519
150

07.77869
m

N
S

sol

ser
rad 



Srad= 519.13 >Sbat= 447.12m2

radbat SS  Le radier déborde.

Calcul du débord : D=
ୗ୰ୟୢ ିௌ௕௔௧

௣௘௥௜௠ ௘௧௥௘
; p=85.4m.

Soit le radier déborde de 1m.

c) Condition de cisaillement

28

07.0
c

b

d
u f

bd

V
V







rad

u
u

S

bLN
V






2
max KNVu 42.464

13.5192

18.4843.100455







Nu: effort normal de calcul issu de la combinaison la plus defavorable (ELU).
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m
fb

V
d

c

bd 398.0
75.1

5.11042.464

07.0

3

28












A partir de ces condition on opte pour :

-ht=90cm pour les nervures de radier.

-hr=40cm pour la dalle du radier.

 Vérification de la poussée hydrostatique

P F H S    

Avec :

F : coefficient de sécurité = 1,5

H : la hauteur d’ancrage du bâtiment = 4.08 m

S : surface totale du radier = 519.13m2

 γw = 10 KN/m3 (poids volumique de l’eau)

N =77869.07 ≥ 1.5×4.08 × 13.519 ×10 =31770.756 KN……La condition est vérifiée.

 Vérification au poinçonnement

Figure 6.2. Schéma correspondant au poinçonnement

Selon le BAEL 99(articl A.5.2 ,41),il faut vérifier la résistance de la dalle au poinconnement

par effort tranchant ,cette verification s’effectue comme suit :

Il faut vérifier que :
b

c
tcd

f
hUN


28045.0 
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h: lᇱépaisseurdu radier

Nd : L’effort normal sur le poteau le plus sollicité.

Uc: Le périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

Le poteau le plus sollicité est le poteau carré (55×55) cm²,

2 ( )cU A B  
;








mhbB

mhaA

t

t

45.190.055.0

45.190.055.0

On trouve : Uc= 5.8m

Nu= 3354.841KN

MNMNNd 91.3
5.1

25
90.08.5045.03.354841  La condition est vérifiée.

Donc ht=0.90 m

 Vérification des contraintes dans le sol

Calcul des contraintes sous le radier

 sens xx :

),(2,1 yx
I

M

S

N

rad



N : l’éffort normal du aux charge verticales.

M : moment sismique a la base.

Ix=12614.74m4 et XG=12.15m

IY=22001.66m4 et YG=9.20m

Mx=5615.617KN.m; My=14799 KN.m

Nser= 77869.07KN

x

Gx

rad I

YM

S

N
2,1

MPa15.0
74.12614

20.062.5615

13.519

07.77869
1 




MPa149.0
74.12614

20.962.5615

13.519

07.77869
2 



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:, 21  Sont supérieur de zéro donc répartition trapézoïdale des contraintes, il faut

vérifier que :

solm 


 



4

3 21

MPam 15.0149.0
4

149.015.03





solm  

Donc : La contrainte est vérifiée dans le sens xx.

 sens yy:

y

Gy

rad I

XM

S

N
2,1

MPa158.0
66.22001

15.1214799

13.519

07.77869
1 




MPa149.0
66.22001

15.1214799

13.519

07.77869
2 




MPam 15.0158.0
4

149.015.03





MPaMPa solm 15.0158.0   

Donc la contrainte n’est pas vérifiée dans le sens yy .

Donc la surface de radier devient : Srad=549m2

Calcul du débord : D=
ୗ୰ୟୢ ିௌ௕௔௧

௣௘௥௜௠ ௘௧௥௘
; p=85.4m.

Soit le radier déborde aussi de 0.4m dans le sens y-y.

 Vérification de la stabilité au renversement :

Selon le RPA 99/2003. On doit vérifier que :
4

M B
e

N
 

 Sens xx : mme 07.6
4

3.24
072.0

77869.07

62.5615


 Sens yy : mme 6.4
4

4.18
19.0

77869.07

14799

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6.4.4. Ferraillage du radier

Le radier sera calculé comme un plancher renversé, sollicité à la flexion simple causée par la

réaction du sol. On calculera le panneau le plus défavorable et on adoptera le même

ferraillage pour tout le radier.

a-Calcul des sollicitations :

./12.191
549

043.104927 2mKN
S

N
q

rad

u
u 

./83.141
549

07.77869 2mKN
S

N
q

rad

ser
ser 

Nu : est l’effort normal ultime ramène par la superstructure, et l’infrastructure.

Pour faciliter l’exécution et homogénéiser le ferraillage, il est préférable de calculer le

panneau le plus sollicité.

4.093.0
8.4

45.4
 

y

x

L

L

⇒ la dalle travaille dans les deux sens

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

b-Calcul de Ferraillage :

 À l’ELU : ( 0 )









8450.0

0428.0

y

x




……………………… (Annexe II).

KNmMlQM x
xux

x 98.16145.412.1910428.0² 2
00  

KNmM x 98.1610 

mKNMMM yx
oy

y .87.136845.098.16100  

Calcule des moments réels

 En travées :

mKNMMM x
t

xx
t .58.12985.0 0 

mKNMMM y
t

yy
t .50.10985.0 0 

Figure 6.3. Dalle sur 04 appuis
Lx=4.45m

Ly=4.8m
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 En appuis :

mKNMMM x
a

y
a

x
a .79.644.0 

Le ferraillage se fait pour une section bh = (10.85) m2

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Condition de non fragilité :

 En travée :




hbA

hbA

y

rx








0
min

0
min )

2

3
(






Avec : 4000008.00 EfetHAdespour e





mlcmA

mlcmA

y

x

/8.6851000008.0

/03.72/85100)93.03(0008.0
2min

2min





Tableau 6.1. Ferraillage du radier

localisation Sens M

(KN.m)

Acalculé

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aopt

(cm2/ml)

Chois des

armature

St

(cm)

Travée x-x 129.58 4.57 7.03 7.70 5HA14 20

y-y 109.50 3.86 6.80 7.70 5HA14 20

Appuis x-x 64.79 2.28 7.03 7.70 5HA14 20

Espacement des armatures :





cmcmhcmSLarmatures

cmcmhcmSLarmatures

ty

tx

33)33;3min(20://

25)25;2min(20://





Vérification a l’ELU :

 Vérification au cisaillement :

MPafMPa
db

V

KNV

ll

lLP
V

cb
u

u

x
u

yx

yxux
u

16.1/07.03.0
83.01

1057.244

57.244
8.445.4

8.4

2

45.412.191

2

28

3

44

4

44

4




























Pas de risque de cisaillement.

Vérification à l’ELS : )2.0( 



Chapitre 6 Etude de l’infrastructure

172









8939.0

05.0

y

x




……………………… (Annexe II).

KNNser 07.77869

²/34.141
549

77869.07
mKNQQ

S

N
Q su

rad

ser
s 

2
00 45.434.14105.0²  x

xsx
x MlQM 

mKNM x .94.1390 

mKNMMM yx
oy

y .09.1258939.094.13900  

 Moment en travées :

mKNMMM x
t

xx
t .94.11885.0 0 

mKNMMM y
t

yy
t .33.10685.0 0 

 Moment en appuis :

mKNMMM x
a

y
a

x
a .98.555.0 

Etat limite de compression du béton :

 En travée :
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


        

y=12.88cm

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


         

⇒I=644533 cm4

MPafMPay
I

M
cadm

ser
b 156.074.2 28  

Pas de risque de fissuration de béton

Les contraintes dans l’acier :

La fissuration est préjudiciable donc la contrainte de traction des armatures est limitée, c’est

le cas des éléments exposés aux intempéries.
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fissuration nuisible ⇒

.6.201)110;
3

2
min()(15 28 MPaffyd

I

M
tes

ser
s  

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 6.2. Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier

localisation sens Mser Y I σbc bc σS s

Travée x-x 111.95 12.88 644533 2.24 15 180.09 201.66

y-y 100 9.26 338378 2.74 15 326.88 201.66

Appui x-x 55.98 9.26 338378 1.37 15 142.54 201.66

La contrainte ni pas vérifier selon y-y donc on augmente la section d acier a 8HA16

6.4.5. Ferraillage des débords

Le débord est assimilé à une console de 1m de longueur dans le sens x-x soumis à la

flexion simple.

KNm
l

qM uu 56.59
2

2



As=2.06cm2. Amin=8.31cm2.

On adopte 4HA14+2HA12=8.42cm2

 Vérification de la contrainte de cisaillement:

MPa
db

V
u

u
u 16.1


 

Sachant que : KNlqV uu 12.119

MPaMPa
db

Vu
u 16.1143.0 




Le débord est assimilé à une console de 1.4m de longueur dans le sens y-y soumis à la

flexion simple.

KNm
l

qM uu 74.116
2

2



As=4.06cm2. Amin=8.31cm2.

On adopte 4HA14+2HA12=8.42cm2

1m

qu =1265KN/m²

Figure 6.4. Schéma statique du débord

dans le sens x-x

Qu= 119.12KN/m2
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 Vérification de la contrainte de cisaillement:

MPa
db

V
u

u
u 16.1


 

Sachant que : KNlqV uu 77.166

MPaMPa
db

Vu
u 16.1143.0 




- Schéma de ferraillage du radier : homogénéisation du ferraillage suivant le panneau le plus

sollicité.

6.4.6. Ferraillage des nervures

Les nervures se calculent comme des poutres continues renversée avec des charges

transmises par les panneaux de la dalle (trapézoïdale, triangulaire, uniforme…) (voir tableau

VI.4), mais pour simplifier les calculs, on les remplace par des charges équivalentes

uniformément reparties.

Pm: charge uniforme qui produise le même moment maximum que la charge réelle.

1.4m

qu =1265KN/m²

Figure 6.5. Schéma statique du débord

dans le sens y-y

Qu= 119.12KN/m2

5HA14 St=20cm

Figure 6.6. Schéma de ferraillage du radier

4HA14+2ha12 St=15cm

5HA14 St=20cm

4HA14+HA12

Sens x-x

Sens y-y
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Pv: Charge uniforme qui produise le même effort tranchant maximal que la charge réelle

Tableau 6.3. Répartition des charges selon les linges de rupture

Charge trapézoïdale Charge triangulaire
























xd
d

xg

g

v

xd
d

xg

g

m

ll
Q

P

ll
Q

P

)
2

1()
2

1(
2

)
3

1()
3

1(
2

22




2

' '

2
u xi

v m

xi

Q l
P p

l


  



Pv=P’m=2/3Qulx

Avec :

;xd
d

y

L

L
 

y

xg

g
L

L


Qu=191.12KN/m², QS= 141.85 KN/m

Selon x-x

5.35m 3.5m 3.1m 3.1m 3.5m 5.35m

Figure 6.7. Chargement de la nervure intermédiaire

Calcul des sollicitations

Pour le calcul des sollicitations on utilise la méthode de Caquot :

Moments aux appuis

)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M






Avec : les longueurs fictives :

Avec : Les longueurs fictives :







l

l
l

8.0
'

Si c’est une travée de rive
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Moments :

)()1()()( 0
l

x
M

l

x
MxMxM dgt 

0 ( ) ( )
2

2

g d

q x
M x l x

M Ml
x

q l


 


 



Avec : Mg ,Md moments sur appuis de gauche et droite respectivement

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci- dessous :

Tableau 6.4. Sollicitation en appuis sur la nervure dans le sens longitudinal

Appuis Mu(KN.m) Ms(KN.m) Vu(KN)

A 0 0 1736.071

B -1863.776 -1383.115 -2432.810

C -352.360 -261.484 633.691

D -285.798 -212.087 590.747

E -352.360 -382.464 -633.691

F -1863.776 -183.243 2432.810

G 0 0 -1736.071

Tableau 6.5. Sollicitation en travée sur la nervure dans le sens longitudinal

Travée Lx(m) X(m) Ms(KN.m) Mt(KN.m)

AB 5.35 2.228 1933.923 1435.174

BC 3.5 2.718 -216.136 -160.397

CD 3.1 1.604 155.974 115.746

DE 3.1 1.496 155.974 57.363

EF 3.5 0.782 -216.136 276.597

FG 5.35 3.122 1933.923 -76.311
Selon y-y :

4 m 5m 4m 5m

Figure 6.8. Chargement de la nervure intermédiaire

 Sens (y-y) :

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci- dessous :
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Tableau 6.8. Sollicitation en appuis sur la nervure dans le sens longitudinal

Appuis Mu(KN.m) Ms(KN.m) Vu(KN)

A 0 0 849.802
B -1323.991 -1056.734 2071.687
C -1169.804 -910.32 -2010.013
D -1741.589 -1329.489 2389.168
E 0 0 -1692.532
Tableau 6.9. Sollicitation en travée sur la nervure dans le sens longitudinal

Travée Lx(m) X(m) Ms(KN.m) Mt(KN.m)

AB 4 1.439 611.589 572.448

BC 5 2.538 1304.747 910.273

CD 4 1.758 -257.592 -75.723

DE 5 2.927 1754.578 1286.691

Le ferraillage se fera pour une section en Té en flexion simple.

h=0,90 m

h0=0,40 m

b0=0,55 m

d=0,85 m

mbsoit

b

b
ll

b xy

6,0:

)22,2;48,0min(

)
2

45.4
;

10

8.4
min()

2
;

10
min(

1

1

11







Donc : mbbb 70,12 01 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau 6.10. Résultats de ferraillage de la nervure

sens localisation Mu(KN.m) Acalculé(cm2) Amin(cm2) Aadopté

(cm2)

Nbrede barres

x-x Travée 1435.174 49.42 17.86 54.58 8HA20+6HA25

Appui 1863.776 65.07 5.77 67.88 6HA32+4HA25

b1

h

b

h0

b0

Figure 6.9. Section à ferrailler
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y-y Travée 1286.691 44.11 17.86 54.58 8HA20+6H25

appui 1741.589 60.56 5.77 64.40 8HA20+HA25

 Vérification des contraintes :

Il faut vérifier que :

.63.201)(15

.156,0 28

MPayd
I

M

MPafy
I

M

s
ser

s

cb
ser

b









Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Figure 6.11. La vérification des contraintes

sens localisation Mser(KN.m) σb(MPa) )(MPab σs(MPa) )(MPas

x-x travée 1933.923 9.55 15 197.89 201.63

appui 1383.115 6.76 15 158.76 201.63

y-y
Travée

1329.489 6.44 15 148.97 201.63

appui 1754.578 8.50 15 196.60 201.63

Schémas de ferraillage des nervures :

10HA32

6HA25

Figure 6.10. Ferraillage des nervures

Sens Y-Y

2HA12

5HA32

Sens X-X

2HA12

6HA32

12HA25

5HA32
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6.5. ETUDE DU VOILE PERIPHERIQUE

Le voile périphérique est un panneau vertical en béton armé entourant une partie ou la

totalité du l’immeuble, destiné à soutenir l’action des poussées. Il ne fait pas partie du système

de contreventement.

Selon le RPA99 /2003, Les ossatures au-dessus de niveau de base du bâtiment, doivent

comporter un mur adossé continu entre le niveau de fondation et le niveau de base. Le voile

doit avoir les caractéristiques suivantes :

- Une épaisseur minimale de 15 cm.

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1% de la section du béton dans les deux

sens (horizontal et Vertical).

- Les armatures de ce voile ne doit pas réduire sa rigidité d’une manière importante.

6.5.1. Dimensions de voile périphérique

Les dimensions du voile périphérique sont représentées sur la figure suivante :

6.5.2. Caractéristiques géotechniques du sol

L’angle de frottement interne :  25

La cohésion : C = 0.6bar=14KN/m2

Poids volumique des terres humide: ./18 2mKNh 

Ly =5m

Lx=4.08m

e=0.20m

Figure 6.11. Voile périphérique

Poussées

Des terres
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6.5.3. Calcul des contraintes

a) Poussée des terres :

222
1 /82.29)

2

25

4
(02)

2

25

4

180
(1808.4)

24
(2)

24
( mKNtgtgtgctghP 




b) Charge due à la surcharge :

222
2 /06.4)

2

25

4

180
(10)

24
( mKNtgtgqP 



6.5.4.ferraillage du voile :

Le voile sera calculé comme une dalle pleine sur quatre(04) appuis.

A L’ELU :

QA 5.135.1max  

²/35.4606.45.182.2935.1max mKN

2
min /09.65.1 mKNQ 

Figure 6.12. Diagramme des contraintes à l’ELU

Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dans les caractéristiques sont :

Lx=4.08m; Ly=5m

e =20cm. ; ܾ= 100ܿ݉ .

min =6.09KN/m²

)( Q )(G

mlKNmlq

mKN

moyu

moy

/28.361

²/28.36
4

09.635.463

4

3 minmax
















6.09

KN/m²

40.26 KN/m² 46.35 KN/m²

+ =
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4.082.0 
y

x

l

l


Le panneau travaille dans les deux sens

yxy

uxxx

MM

qLM









00

2
0










6313.0

0539.0
:ELU82.0

y

x




 …….(Annexe II)

mKNMlqM x
xux

x .55.32² 00  

mKNMMM yx
oy

y .55.2000  

 Moment en travées :

mKNMMM x
t

xx
t .67.2785.0 0 

KNmMMM y
t

yy
t 47.1785.0 0 

 Moment en appuis :

mKNMMMM x
a

xy
a

x
a .02.134.0 0 

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Avec : min 0.1%A b h  …………………….condition exigée par le RPA

Tableau 6.12. Tableau de ferraillage du voile

localisation sens M
(kN.m)

  μbu     α Z
(m)

A
cm2

Amin

cm2
As

cm2
Aadopté

(cm2/ml)

Travée x-x 27.67 0.060 0.078 0.174 4.56 2 12.32 8HA14

y-y 17.47 0.038 0.048 0.176 2.85 1.6 5.65 5HA12

Appuis x-x 13.02 0.028 0.036 0.177 2.11 2.17 5.65 5HA12

Espacement des armatures :

Armatures // Lx : St=20cm≤ min (2e, 25 cm) = 25cm, on opte pour st= 12cm

Armatures // Ly : St=25cm≤ min (3e, 33 cm) = 33cm, on opte pour st= 20cm

 Vérification :

A L’ELU :

Lx = 4.08m

Ly = 5m
Figure 6.13. Le panneau le plus sollicite
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Condition de non fragilité :

 En travée :

cme 12

4.082.0















hbA

hbA

y

x

0
min

0
min 2/)3(





Avec : 4000008.00 EfetHAdespour e











mlcmA

mlcmA

y

x

/6.1201000008.0

/22/20100)82.03(0008.0
2min

2min

En appui :

mlcm
f

f
dbAA

e

t
yx /17.223.0 228minmin 

At>Amin………………………condition vérifiée.

Aa>Amin ………………………condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :

vérifiéeMPaf
db

V

KNV

ll

lLq
V

cb
u

u

x
u

yx

yxux
u

..............16.1/07.028.0
18.01

1028.51

28.51
508.4

5

2

08.428.36

2

28

3

44

4

44

4




























Donc Le ferraillage transversal n’est pas nécessaire.

Vérification à l’ELS : )2.0( 









4254.0

0923.0

y

x




……………. (Annexe II)

²/88.3306.482.29max mKNGQ 

²/06.4min mKNQ 

mlKNmlq

mKN

moys

moy

/42.261

²/42.26
4

06.488.333

4

3 minmax















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mKNMlqM x
xSx

x .59.40² 00  

mKNMMM yx
oy

y .27.1700  

Moment en travées :

mKNMMM x
t

xx
t .50.3485.0 0 

mKNMMM y
t

yy
t .68.1485.0 0 

 Moment en appuis :

mKNMMM x
a

y
a

x
a .24.1650.344.0 

Vérification des contraintes :

Contraintes dans le béton :

௕௖ߪ =
௦௘௥ܯ

ܫ
>ݕ ௕௖ߪ = 0.6 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

Les contraintes dans l’acier :

fissuration nuisible ⇒ ௦ߪ = ݉ ݅݊ ൤
2

3
× ௘݂; 110ඥ݂ߟ ௧ଶ଼൨= ܲܯ201.63 .ܽ

௦ߪ =
௦௘௥ܯ15

ܫ
× (݀− (ݕ

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 6.13. Vérification des contraintes

localisatio
n

sens Mser

(kN.m)
Y

(cm)
I

(cm4)
   σbc

(MPa)
)(MPab   σs

(MPa)
)(MPas

Travée x-x 34.50 4.05 13686 10.22 15 176.94 201.66

y-y 14.68 3.70 11320 5.27 15 175.03 201.66

appui x-x 16.24 3.70 11320 2.24 15 158.21 201.66

6. 4. Schéma de ferraillage du voile périphérique
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Figure 6.14. Schéma de ferraillage du voile périphérique

Ly

Lx

A A

5HA12/m

l

8HA14/m

l

5HA12/m

l

8HA14/ml

5HA12/ml

Coupe A-A



 Conclusion général  
 
         L’étude de ce projet nous a permis, d’une part d’acquérir de nouvelles connaissances 

concernant le domaine du bâtiment et d’approfondir nos connaissances déjà acquises durant 

notre cursus sur la règlementation en vigueur. 

Par ailleurs, cette étude nous a permis d’arriver à certaines conclusions qui sont : 

- La bonne disposition des voiles, dépend de plusieurs facteurs notamment ; les contraintes    

architecturales.  

- La modélisation en tenant compte des éléments secondaires fait que la rigidité de la 

structure modélisée n’est pas sous-estimée.  

- La présence des voiles dans la structure a permis la réduction des efforts internes de 

flexion et de cisaillement au niveau des poteaux et des portiques. Ceci a donné lieu à des 

sections de poteaux soumises à des moments relativement faibles, donc un ferraillage avec 

le minimum du RPA s’est imposé. 

- Les sections des poteaux choisies au chapitre pré- dimensionnement ont été augmentées   

afin de vérifier l’interaction voiles portiques. 

- La vérification de l’interaction  entre les voiles et les portiques dans les constructions  

mixtes est déterminante pour le dimensionnement des éléments structuraux. 

- Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements horizontaux, 

nous avons vérifié l’effet du second ordre (effet P-delta).  

- Afin d’éviter le risque de cisaillement des poteaux courts ; ces dernier ont été ferraillés 

conformément aux exigences RPA dans le sens transversal. 

- Afin d’éviter la formation des rotules plastiques aux niveaux des poteaux avant les 

poutres, on doit impérativement vérifier les moments résistants aux niveaux des zones 

nodales. 

- Le radier est le type de fondation choisi, vu les charges importantes et les petites 

trames qui induisent des chevauchements pour le choix des semelles isolées ou 

filantes.  

Outre la résistance, l’économie est un facteur très important qu’on peut concrétiser en jouant 

sur le choix de section du béton et d’acier dans les éléments résistants de l’ouvrage, tout en 

respectant les sections minimales requises par le règlement en vigueur. 
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Notations 

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

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

A : Coefficient d’accélération de zone. 

e : Epaisseur. 

α : Coefficient de la fibre neutre 

B : Aire d'une section de béton. 

Br : Section réduite. 

B, b : la largeur (m). 

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

Cu: La cohésion du sol (KN/m2). 

D : Diamètre, dalle 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen. 

ELS : Etat limite de service. 

ELU: Etat limite ultime. 

E : Module d'élasticité longitudinale, séisme. 

Ei : Module d'élasticité instantanée. 

Es : Module d'élasticité de l'acier. 

cd
E,E : Sont les modules de déformation. 

eV : épaisseur du voile. 

F : Force ou action générale. 

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

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

fji : la flèche correspondant à j. 

fgi : la flèche correspondant à g. 

fqi : la flèche correspondant à q. 

fgv : la flèche correspondant à v. 

Δft : la flèche totale. 

Δftadm : la flèche admissible. 

F : Coefficient de sécurité = 1.5 



Notations 

G :   Action permanente.  

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

ht : hauteur totale du plancher. 

h0 : épaisseur de la dalle de compression. 

he: hauteur libre d’étage. 

I   : Moment d'inertie (m4). 

Iji : Moment d’inertie correspondant à j. 

Igi : Moment d’inertie correspondant à g. 

Iqi : Moment d’inertie correspondant à q. 

Igv : Moment d’inertie correspondant à v. 

Q : Charge variable.  

Q : Facteur de qualité. 

qu : charge ultime. 

qs : charge de service.. 

L :   Longueur ou portée. 

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

Lx= distance entre nus de poutrelles. 

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

l’ : longueur fictive. 

'
gl et '

dl  : Longueurs fictives à gauche et à droite respectivement. 

M : Moment en général. 

Ma : Moment sur appui.  

Mu : Moment de calcul ultime. 

Mser : Moment de calcul de service.  

Mt : Moment en travée. 

M0 : moment isostatique. 

iM : Moment à l’appui  i 

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

Mj : Moment correspondant à j. 



Notations 

Mg : Moment correspondant à g. 

Mq : Moment correspondant à q. 

Ns : Effort normal de service. 

Nu : Effort normal ultime 

N : Effort normale du aux charges verticales. 

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

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

P : Charge concentrée appliquée (ELS ou ELU). 

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

R : coefficient de comportement global. 

S : Section, surface 

Sr : surface du radier (m2). 

St : Espacement des armatures.  

T : Effort tranchant. 

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

V : Effort tranchant. 

W: poids propre de la structure. 

W Qi : Charges d’exploitation. 

W
Gi

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

X, Y et Z : Coordonnées en général. 

Y : Ordonnée de la fibre neutre. 

Z : Coordonnée, bras de levier 

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

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

d : Hauteur utile. 

e : Excentricité, épaisseur. 

f : Flèche. 

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

fe : Limite d'élasticité. 



Notations 

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

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

ht : hauteur total du radier (m). 

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

σb : Contrainte de compression du béton. 

σs : Contrainte de compression dans l'acier 

υ : Coefficient de poison 

σ : Contrainte normale. 

σj : Contrainte correspondant à j. 

σg : Contrainte correspondant à g. 

σq : Contrainte correspondant à q. 

 γw: Poids volumique de l’eau (t/m3). 

γb : coefficient de sécurité.  

γs : coefficient de sécurité.  

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

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

q : chargement KN/ml.. 

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

u : Contrainte de cisaillement (MPa). 

 : Facteur d’amortissement. 

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

d’exploitation. 

μl : Moment réduit limite. 

μu : Moment ultime réduit. 

λi : Coefficient instantané. 

λv : Coefficient différé. 

 



                          

 

Les livres: 

 

 Calcul des Ouvrages en béton armé -M.BELAZOUGUI-           

*office des publications universitaires 1991; 

 Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et 

construction en béton armé. 

  Règles de conception et de calcul des structures en béton armé 

(C.B.A 93). 

 Règles parasismiques Algériennes (R.P.A 99/version 2003). 

  Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et construction 

en béton armé suivant la méthode des états limites (B.A.E.L 91). 

  les mémoires de fin d’étude : 

 Etude d’une tour (R+15) de forme irrégulier (école nationale 

polytechnique)  

 Etude d’une tour (R+9) en portique contreventer par des voiles en béton 

armé (école nationale des travaux publics). 

 Autres mémoire consultés. 

 

Outils informatiques  

 Logiciel AUTOCAD  

 Logiciel SAP 

 Logiciel EXCEL 



 

ANNEXEIV 



 

ANNEXE II 



4
,25

2
,45

3
,15

4
,25

3,15
3

,3
2

,45

545 4

1,243,573,6751,15

H
all

S
=

1
4

.00
M

²
H

all
S

=
1

4
.00

M
²

H
all

S
=

1
1

.20
M

²
H

all
S

=
1

1
.20

M
²

3,25
2

,85
3,25

2
,85

3,573,6751,15

3,752,2221,722,23,65 1,3 1,25

1,23,72,0121,073,652,27

1,23,81,32,2221,723,651,86

3,755,082,014,023,66

7
2

,99
1

,4
1

,4
2

,99
1

,65
5

,2
5

2
,15

2,9
9

4
,15

4
,15

2,99
2

,15

2
,92

3
,4

2
,77

2
,77

3
,4

2
,91 S

écho
ir

S
=

3
.4

0
M

²
S

écho
ir

S
=

3
.4

0
M

²

B
alcon

S
=

3
.4

5
M

²
B

alcon
S

=
3

.4
5

M
²

B
alcon

S
=

2
.5

5
M

²

S
écho

ir
S

=
3

.2
0

M
²

S
écho

ir
S

=
3

.2
0

M
²

B
alcon

S
=

5
.6

0
M

²
B

alcon
S

=
5

.6
0

M
²

B
alcon

S
=

2
.9

0
M

²
B

alcon
S

=
2

.9
0

M
²

1,2

1,45

2

1,45

2

B
alcon

S
=

2
.5

5
M

²

1,2

1,2

S
éjou

r
S

=
1

8
.00

M
²

S
éjo

ur
S

=
1

8
.00

M
²

S
éjou

r
S

=
1

9
.30

M
²

S
éjou

r
S

=
1

9
.30

M
²

C
uisine

S
=

1
1

.90
M

²

C
u

isine
S

=
1

1
.90

M
²

C
ham

b
re

02
S

=
1

2
.20

M
²

C
ham

b
re

02
S

=
1

2
.20

M
²

C
ham

b
re

01
S

=
1

1
.40

M
²

C
ham

b
re

01
S

=
1

1
.40

M
²

W
.C

S
=

2
.8

0
M

²
W

.C
S

=
2

.8
0

M
²

S
.D

.B
S

=
7

.0
0

M
²

S
.D

.B
S

=
7

.0
0

M
²

C
uisine

S
=

1
4

.85
M

²

C
uisin

e
S

=
1

4
.85

M
²

C
ham

b
re

01
S

=
1

2
.30

M
²

C
ham

b
re

0
1

S
=

1
2

.30
M

²

C
ham

b
re

02
S

=
1

0
.65

M
²

C
ham

b
re

02
S

=
1

0
.65

M
²

S
.D

.B
S

=
5

.0
0

M
²

S
.D

.B
S

=
5

.0
0

M
²

W
.C

S
=

2
.3

0
M

²
W

.C
S

=
2

.3
0

M
²

2
,17

1,1

4

2
,17

2
,15

2
,15

2
,93

2
,93

2
,92

0
,72

1
,2

0
,32

0
,35

1
1

,75
0

,95
2

1
,49

1
,2

2
,15

1
,2

1
,66

2
2

,7
1

0
,67

1
,2

0
,73

2
,25

3,5
3,1

3,1
3,5

3,1
2

,2
5

24,3

3,1

V
ue

S
ur

P
la

n
E

tag
e

C
ourant

2
,0

1
0,9

9
1,04

2
1,74

1,2
1,84

1,2
1,74

2
1

,04
1

2

19,621,428,02

2
,2

5
2

,25

3,87



S
O

R
T

IE
D

E
S

V
O

IT
U

R
E

S

E
N

T
R

E
E

D
E

S
V

O
IT

U
R

E
S

P
0

E
N

T
E

D
E

1
8%

P
0

E
N

T
E

D
E

1
8%

0
1

0
1

0
2

3
5

3
6

3
7

3
8

3
9

4
0

4
1

4
2

3
1

3
2

3
3

3
4

03 04 05 06 07 08

222120191817

28 29 30

0910111213141516

2324252627

L
o

g
e

g
ardien

V
u

e
S

u
r

P
la

n
D

e
sous

sol
01



3
,1

3
,5

3
,1

3
,1

3
,5

3
,1

2
,25

2
,25

2
4,3

17,85

53,72,181,84,82

8
,75

5
,8

8
,75

S
h

o
w

-R
o

om
S

h
o

w
-R

o
om

S
=

1
6

5
M

²

4545

18,4

V
u

e
S

u
r

P
lan

R
D

C

S
=

1
6

5
M

²

1
1,8

1
1,8

17,85



PENTE

PENTE

V
ue

S
ur

P
la

n
D

e
T

oiture

P
H

P
B

P
B

P
H

P
B

P
H

P
H

P
B



4
,0

8
3

,0
6

3
,0

6
3

,0
6

3
,0

6
3

,0
6

3
,0

6
3

,0
6

3
,0

6
3

,0
6

3
,0

6
3

,0
6

1
,2

4
,0

8

Coupe -AA-



Façade principale


	Combinaison.pdf
	page de garde.pdf
	remerciement _2_.pdf
	Dédicace.pdf
	dédécasse naima.pdf
	Introduction général fini.pdf
	chapitre 1 fini.pdf
	chapitre 2 fini.pdf
	chapitre 3.pdf
	chapitre 4 fini.pdf
	chapitre 5 modifie.pdf
	chapitre 06.pdf
	conclusion.pdf


