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Notations et symboles 
 

A (ou As ou Al) : Aire d’une section d’acier (longitudinal) 

At                                 : Somme des aires des sections droites d’un cours d’armatures transversales 

B                       : Aire d’une section de béton 

Es                                : Module de Young de l’acier 

Eij                                : Module de Young instantané a l’age de j jours 

Evj                               : Module de Young diffère à l’age de j jours 

F                       : Force ou action en général 

I1                       : Moment d’inertie de la section homogénéisé par rapport au béton (ELS) 

M ser                            : Moment fléchissant de calcul de service 

Mu                     : Moment fléchissant de calcul ultime 

N ser                             : Effort normal de calcul de service 

Nu                                : Effort normal de calcul ultime 

P                       : Action permanente 

Q                      : Action d’exploitation 

Vu                                : Effort tranchant de calcul ultime 

a                       : Largeur d’un poteau ou d’un voile 

b                       : Largeur d’une poutre (table), d’un poteau 

b0                                : Largeur de l’âme d’une poutre 

d (et d0)             : Position des armatures tendues (et comprimées) par rapport à la fibre la plus 

                           comprimée de la section de béton 

e                       : Excentricité de l’effort normal, Epaisseur d’une dalle 

fe                                  : Limite d’élasticité de l’acier 

fcj                                : Résistance caractéristique à la compression du béton âge de j jours 

ftj                                 : Résistance caractéristique à la traction du béton âge de j jours 

g                       : Charge permanente unitaire 

h                       : Hauteur d’une poutre, d’une fondation 

h0                      : Hauteur du talon d’une poutre 

h1                                : Hauteur du hourdis d’une poutre 

j                        : Nombre de jours de maturité du béton 

L                        : Portée d’une poutre ou d’une dalle, hauteur d’un poteau 



                                                                                                          
 
Lf                                   : Longueur de flambement. 
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Introduction générale

Introduction générale

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.

Cependant les constatations faites dans le monde après les séismes destructeurs, ont

montré que ce type de structure doit supporter d’importants déplacements relatifs entre deux

étages consécutifs « inter story drifts », et par conséquent des dommages sévères sur les

éléments non structuraux. De plus les demandes excessives de ductilité et les effets des

deuxièmes ordres dus aux grandes déformations, peuvent provoquer la ruine de la structure.

Lors des tremblements de terre sévères, il a été constaté que la plus part des bâtiments

à voiles en béton armé ont bien résistés, sans endommagement exagéré. Mis à part leur rôle

d’éléments porteurs vis-à-vis des charges verticales, les voiles (mur de contreventement), en

béton armé correctement dimensionnés, peuvent être particulièrement efficaces pour assurer

la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques.

Pour déterminer le comportement du bâtiment lors d’un séisme, on à utiliser le code

national « règlement parasismique algérien RPA99 »

Le travail a été réalisé selon le plan de travail suivant :

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

 Le deuxième chapitre, pour le pré dimensionnement des éléments structuraux.

 Le troisième chapitre, pour l’étude des éléments secondaires.

 Le quatrième chapitre, pour l’étude dynamique.

 Le cinquième chapitre, pour l’étude des éléments principaux.

 Le dernier chapitre, pour l’étude de l’infrastructure.

Et on termine par une conclusion générale qui synthétise notre travail.



 

 

 

 

 

 

 



Introduction généralités

Page 1

Introduction

L’étude d’un bâtiment en béton armé nécessite des connaissances de base sur lesquelles

l’ingénieur prend appuis, et cela pour obtenir une structure à la fois sécuritaire et économique.

Pour qu’une étude génie civil soit bien faite, la reconnaissance des caractéristiques

géométriques de la structure et des caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans sa

réalisation est indispensable, à cet effet, on consacre ce chapitre pour l’étude de ces

caractéristiques pour le cas de ce projet à étudier.

I.1.présentation et implantation de l’ouvrage
L’ouvrage faisant objet de notre étude est un bâtiment RDC+9 étages + sous-sol. Cet

ouvrage est à usage d’habitation, Il est classé, d’après les règles parasismiques algériennes

« RPA99 /version 2003 », dans le groupe d’usage 2, ayant une importance moyenne.

L’ouvrage est situé à 300 m environ au sud d’oued Soummam dans la ville de Bejaia

d’après la classification en zones sismiques des wilayas et communes d’Algérie « RPA99

/version 2003 » en zone (IIa), qui est une zone à moyenne sismicité.

I.1.1.Caractéristiques géométriques

Les caractéristiques géométriques de notre structure sont:

 Hauteur total de l’ouvrage : 32,73m.

 Hauteur du sous sol : 3,42m.

 Hauteur de RDC : 3,40m.

 Hauteur d’étage courant : 2,97m.

 Hauteur sale machine : 2.6m.

 Largeur : 16,30m.

 Longueur : 21,30 m.

I.1.2.système de contreventement
En se basant sur l’article (3-4-A-1.a) du RPA99/Version 2003 qui exige d’adopter un

contreventement mixte lorsque la hauteur de l’ouvrage dépasse 4 niveaux (14m) en zone II,

nous avons opté pour un contreventement par voiles et portiques avec justification de

l’interaction. Selon toujours le même article, les voiles de contreventement doivent reprendre

au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales quant aux charges horizontales

(effort sismique), elles sont reprises conjointement par les voiles et les portiques. Les

portiques doivent reprendre, les sollicitations dues aux charges verticales, au moins 25% de

l’effort tranchant de l’étage.

I.1.3.les éléments de l’ouvrage

I.1.3.1. les éléments structuraux

 Les poutres : sont sollicitées par un moment fléchissant et un effort tranchant.

 Les poteaux : sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les

Sollicitations (efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure.

I.1.3.2 Les éléments secondaires

 Les planchers : sont des aires généralement, planes destinées à séparer les

différents niveaux d’un bâtiment.

Les escaliers : sont des éléments permettant le passage d’un niveau à l’autre, ils
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sont réalisés en béton armé, coulés surplace.

 Les balcons : seront réalisés en dalle pleine.

 L’acrotère : est un élément en béton armé, encastré à sa base au plancher terrasse,

coulé surplace.

I.1.3.3. Les éléments de remplissages

 La maçonnerie

 Les murs extérieurs sont réalisés en briques creuses à doubles parois séparées par

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

 Les murs intérieurs sont réalisés en simples cloisons de briques creuses de 10cm,

leur fonction principale est la séparation des espaces et l’isolation thermique et

acoustique.

I.1.3.4.L’infrastructure

Elle sera réalisée en béton armé et assure les fonctions suivantes:

 Transmettre les charges horizontales et verticales au sol.

 Limiter les tassements.

 Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol.

I.2. caractéristiques du sol
La structure de notre étude repose sur un sol dont les caractéristiques géotechniques

sont : La contrainte admissible du sol : baradm 1

Le sol est classé en catégorie S4 selon le RPA 99 version 2003.

I.3. Règlements et normes utilisés

L’étude se fera en respectant les règlements et les normes en vigueur à savoir :

 RPA99 /version 2003.

 CBA93.

 DTR B.C.2.2.

 BAEL91/version 99.

 DTR BC2.33.2.

I.4. Etats limites : (BAEL91)

C’est un état pour lequel une condition requise d’une construction (ou d’un de ces

éléments) est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de variation défavorable des

actions appliquées.

I.4.1. Etat limite ultime

Ce sont ceux qui sont associés à la perte de stabilité de la structure ; ils sont

directement liés à la sécurité des personnes. Les phénomènes correspondants sont : la rupture

locale ou globale, la perte d’équilibre statique ou dynamique et l’instabilité de forme.

I.4.2. Etat limite de service

Ce sont ceux qui sont associés à l’aptitude à la mise en service; ils sont donc liés aux

conditions d’exploitation et à la durabilité recherchée pour l’ouvrage.

Les phénomènes correspondants sont : la fissuration, les déformations…
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I.4.3. les hypothèses de calcul

I.4.3.1. E.L.U : CBA93 (article A.4.3.2)

1- conservation des sections planes.

2- il n’y pas de glissement relatif (l’un par rapport à l’autre) entre les armatures et le béton.

3- la résistance à la traction du béton est négligeable. 4- l’allongement ultime de l’acier est

limité à 10‰.

4- le raccourcissement ultime du béton est limité à 3,5‰ ; dans le cas de flexion simple ou

composée, et à 2‰ dans le cas de la compression simple.

5- le diagramme contraint déformation  ;  de calcul du béton : on utilise le diagramme

parabole rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le diagramme

rectangulaire simplifié dans les autres cas

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

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

ne dépasse pas 15 %.

I.4.3.2. E.L.S : BAEL91 (article IV.1)
1- les hypothèses citées précédemment en 1, 2, 3.

2- le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques (   )

3- 15s

b

n


 


avec s : module de Young de l’acier ;

n : coefficient d’équivalence acier-béton.

4- On ne réduit pas dans les calculs, les aires des aciers de l’aire du béton comprimé

Une action peut se définir comme un ensemble de forces ou de couples de forces appliquées à

la structure ou bien comme une déformation imposée à la structure.

I.5. Actions et sollicitations
I .5.1. Les actions :

Sont les forces et les couples dues aux charges appliquées à une structure et aux

déformations imposées, elles proviennent donc :

 Des charges permanentes.

 Des charges d’exploitations.

 Des charges climatiques.

I.5.1.1. Valeurs caractéristiques des actions

a. Les actions permanentes (G) : Les actions permanentes ont une intensité constante ou très

peu variable dans le temps ; elles comprennent :

 Le poids propre de la structure.

 Cloisons, revêtement, superstructures fixes.

 Le poids des poussées des terres ou les pressions des liquides.

 Les déformations imposées à la structure.

b. Les actions variables (Q) : Les actions variables ont une intensité varie fréquemment

d’une façon importante dans le temps ; elles comprennent :
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 Les charges d’exploitations.

 Les charges climatiques (neige et vent).

 Les effets thermiques.

c. Les actions accidentelles (FA) : Ce sont celles provenant de phénomènes qui se

produisant rarement et avec une courte durée d’application, on peut citer :

 Les chocs.

 Les séismes.

 Les explosions.

 Les feux.

I.5.1.2. Valeurs de calcul des actions

Pour tenir compte des risques non mesurables, on associe aux valeurs caractéristiques

des actions un coefficient de sécurité pour obtenir les valeurs de calcul des actions. Puis on

combine ces valeurs de calcul pour établir le cas de chargement le plus défavorable.

a. Combinaison d’action à l’ELU :

a.1.Situation durable ou transitoire :

On ne tient compte que des actions permanentes et des actions variables, la combinaison

utilisée est :

1,35Gmax+Gmin+1,5Q1+ ∑1,3ψ Q i

   ψoi = 0,77 pour les bâtiments à usage courant.

  ψoi: Coefficient de pondération.

a.2.Situations accidentelles

1,35Gmax+Gmin+FA+ψ1i Q1+∑ ψ2iQi (i>1)

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.

  Ψ 1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable.

  Ψ 2i Qi : Valeur quasi-permanente d’une action variable.

0,15 Si l’action d’accompagnement est la neige.

                       Ψ1i= 0,50 Si l’action d’accompagnement est l’effet de la température.

0,20 Si l’action d’accompagnement est le vent.

b. Combinaison d’action à l’E L S

Gmax+Gmin+Q1+∑ ψ0iQi

 Ψ 0i =0,6 pour l’effet de la température.

Avec : G max : l’ensemble des actions permanentes défavorable.

G min : l’ensemble des actions permanentes favorable.

Q1 : action variable de base.

Q i : action variable d’accompagnement.

c .Combinaisons de calcul

Les combinaisons de calcul à considérer pour la détermination des

sollicitations et des déformations sont :

Situations durables : ELU: 1,35G+1,5Q

ELS : G+Q

i0



Introduction généralités

Page 5

 Situations accidentelles : G+Q∓ܧ

0.8G∓ܧ

I.5.2. Les sollicitations

Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant, moment de flexion,

moment de torsion) développés dans une combinaison d’action donnée.

I.6. Caractéristique des matériaux
I.6.1. Le béton :

Le béton est un matériau constitué par le mélange, dans les proportions convenables
de ciment, de granulats (sables et gravillon) et de l'eau et éventuellement de produits
d'addition (adjuvant), le mélange obtenu est une pâte qui durcit rapidement.

I.6.1.1. Composition du béton

Pour un mètre cube du béton courant est composé de :

350Kg de ciment (CPA 325).

400 L de Sable (0<Dg<5mm).

Gravillons (5<Dg< 15mm)

Gravier (15< Dg < 25mm). 175 L d’eau

Le béton obtenu aura une masse volumique apparente qui varie entre 2200 Kg/m3 et
2500Kg /m3.

I.6.1.2. Résistance caractéristique du béton
a. Résistance caractéristique en compression

Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique par sa

résistance caractéristique à la compression (à 28 jours d’âge noté « fc28 »). Cette résistance

( en MPa) est obtenue par un grand nombre d’essais de compression jusqu’à rupture sur

une éprouvette cylindrique normalisée de 16 cm de diamètre et 32 cm de hauteur.

Le durcissement étant progressif, est fonction de l’âge du béton. Aussi, la valeur

conventionnellement retenue pour le calcul des ouvrages est .

 Pour des résistances c28≤ 40 MPa. 

cj        si   j ≤ 28j 

cj= fc28 si j > 28j

 Pour des résistances c28> 40 MPa.

cj= c28. si   j ≤ 28j 

cjf

cjf

cjf

cjf

j

j

83,076,4 
 28cf

95,04,1 

j

800L de
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cj = c28 si j > 28j

Pour 1m³ de béton courant doser à 350 kg de ciment portland artificiel (CPA325), la

résistance moyennec28. Comprise entre 22 et 25 MPa.

On prend c28. =25 MPa.

b. Résistance à la traction

La mesure directe de la résistance à la traction par un essai de traction axiale étant

délicate on a recours à deux modes opératoires différents :

 Flexion d’éprouvettes prismatiques non armées.

 Fendage diamétral d’une éprouvette cylindrique (essai Brésilien)

La résistance caractéristique à la traction du béton à jours, notée ftj, est

conventionnellement définie par les relations :

tj =0,6 + 0,06fcj si c28 ≤ 60 MPa . 

tj =0,275 fcj si c28> 60 MPa.

Pour j=28 jours et c28. =25Mpa ; t28 =2,1Mpa.

c. Contrainte limite

c. 1. Etat limite ultime

 Contrainte ultime de compression : Pour le calcul à l’E.L.U on adopte le diagramme

parabole- rectangle suivant :

Figure I.2 : Diagramme des contraintes du béton

tjf

Figure.I.1: Evaluation de la résistance cjf en fonction de l’âge

2                            3.5              εbc(‰)

Parabole rectangle

σbc(MPa)

fbu

2 80 , 8 5 c
b u

b

f
f



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ƒbu : contrainte ultime du béton en compression.

: Coefficient de sécurité.

= 1,5 en situations durables ou transitoires.

=1,15 en situations accidentelles.

ƒ =14,20 MPa pour : =1,5

ƒ =18,48 MPa pour : =1,15

 Contrainte ultime de cisaillement : elle est limitée par :   ≤ adm

adm= min (0,2cj/b ; 5Mpa) pour la fissuration peu nuisible.

Adm= min (0,15cj/b ; 4Mpa) pour la fissuration préjudiciable.

Dans notre cas on a c28=25Mpa donc :

Adm=3,33Mpa fissuration peu nuisible.

Adm=2,5Mpa fissuration nuisible.

c .2. Etat limite de service

Dans le cas de l’ELS on suppose que le diagramme parabole rectangle reste dans le

domaine élastique linéaire, est défini par son module d’élasticité.

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :

Avec : = 0,6 ƒ =15 MPa.

d. Déformation longitudinale du béton

On distingue deux modules

d.1.Le module de déformation longitudinale instantané

Sous les contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24h. On admet à

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

du béton Eij est égal à :

Eij = 11000 , (fcj= fc28= 25 MPa) d’où : Ei28= 32164 MPa.

d.2. Le module de déformation longitudinale différé

Sous des chargements de longue durée (cas courant), le module de déformation

Longitudinale différé qui permet de calculer la déformation finale du béton est donné par la

formule:

Evj= (1/3) Eij .

b

b

b

bu b

bu b



bcbc  bc
28c

3
cjf

Figure I.3 : Diagramme des contraintes limite du béton.

εbc(‰)



 bc(MPa)



 bc
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Eij= 11000 (c28)1/3

Pour les vérifications courantes : j > 28 jours on a :

Pour : c28=25Mpa on a :

Ev28=10721,40 MPa

Ei28=32164,20 MPa

d.3. Module déformation transversale

(Module de glissement).

Avec : E : module de Young : Coefficient de poisson

La déformation longitudinale est toujours accompagnée d'une déformation

transversale, le coefficient de poisson ν par définition est le rapport entre la déformation

transversale et la déformation longitudinale.

=

Avec:

ξt: déformation limite transversale.

 ξl: déformation limite longitudinale.

Pour le calcul des sollicitations (à l’ELU), le coefficient de poisson est pris égal à 0.

Pour le calcul des déformations (à l’ELU), le coefficient de poisson est pris égal à 0,2.

I.6.2. L’acier

Le matériau acier est un alliage Fer et Carbone en faible pourcentage, l'acier est un

matériau caractérise par une bonne résistance aussi bien en traction qu'en compression ; Ca

bonne adhérence au béton, en constitue un matériau homogène.

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est pris égale à : Es=200 000 MPa.

I.6.2.1.Résistance caractéristique de l’acier

On définit la résistance caractéristique de l’acier comme étant sa limite d’élasticité :

I.6.2.2.Principales armatures utilisés

Tableau.I.1 : en fonction du type d’acier.

Aciers ronds

lisses

Aciers à hautes

adhérences

Treillis soudé à

fils lisses

Treillis soudés à haute

adhérence

Désignation FeE215 FeE235 FeE400 FeE500 TLE500 FeTE500

Fe [MPa] 215 235 400 500 500 500

2( 1)

E
G








18493, 45ELSG MPa



ef

ef

Déformation longitudinale

Déformation transversale

L

t

LL

dd




 






0

0

/

/
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Dans notre cas on utilise des armatures à haute adhérence, un acier de FeE400 type 1.

I.6.2.3.Contrainte limite

a. Etat limite ultime

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte- déformation suivant :

s= = .

Avec : E = 200 000 MPa .

: Coefficient de sécurité.

b .Etat limite de service :

Nous avons pour cet état :

 Fissuration peu nuisible.

 Fissuration nuisible : ≤ = min (2/3f , 110 ) 

 Fissuration très nuisible : ≤ =min (1/2 f , 90 ) 

: Coefficient de fissuration.

= 1 pour les ronds lisses (RL)

=1,6 pour les armatures à hautes adhérence (HA).

I.7. Hypothèses de calcul
I.7.1. Calcul aux états limites de services :

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les

armatures et le béton.

 La résistance de traction de béton est négligée.


s

ef


es

s

s

E



s

s

st


st e tjf

st


bc e tjf







Figure.I.4 : Diagramme contrainte déformation de l'acier.

s =1 cas de situations accidentelles.

s =1,15 cas de situations durable où transitoire.

σs

fe /γs

fe /γs

fe /γsεs

(ε ‰)

-10‰

10‰
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 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.

 Le rapport des modules d’élasticités longitudinaux de l’acier et de béton est pris

égal à 15 (η = ), η: est appelé coefficient d’équivalence.

I.7.2. Calcul aux états limite ultimes de résistance :

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les

armatures et le béton.

 Le béton tendu est négligé.

 L’allongement relatif de l’acier est limité à : 10‰.

 Le raccourcissement ultime du béton est limité à :

= 3.5 ‰ en flexion

= 2 ‰ en compression centrée

 La règle des trois pivots qui consiste à supposer que le domaine de sécurité est

défini par un diagramme des déformations passant par l’un des trois pivots A, B

ou C définis par la figure suivante :

Tel que :

A : correspond à un allongement de 10×10-3 de l’armature la plus tendue, supposée

concentrée.

B : correspond à un raccourcissement de 3.5×10-3 du béton de la fibre la plus

comprimée.

C : correspond à un raccourcissement de 2×10-3 du béton de la fibre située à 3/7h de

la fibre la plus comprimée.

Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont :

 La résistance à la compression à 28 jours fc28 = 25 Mpa.

 La résistance à la traction ft28 = 2.1 Mpa.

 Evj = 10721,40 Mpa.

 Eij = 32164.20Mpa.

 fe = 400 MPa.

b

s

E

E

bc

bc

Figure I.5 : Diagramme des déformations limites de la section règle des trois pivots.
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Introduction
Afin de déterminer les sections minimales des différents éléments de la structure pour

reprendre les efforts sollicitant nous procédons à un pré dimensionnement de ces éléments. Cette

opération se fait conformément aux règles édictées par les règlements en vigueur (RPA99 (version

2003), BAEL 91, CBA 93 et DTR BC 2.2,…).

II.1. pré dimensionnement des éléments

II.1.1. les éléments secondaires

II.1.1.1. les planchers

a. Planchers à corps creux

Le plancher est un élément qui joue un rôle porteur supportant les charges et surcharges et un

rôle d’isolation thermique et acoustique et séparateur entre deux étages. Il est composé de corps creux et

de poutrelles et de dalle de compression.

Le pré dimensionnement se fait par satisfaction de la condition de flèche donnée par le (CBA93.

Article : B-6-8-4, 2-4):

5.22
maxL

ht 

Lmax : longueur maximale entre nus d’appuis selon la disposition des poutrelles

ht : hauteur du plancher

cmL 54030570max 

cmh t 24
5.22

540


Donc on adopte des planchers à corps creux avec une hauteur de (20+4) = 24cm.

Avec :

 h = 20 cm : hauteur du corps creux.

 h0= 4 cm : hauteur de la dalle de compression.

Figure II.1 : plancher à corps creux.

a.1. les poutrelles

Les poutrelles sont des sections en Té en béton armé servant à transmettre les charges réparties

ou concentrées vers les poutres principales.

Les poutrelles sont considérées comme poutres continues semi encastrées elles seront calculées

comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis.

b: largeur de la table de compression

b0 : largeur de la nervure

Lx : distance entre nus de deux poutrelles successive.

20 cm

4 cm
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Ly : distance entre axes d’appuis des poutrelles principales.

h0 : épaisseur de la dalle de compression.

ht : hauteur totale de la poutrelle.

 b0 = (0,4 à 0,8) ht    →  b0 = (10 à 20cm)

Donc on prend : b0 = 10cm

b1 ≤ min (Lx/2, Ly/10)

Lx = 65-10 = 55 cm

Ly = 375-30 = 345cm

b1 ≤ min (55/2 ; 345/10)                 

CBA93 (article A.4.1.3)

b1 = 27.5cm

b = 2b1 + b0

b = 2 27.5 + 10 = 65 cm

Donc on prend : b = 65cm

a. 2. disposition des poutrelles

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères :

 Critère de la petite portée : Les poutrelles sont disposées parallèlement à la plus petite portée.

 Critère de continuité : Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les poutrelles sont

disposées parallèlement au sens du plus grand nombre d’appuis

b1

ht

b

h0

b03

Figure II.2. Vue en coupe d’une poutrelle

Figure II.3. Schéma de la disposition des poutrelles
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II.1.1.2. Plancher à dalle pleine

Elle se calcule comme un ensemble de panneaux de dalle, qui se reposent sur 1, 2, 3 ou 4 appuis.

Leurs dimensions doivent satisfaire les critères suivants :

 Résistance à la flexion

- Pour une dalle sur un seul ou deux appuis parallèles : .
20

xL
e 

- Dalle reposant sur trois appuis : xL

35
< e < xL

30
pour ൑ߩ) 0,4).

- Dalle reposant sur trois ou quatre appuis :
45

xL
≤ e≤ xL

40
pour ൐ߩ) 0,4)

Avec ൌߩ):
y

x

L

L
)

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

 Résistance au feu

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

 e = 11cm pour deux heures de coupe-feu. (CBA93).

 e = 17.5cm pour quatre heures de coupe-feu.

 Isolation phonique : e ≥ 13cm

Dans ce projet on distingue un types de dalle pleine.

 Dalle sur 4 appuis

On a: Lx= 5,10 m; Ly=5,90m.

cm.ecm.

e
L

e
L xx

75123311

40

510

45

510

4045





On prend e = 12 cm Figure II.4. Dalle sur 4 appuis.

II.1.1.2. Les escaliers

Les escaliers se composent généralement des éléments suivants :

Poutre palière

Marche

Contre marche

Giron

Nez de

marche

h
Sable fin

Enduit de plâtre

Paillasse (e)

Mortier de pose

5.9m

5,1 m

ASC

Figure II.5. Composantes des escaliers
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a .Terminologie

 La marche est la partie horizontale, là où l’on marche.

 La contre marche est la partie verticale, contre la marche.

 L’emmarchement est la longueur utile de chaque marche.

 La paillasse supporte les marches et contremarches.

 Volée c’est un ensemble de marches d’un palier à un palier.

b. Pré dimensionnement des escaliers

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

conditions suivantes :

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

- la largeur g se situe entre 25 et 32cm.

- La formule empirique de BLONDEL: 59 cm ≤ 2h + g  ≤ 66cm……………………. (1)

n

H
het

n

L
g 




1

Avec : :1n  Nombre de marches ; L : Longueur de la volée.

:n Nombre de contre marches ; H : La hauteur de la volée.

Type 1 (étage courant) : escalier droit à 2 volées.

L’escalier est composé de 2 volées identiques donc le calcul sera effectué pour une seule volée.

Figure II.6.Vue en plan de l’escalier d’étage

 Calcule de marche et de la contre marche pour la première volée :

 Escalier de l’étage courant :

On a: L0 = 240 cm, H = 149 cm.
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En résolvant la dernière équation on obtient :
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Figure II.7.Schéma statique étage courant
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Le nombre de contres marches est : n = 9.

Le nombre de marches est : n -1 =8.

 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)
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Inclinaison de la paillasse : .83.31
240

149
tg  

Epaisseur de la paillasse : 

La longueur développée est : L = Lv +Lp.

lv : longueur de la volée

Lp : longueur du palier du départ.
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               e ≥ 11cm ………. pour deux heures de coupe-feu. 

On prend : e = 15 cm.

Type 2 .Escalier de RDC

Figure II.9. Vue en plan de l’escalier RDC Figure II.10.Schéma statique RDC

Figure II.8. Schéma statique étage courant
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 1er volée

On a: L0 = 210 cm, H = 136 cm.
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En résolvant la dernière équation on obtient :

Le nombre de contres marches est : n = 8.

Le nombre de marches est : n -1 =7.

 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)
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Inclinaison de la paillasse :

.92.32
210
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tg  

Epaisseur de la paillasse :

La longueur développée est : L = Lv +Lp.

lv : longueur de la volée

Lp : longueur du palier du départ.
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              e ≥ 11cm ………. pour deux heures de coupe-feu. 

On prend : e = 12 cm.

 2eme volée

On a: L0 = 30 cm, H = 34 cm.
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En résolvant la dernière équation on obtient :

Le nombre de contres marches est : n = 2.

Le nombre de marches est : n -1 =1.

Figure II.11. Schéma statique de la volée 1

Figure II.12. Schéma statique de la volée 2
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 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)
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Inclinaison de la paillasse :  57.48
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Epaisseur de la paillasse :

La longueur développée est : L = Lv +Lpd+ Lp.

lv : longueur de la volée

Lp : longueur du palier du départ.

Lpd : longueur du palier d’arrivée.
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e ≥ 11cm ………. pour deux heures de coupe-feu. 

On prend : e = 12 cm.

 3eme volée

On a: L0 = 270 cm, H = 170 cm.
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En résolvant la dernière équation on obtient :

Le nombre de contres marches est : n = 10.

Le nombre de marches est : n -1 =9.

 Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h)
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Inclinaison de la paillasse :  19.32
270

170
tg 

Epaisseur de la paillasse :

La longueur développée est : L = Lv.

lv : longueur de la volée Figure II.13. Schéma statique de la volée 3



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

[Texte] Page 18

.19.3)7.1()7.2( 22

'
22

0

mL

HLL





cmecme
L

e
L

95.1563.10
20

319

30

319

2030


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

On prend : e = 12 cm.

II.1.1.3. Acrotère

Ses dimensions sont mentionnées dans les plans D’architectures, la surface de l’acrotère S= (0.6× 0.1) +

(0.1 0.08) ×0.1/ (2) =0.069m².

Le poids propre : kN/ml.1.725250.069P 
Enduit de ciment intérieur : mlKN /238.0882.018015.0 

Enduit de ciment intérieur : 0.02×18×0.6=0.216 KN /ml

II.1.2.Éléments structuraux

II.1.2.1. Les poutres

a. Les poutres principales [P.P]

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles, selon le BAEL 91 leur hauteur est donnée

selon la condition suivante :

max max

15 10
pp

L L
h  …………………………………...………… (Condition de flèche).

maxL : Portée maximale entre nus d’appuis.

pph : La hauteur de la poutre principale.

Lmax = 640 - 30 = 610cm =>
଺ଵ଴

ଵହ
≤ hpp ≤

଺ଵ଴

ଵ଴
=> 40.66 cm ≤ hpp ≤ 61 cm

On prend. hpp =50 cm

La largeur (b) est comprise entre (0,4 à 0,8) pph , soit b = 45cm.

Donc adopte pour une section rectangulaire ( pp ppb h ) =(45×50) cm².

Vérification des exigences du RPA :

b  20 cm condition vérifiée.

h 30 cm condition vérifiée.

h/b = 50/45 = 1.11 < 4 condition vérifié (RPA 99 version 2003 Art .7.5.1)

acroG 2,179 KN/m

acroQ 1,00 KN/m

b=45cm

h =50cm

Figure II.14. Vue en plan d’un acrotère.
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b. Les poutres secondaires [P. S]

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leur pré dimensionnement se fait selon la condition

suivante : max max

15 10
PS

L L
h  ……… (Condition de flèche).

maxL : Portée maximale entre nus d’appuis.

PSh : Hauteur de la poutre secondaire.

.5436

10

540

15

540
54030570max

cmhcm

hcmL

PS

PS





On prend : PSh
= 40 cm.

La largeur (b) est comprise entre (0.4 à 0.8) pph , soit b = 40cm.

On adopte pour une section rectangulaire ( PS PSb h ) = (40 × 45) cm².

 Vérification des exigences du RPA

b  20cm condition vérifiée.

h  30cm condition vérifiée. (RPA 99 version 2003Art .7.5.1)

h/b = 45/40 = 1.125 < 4 condition vérifiée.

II.1.2.2.Les voiles de contreventement

Le Pré dimensionnement des murs en béton armé ils servent d’une part à contreventé le bâtiment

en reprenant les efforts horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux

qu’ils transmettent aux fondations.

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes :

 e > 15 cm…………….……. (1).

 e > he / 20………………... (2). RPA (article 7.7.1)

 L > 4 × e………………...... (3).

Avec :
e

h : Hauteur libre d’étage ; e : épaisseur du voile.

 Pour le sous-sol et le RDC he =340 - 50 = 290 cm

 Pour les étages courants he =297 - 50 =247 cm

Donc : e ≥ max (
௘

ଶ଴
; 15 cm)

 Pour le sous-sol et le RDC

e ≥ max ( 
ଶଽ଴

ଶ଴�
  ; 15cm) => e ≥ max (14.5 ; 15 cm) 

 Pour les étages courants :

e ≥ max ( 
ଶସ଻

ଶ଴�
  ; 15cm) => e ≥ max (12.35 ; 15 cm) 

En prend e =15 cm.

II.2.Evaluation des charges et surcharges
II.2.1.Plancher corps creux

b =40cm

h =45 cm

e

hp

he

L

Figure II.15.Voile
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II.2.1.1.Plancher terrasse inaccessible

Tableau II.1. Évaluation des charges sur la terrasse inaccessible

Désignation des éléments Epaisseurs(m) Poids (KN/m2)

Gravillons de protection 0.05 0.85

Multicouche d’étanchéité 0.02 0.12

Forme de pente 0.1 2.2

Isolation thermique 0.04 0.16

Plancher à corps creux (20+4) 0.24 3.30

Enduit en plâtre 0.02 0.2

∑= 6.83 

La charge permanente totale estimée est : G = 6.83 KN/m2.

D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse inaccessible

est estimée à : Q = 1.0 KN/m2.

II.2.1.2. Plancher étage courant
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Figure.II.16.Plancher terrasse inaccessible

Figure II.17.Plancher étage
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1

2

3

4



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

[Texte] Page 21

Tableau II.2.Évaluation des charges des planchers étages courants

D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans le cas d’un étage est estimée à :

Q = 1.5 KN/m2.

II.2.2.Les escaliers

Type 1 :

a. Palier

Tableau II.3. Évaluation des charges du palier

La charge permanente totale estimée est : G = 5.27 KN/m2.

D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans le cas d’un escalier et estimée à :

Q = 2.5 KN/m2.

Évaluation des charges revenant aux volées en dalle pleine

Désignation des éléments Epaisseurs(m) Poids (KN/m2)

Carrelage 0.02 0.44

Mortier de pose 0.02 0.4

Lit de sable 0.02 0.36

Cloisons de séparation 0.1 0.9

Plancher à corps creux (20+4) 0.24 3.3

Enduit en plâtre 0.02 0.2

∑=5.6 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids (kN/m2)

Carrelage 0.02 0,40

Mortier de pose 0.02 0,40

Lit de sable 0.02 0,36

Dalle en BA 0.15 3.75

Enduit ciment 0.02 0,36

∑  = 5.27 
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b. Etage courants

Tableau II.4. Évaluation des charges sur les volées étage courants

Type 2 :

Palier

Tableau II.5. Évaluation des charges du palier

La charge permanente totale estimée est : G = 4.52 KN/m2.

D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans le cas d’un escalier et estimée à :

Q = 2.5 KN/m2.

Description Epaisseur "e" (m) Poids "G" (KN/m2)

Revêtement horizontale 0.02 0.40

Revêtement verticale 0.013 0.26

Matière de pose 0.02 0.40

Lit de sable 0.02 0.36

Marches 0.165 (1/2) 1.81

Paillasse 0.15/cos ∝ 4.41

Enduit plâtre 0.02 0.20

∑ = 7.84 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids (kN/m2)

Carrelage 0.02 0,40

Mortier de pose 0.02 0,40

Lit de sable 0.02 0,36

Dalle en BA 0.12 3.00

Enduit ciment 0.02 0,36

∑  = 4.52 
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 Évaluation des charges revenant aux volées en dalle pleine

Tableau. II.6.Évaluation des charges sur les volées étages RDC

II.3 Descente de charges :

La descente de charges permet d’évaluer les charges

revenant à chaque élément de la structure considérer :

 Le poids propre de l’élément.

 La charge de plancher qu’il supporte.

 La part de cloison répartie qui lui revient.

 Les éléments secondaires.

 La loi de dégression des charges (DTR.BC2.2.art.6.3) :

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges

d’exploitations suivantes :

Sous toit ou terrasse : 0Q

Sous dernier étage : 0 1Q Q

Sous étage immédiatement inférieur (étage2) : 0 1 20.95( )Q Q Q 

Description Epaisseur "e" (m)

Poids "G" (KN/m2)

Volée 1 Volée 2 Volée 3

Revêtement horizontale 0.02 0.40 0.40 0.40

Revêtement verticale 0.013 0.26 0.26 0.26

Matière de pose 0.02 0.40 0.40 0.40

Lit de sable 0.02 0.36 0.36 0.36

Marches 0.17 (1/2) 0.085 0.085 0.085

Paillasse 0.12/cos ∝ 3.57 4.53 3.54

Enduit plâtre 0.02 0.20 0.20 0.20

∑ = 5.27 ∑ = 6.23 ∑ = 5.24 

Figure II.18. Schéma statique de la

décente de charge

N1

N2

N9

N10



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

[Texte] Page 24

Sous étage immédiatement inférieur (étage3) : 0 1 2 30.9( )Q Q Q Q  

Sous étage n quelconque :
0 1 2

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

2
n n

n
Q Q Q Q Q

n


   

Le coefficient
(3 )

2

n

n


étant valable pour n5

II.3.1Descente de charges du poteau :

a. Calcul de la surface afférente :

Sous G:

S aff G= S1+S2+S3+S4

S aff G= (2.25×1.55) + (2.7×1.55) + (2.25×2.95) + (2.7 ×2.95)

S aff G= 22.275 m2

c. Les charges et surcharges

Plancher terrasse accessible : G=5.88×22.275=130.977 KN

Q=1.5×22.275=33.41 KN

Plancher étages 1 à 9 : G=5.6×22.275=124.74 KN

Q=1.5×22.275=33.41 KN

Plancher RDC : G = 5.5×22.275 = 122.512 KN

Q = 2.5 × 22.275 = 55.687 KN

 Poutres principales : G pp =25×0.5×0.45×4.5 = 25.312 KN

Poutres secondaires : G ps =25×0.45×0.4×4.95 = 22.275 KN

Poids total des poutres : G pout = G pp+ G ps= 47.587 KN

Poteaux :

 Pour les poteaux sous-sol et RDC : P1=25×0.60×0.60×2.9 = 26.1 KN

 Pour les poteaux de 1eme et 2eme étages : P2=25×0.60×0.55×2.47 = 20.3775KN

 Pour les poteaux de 3eme et 4eme étages : P3=25×0.55×0.55×2.47 = 18.7937 KN

 Pour les poteaux de 5eme et 6eme étages : P4 =25×0.55×0.50×2.47 = 16.9812 KN

 Pour les poteaux de 7eme et 8eme étages : P5 =25×0.50×0.45×2.47 = 13.9375 KN

 Pour les poteaux de 9eme étages : P6 =25×0.45×0.45×2.47 = 12.0437 KN

Corps

creux

Corps

creux
PP

Corps

creux

Corps

creux

PS

2.95m

0.30m

1.55m

2.25m 0,30.m 2.70m

Figure II.19.Surface qui revient au poteau.
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Étages
Sous-sol

RDC
1eme, 2eme 3eme, 4eme 5eme, 6eme

7eme, 8eme 9eme

Section (b× h)

cm2
60×60 60×55 55×55 55×50 50×45 45×45

Ppot(KN) 26.1 20.3775 18.7937 16.9812 13.9375 12.0437

Tableau. II.7 : Descente de charge sur le poteau le plus sollicité

Niveau Eléments G (KN) Q (KN)

N0

Terrasse accessible
Poutres (PP, PS)
Poteaux (45×45)

130.977
47.587
12.0437

33.41

Total 190.6077 33.41

N1

Venant de N0
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (50×45)

190.6077
124.74
47.587
13.9375

66.82

Total 376.8722 66.82

N2

Venant de N1
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux 50×45)

376.8722
124.74
47.587
13.9375

96.889

Total 563.1367 96.889

N3

Venant de N2
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (55×50)

563.1367
124.74
47.587
16.9812

123.617

Total 752.4452 123.617

N4

Venant de N3
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (55×50)

752.4452
124.74
47.587
16.9812

147.004

Total 941.7534 147.004
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N5

Venant de N4
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (55×55)

941.7534
124.74
47.587
18.7937

167.05

Total 1132.8741 167.05

N6

Venant de N5
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (55×55)

1132.8741
124.74
47.587
18.7937

183.755

total 1323.9948 183.755

N7

Venant de N6
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (60×55)

1323.9948
124.74
47.587
20.3775

197.119

total 1516.6993 197.119

N8

Venant de N7
Plancher

Poutres (PP, PS)
Poteaux (60×55)

1516.6993
124.74
47.587
20.3775

207.142

Total 1709.4038 207.142

N9

Venant de N8
Plancher (DP)

Poutres (PP, PS)
Poteaux (60×60)

1709.4038
122.512
47.587
26.1

227.190

total 1905.6028 227.190

N10

Venant de N9
Plancher (DP)

Poutres (PP, PS)
Poteaux (60×60)

1905.6028
122.512
47.587
26.1

229.417

total 2101.8018 229.417

 Calcul de l’effort normal (N) :

À l’ELU NU = 1.35 G + 1.5 Q

NU =1.35 × (2101.8018) + 1.5 × (229.417)

NU = 3181.55793KN

À l’ELS : NS = G + Q

NS = 2101.8018 + 229.417

NS = 2331.2188 KN

Donc NU max= 3181.55793KN
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Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu de

15% tel que : )5.135.1(15.1* QGNu 

Donc ))417.229(5.1)8018.2101(35.1(15.1 Nu

L’effort normal maximum KNNu 79161.3658* 

II.4. Vérification des sections :
II.4.1. Vérification à la compression simple du poteau sous-sol :

On doit vérifier la condition suivante :

286.0 c
u f

B

N
 Avec :B section du béton.

B ≥
ே௎

଴.଺×௙௖ଶ଼
 B ≥  

ଷ଺ହ .଼଻ଽଵ଺ଵ×ଵ଴షయ

଴.଺×ଶହ
 B ≥ 0.243 m2

On a B = 0.5 × 0.55 = 0.275 m2

B = 0.275 ≥ 0.243 m2 condition vérifie.

II.5.2.Vérification au flambement

D’après le (CBA 93), on doit faire la vérification suivante :








 







s

es

b

cr
u

fAfB
N




9.0
28 CBA 93(Article B.8.4.1)

rB : Section réduite du béton.

:As Section des armatures.

b : coefficient de sécurité de béton.

s : coefficient de sécurité des aciers

: Coefficient en fonction de l’élancement géométrique .



.7050)
50

(6.0

.500

)
35

(2.01

85.0

2

2













On calcule l’élancement.
i

l f


Avec :

fl : Longueur de flambement.

0l : Longueur du poteau.

i: Rayon de giration :
B

I
i 

:I Moment d’inertie :
12

3hb
I




.03.29.27.07.0 0 mll f 
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B = 0.60 × 0.60 = 0.36 m2

I = ଴.଺଴×଴.଺଴య

ଵଶ
= 1.08 ×10-3 m4

i = ට
଺.ଽଷଶ×ଵ଴షయ

଴.ଶ଻ହ
= 0.158 m

831.0

35

734.11
2.01

085
50734.11

173.0

03.2
2












 

D’après le BAEL91 on doit vérifier :


















s

e

b

c

u
r

ff

N
B




1009.0
28

*



















15.1100

400

5.19.0

25
831.0

1079161.3658 3

rB  rB 0.079 m2

Or nous avons :

rB = (0.60 – 0.02) × (0.60 – 0.02) = 0.336 m2

0.336 > 0.201 donc le poteau ne risque pas de flamber.

Tableau II.8. Résultat de vérification au flambement

Poteau NU (KN)
Badp

(m2)

l0

(m)
lf(m)

I×10-4

(m4)
i (m)   Br cal

(m2)
Br adp
(m2)

RDC 3350.351 0.36 2.9 2.03 108 0.173 11.734 0.831 0.089 0.336

1eme 3011.169 0.33 2.47 1.729 99 0.173 9.994 0.836 0.079 0.3074

2eme 2694.705 0.33 2.47 1.729 99 0.173 9.994 0.836 0.071 0.3074

3eme 2600.868 0.302 2.47 1.729 76.25 0.158 10.943 0.825 0.069 0.2809

4eme 2046.9482 0.302 2.47 1.729 76.25 0.158 10.943 0.825 0.054 0.2809

5eme 1715.654 0.275 2.47 1.729 69.32 0.158 10.943 0.819 0.046 0.2544

6eme 1360.086 0.275 2.47 1.729 69.32 0.158 10.943 0.819 0.036 0.2544

7eme 1662.403 0.225 2.47 1.729 46.87 0.144 12.006 0.811 0.045 0.2064

8eme 700.358 0.225 2.47 1.729 46.87 0.144 12.006 0.811 0.019 0.2064

9eme 353.550 0.202 2.47 1.729 34.17 0.130 13.3 0.797 0.009 0.1849
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CONCLUSION

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

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

 Poutres principales : .5045 2cm

 Poutres secondaires : .4540 2cm

 Pour les poteaux sous-sol et RDC : .6060 2cm

 Pour les poteaux de 1eme et 2eme étages : .6055 2cm

 Pour les poteaux de 3eme et 4eme étages : .5555 2cm

 Pour les poteaux de 5eme et 6eme étages : .5550 2cm

 Pour les poteaux de 7eme et 8eme étages : .5045 2cm

 Pour les poteaux de 9eme étages : .4545 2cm
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Introduction
On distingue deux types d’éléments dans une structure :

 Les éléments porteurs principaux qui contribuent au contreventement.

 Les éléments secondaires qui ne contribuent pas au contreventement.

Ainsi que les escaliers et l’acrotère sont considérés comme des éléments secondaires

dont l’étude est indépendante de l’action sismique (puisqu’ ils ne contribuent pas directement à

la reprise de ces efforts), mais ils sont considérés comme dépendant de la géométrie interne de la

structure.

III.1 Etude des planchers
III.1.1 Etude des poutrelles

Les poutrelles sont calculées en flexion simple, poutre continue sur plusieurs appuis

Pour calculer les sollicitations on applique les méthodes suivantes :

III.1.1.1. Méthode de calcule

a. Méthode forfaitaire

a .1. Domaine d’application BAEL91 (Art B.6.2.210)

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

forfaitaire si les quatre conditions sont vérifiées :

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

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

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

 fissuration peu nuisible (F.P.N).

a.2. Application de la méthode

 Valeurs des moments

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

 Mt+ (Md +Mg) / 2 ≥Max (1.05M0, (1+0.3 α) M0) 

 Mt ≥ (1+0.3 α) M0/2dans une travée intermédiaire.

 Mt ≥ (1.2+0.3 α) M0/2 dans une travée de rive.

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

 0.6M0 pour une poutre à deux travées.

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

travées.

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

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

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

d’exploitation à la somme des charges non pondérées.

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

A B C

-0.15 M -0.6 M -0.15 M
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Figure III.2 : Diagramme des moments des appuis pour une poutre à plus de (02) travées.

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

BAEL91 préconise de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale à :

0.15M0. tel que M0= Max (M0
1, M0

n)

 Evaluation de l’effort tranchant

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

dire l’effort tranchant hyperstatique est confondu avec l’effort tranchant isostatique sauf

pour le premier appui intermédiaire (voisin de rive) où l’on tient compte des moments de

continuité en majorant l’effort tranchant isostatique V0 de :

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

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

Figure III.3. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à 2 travées.

Figure III.4. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à plus de (02) travées.

b. Méthode de Caquot

b.1.Domaine d’application

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

Caquot. Le principe repose sur la méthode des trois moments simplifiée et corrigée pour tenir

compte de :

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

moyenne de la poutre.

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

b.2. Application de la méthode

 Moment en travée

-0.15 M -0.5 M -0.4 M -0.5 M -0.15 M

A B C ED

V0
AB

CBA
-V0

BC-1.15V0
AB

1.15V0
BC

EDCA B

V0
AB 1.1V0

DE
1.1V0

CD1.1V0
BC

-V0
DE-1.1V0

CD-1.1V0
BC-1.1V0

AB
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g d
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
          



 En appuis
'3 '3

' '8.5 ( )

g g d d

a

g d

P l P l
M

l l

  
 

 
BAEL(Art. L.III,3)

 ' '
g dl et l : Longueur fictive

 : charge reparties sur les 2 trav es encadrant l’appui consid reg dP et P é è






rivedeTravée:

ireintermédiaTravée:8.0
'

l

l
l

 L’effort tranchant

2

d gi

i

M MPu l
V

l


  ( . . .3)BAEL Art L III

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

III.1.1.2 les différents types des poutrelles

 Plancher de RDC ,1er ,2ème et 3ème étages :

 Plancher de 4ème ,5ème ,6ème et 7ème étages :

 Plancher de 8ème ,9ème étages et plancher terrasse accessible :

Figure III.5 Différents types de poutrelles.
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III.1.1.3 Exposé un cas de calcul : Poutrelle type (plancher RDC)

Figure III.6.Schéma statique de la poutrelle T1 (étage courant)

 Plancher RDC : G = 5.6KN/m2 ; Q=1.5KN/m2

          Q ≤ Min (2G, 5KN/m2)……….Vérifiée.

          0.8 ≤ li/li+1 ≤ 1.25……………. Vérifiée. 

Le moment d’inertie constant sur toutes les travées……...Vérifiée ; F.P.N………. Vérifiée

a. Calcul des sollicitations

ELU : PU = 0.65 × (1.35×G + 1.5×Q)

ELS : PS = (G + Q)

Tableau III.1.Chargement sur les poutrelles

a.1.Calcul à l’ELU et l’ELS

 Moment isostatique : les résultats sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau III .2. Calcule moment isostatique

8

²
0

lp
M 

Travée ELU ELS

A-B mKNM .21.23
8

)²4.5(37.6
0 


 mKNM .80.16

8

)²4.5(61.4
0 




B-C mKNM .90.19
8

)²5(37.6
0 


 mKNM .40.14

8

)²5(61.4
0 




C-D mKNM .34.18
8

)²8.4(37.6
0 


 mKNM .27.13

8

)²8.4(61.4
0 




D-E mKNM .87.25
8

)²7.5(37.6
0 


 mKNM .72.18

8

)²7.5(61.4
0 




Désignation
G

(kn/m2)

Q

(kn/m2)

ELU ELS

PU

(kn/m2)

PU

(kn/m)

PS

(kn/m2)

PS

(kn/m)

Plancher de RDC, étage

courant, terrasse accessible
5.6 1.5 9.81 6.37 7.10 4.61

Terrasse inaccessible 6.83 1 10.72 6.96 7.83 5.08
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 Moments aux appuis :

MA=ME= 0

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

équilibrant au moment fictif égal à 015.0 M
.

À l’LEU :

KNmMMMMMM DECDBCAB
DB 93.12)87.25;34.18;90.19;21.23max(5.0),,,max(5.0 0000 

KNmMMMMMc DECDBCAB 34.10)87.25;34.18;90.19;21.23max(4.0),,,max(4.0 0000 

À l’LES :

KNmMMMMMM DECDBCAB
DB 36.9)72.18;27.13;40.14;80.16(),,,max(5.0max5.0 0000 

KNmMMMMMc DECDBCAB 48.7)72.18;27.13;40.14;80.16(),,,max(4.0max4.0 0000 

 Les moments fléchissant en travées :

211.0
6.55.1

5.1








GQ

Q


(1+0.3 α)= 06.1211.03.01 

63.0
2

211.03.02.1

2

3.02.1





 

A l’ELU :

Travée AB :




























)2(.....................33.12

)1(.....................13.18

21.23
2

211.03.02.1

21.2306.1
2

93.120

mKNM

mKNM

M

M

t

t

t

t

mKNMMM ttt .)33.12,13.18max())2(),1(max(   mKNM t .13.18

Travée BC :




























)2.(.....................56.12

)1.(.....................45.9

9.19
2

211.03.02.1

90.1906.1
2

34.1093.12

mKNM

mKNM

M

M

t

t

t

t

mKNMMM ttt .)56.12,45.9max())2(),1(max(  mKNM t .56.12

Travée CD :




























)2(.....................58.11

)1..(.....................82.7

34.18
2

211.03.02.1

34.1806.1
2

93.1234.10

mKNM

mKNM

M

M

t

t

t

t

mKNMmKNMMM tttt .58.11.)58.11,82.7max())2(),1(max( 

Travée DE :
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


























)2.........(...........34.16

)1........(...........95.20

87.25
2

211.03.02.1

87.2506.1
2

093.12

mKNM

mKNM

M

M

t

t

t

t

mKNMmKNMMM tttt .95.20.)34.16,95.20max())2(),1(max( 

 Calcul des efforts tranchants

L’effort tranchant isostatique a l’ELU :

2
0

lP
V




On calcul V0 pour chaque travée :

Travée AB :

VA=
2

lPu  = KN19.17
2

4.537.6




VB= -1.1
2

lPu  = -18.91 KN

Travée BC:

VB=1.1
2

lPu  = 1.1 KN51.17
2

537.6




VC =
2

lPu  = -15.92 KN

Travée CD :

VC =
2

lPu  = 15.28 KN

VD= -1.1
2

lPu  = -1.1 KN81.16
2

8.437.6




Travée DE :

VD=1.1
2

lPu  = 1.1 KN96.19
2

7.537.6




VE=
2

lPu  = 18.15 KN

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

Tableau ІІІ.3.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse inaccessible

Type de poutrelle Travée
L

(m)

Pu

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mt

(KN.m)

V

(KN)

Type AB 5.4 6.96 25.39 20.31 18.79
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Tableau ІІІ.4.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse inaccessible

Type de

poutrelle
Travée

L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Type AB 5.4 5.08 18.55 14.84

Figure III.7. Application de la méthode de Caquot minorée pour le troisième cas de la

poutrelle

Li/Li+1=4.80/3.75=1.28   ...........................................25.1;8.0 vérifiéenonCodition.

Dans ce cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3éme condition n’est pas

vérifiée donc on applique la méthode de Caquot minorée, en remplaçant G par G’ dans le calcul

des moments aux appuis, et G pour le calcul des moments en travée.

 
  mKNQGP

mKNQGP

mKNGGG

s

u

/4.365.0''

/73.465.05.1'35.1'

/73.36.5
3

2
'

3

2
' 2







A l’ELU :

 Moments aux appuis :

MA=ME= 0 KN.m

MB =
)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

ll

lPlP






Pg = Pd =5.6 KN/m

Longueurs fictives :

Lg’= Lg= 5 m.

Ld’= Ld=0.8×5= 4 m

MB =
 

mKN.68.11
)45(5.8

4573.4 33







MC=
)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

ll

lPlP





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Longueurs fictives :

Lg’= Lg = 0.8×5= 4 m.

Ld’ = Ld = 0.8×4.8 = 3.84 m.

MC =
 

mKN.56.8
)84.34(5.8

84.3473.4 33







MD =
)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

ll

lPlP






Longueurs fictives :

Lg’= Lg=0.8×4.8= 3.84 m.

Ld’ = Ld = 3.75 m.

MD =
 

mKN.01.8
)75.384.3(5.8

75.384.373.4 33







 Moments en travée :

i

dgi

dg

lPu

MMl
xquetelxl

xPu
xM

l

x
M

l

x
MxMxM











2
);(

2
)(

)()1()()(

0

0

Travée AB :

 
mx 36.2

4.537.6

68.110

2

4.5







mKNxM .85.22)36.24.5(
2

36.237.6
)(0 




mKNxM .74.17
4.5

36.2
68.1185.22)( 










Travée BC :

 
mx 13.3

537.6

56.868.11

2

5







mKNxM .64.18)13.35(
2

13.337.6
)(0 




mKNxM .91.8
5

13.3
56.8)

5

13.3
1(68.1164.18)( 

Travée CD :

mx 94.2
8.437.6

01.856.8

2

8.4







mKNxM .41.17)94.28.4(
2

94.237.6
)(0 




mKNxM .18.9
8.4

94.2
01.8)

8.4

94.2
1(56.841.17)( 
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Travée DE :

mx 21.2
75.337.6

001.8

2

75.3







mKNxM .83.10)21.275.3(
2

21.237.6
)(0 




mKNxM .54.7)
75.3

21.2
1(01.883.10)( 

 Effort tranchant :

i

gdi

l

MMlPu
V







2

Travée AB :
























KNV

KNV

B

A

61.15
4.5

056.8

2

4.537.6

03.15
4.5

068.11

2

4.537.6

Travée BC :
























KNV

KNV

c

B

54.16
5

68.1156.8

2

537.6

21.14
5

056.8

2

537.6

Travée CD :
























KNV

KNV

D

c

07.17
8.4

56.80

2

8.437.6

02.16
8.4

68.1101.8

2

8.437.6

Travée DE :
























KNV

KNV

E

D

07.14
75.3

01.80

2

8.437.6

22.14
75.3

56.80

2

75.337.6

Tableau ІІІ.5.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher RDC ,1er, 2eme, 3eme en

travée

Type de

poutrelle
Travée

L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mtu

(KN.m)

Vu i

(KN)

Vu (i+1)

(KN)

Type 2

AB 5.4 6.37 23.24 18.9 17.21 -18.93

BC 5 6.37 19.92 11.39 17.53 -15.94

CD 4.8 6.37 18.36 11.86 15.30 -15.30
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Tableau ІІІ.6.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher RDC ,1er, 2eme,

3eme en travée

Type de

poutrelle
Travée

L

(m)

PS

(KN/ m)

M0

(KN.m)
MtS (KN.m)

Type 2

AB 5.4 4.61 16.82 13.68

BC 5 4.61 14.42 8.24

CD 4.8 4.61 13.29 8.59

Tableau ІІІ.7.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher RDC ,1er, 2eme,

3emeen appuis

appui MAU (kn.m) MAS (kn.m) VU (kn)

A 0 0 17.21

B -11.62 -8.41 -18.93

C -7.97 -5.76 -15.94

D 0 0 15.30

Tableau ІІІ.8.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher 8eme, 9eme + terrasse

accessible en travée

Tableau ІІІ.9.Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher8eme, 9eme + terrasse

accessible en travée

Type de poutrelle Travée L(m) PS(KN/ m) M0(KN.m) MtS (KN.m)

AB 5.4 4.61 16.82 13.68

BC 5 4.61 14.42 8.24

Type de

poutrelle
Travée

L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mtu

(KN.m)

Vu i

(KN)

Vu (i+1)

(KN)

AB 5.4 6.37 23.24 18.90 17.21 -18.93

BC 5 6.37 19.92 11.39 17.53 -15.94
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Tableau ІІІ.10.Sollicitations à l’ELU et à l’ELS des poutrelles du plancher 8eme, 9eme en

appuis

appui MAU (kn.m) MAS (kn.m) VU (kn)

A 0 0 17.21

B -11.62 -8.41 -18.93

C 0 0 15.94

III.1.1. Les sollicitations maximales pour chaque type de poutrelles

Tableau III.11.Sollicitations maximales des poutrelles à l’ELU.

Plancher
Types de

poutrelles

ELU

(KN.m)

max

Mt
(KN.m)

maxV
(KN)

M0max

(KN.m)

Mappui de rive

(KN.m)

RDC+R1+R2+R3

Type1 -12.93 20.95 -18.93 25.87 -3.88

Type2 -11.62 18.90 -18.93 23.24 -3.48

Type3 -11.68 17.74 -25.51 22.85 -3.42

R4+R5+R6+R7 Type1 -11.62 18.90 -18.93 23.24 -3.48

R8+R9+plancher

terrasse accessible
Type1 -11.62 18.90 -18.93 23.24 -3.48

Terrasse inaccessible Type1 / 10.06 11.84 10.06 -1.50

appuiM
max
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Tableau III.12. Sollicitations les maximales des poutrelles à L’ELS.

III.1.1.5 Les Sollicitation les plus défavorables

Tableau III.13. Les sollicitations les plus défavorables.

Plancher
Types de

poutrelles

ELS

(KN.m)

max

Mt
(KN.m)

maxV
(KN)

M0max

(KN.m)

Mappui de

rive

(KN.m)

RDC+R1+R2+R3

Type1 -9.37 15.24 / 18.74 -2.81

Type2 -8.41 13.68 / 16.82 -2.52

Type3 -13.13 12.43 -19.64

R4+R5+R6+R7 Type1 -8.41 13.68 / 16.82 -2.52

R8+R9+plancher terrasse

accessible
Type1 -10.09 12.84 / 16.82 -2.52

Terrasse inaccessible Type1 / 7.35 / 7.35 -1.10

poutrelles ELU ELS

RDC+R1+R2+R3

Mt
max= 20.95 KN.m

Ma
inter= - 12.93 KN. m

Vu
max= -25.51 KN

Ma
rive= -3.88KN.m

Mt
max=15.24KN m

Ma
inter = -13.13 KN m

Ma
rive= -KN m

R4+R5+R6+R7

Mt
max= 18.90 KN m

Ma
inter= -11.62 KN. m

Vu
max= -18.93 KN

Ma
rive= -3.48 KN.m

Mt
max= 13.68KN. m

Ma
inter = -8.41 KN. m

Ma
rive= -2,52 KN. m

R8+R9+plancher terrasse

accessible

Mt
max= 18.90 KN.m

Ma
inter = - 11.62 KN.m

Vu
max= -18.93 KN

Ma
rive= -3.48 KN.m

Mt
max= 12.84 KN. m

Ma
inter = -10.09KN .m

Ma
rive= - 2.52 KN .m

appuiM
max
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 Les Sollicitations maximales :

Mt=20.95KN.m

Ma
int= -12.93KN.m

Ma
r= -3.88 KN.m

V= -25.51KN

III.1.1.6 Ferraillage des poutrelles

a. Exemple de calcul étages RDC, R1, R2, R3 :

a.1.Calcul à L’ELU

 Sollicitations maximales

Le ferraillage se fait pour une section en T en flexion simple avec les sollicitations

maximales.

 Calcul de la section d’armature longitudinale

 Ferraillage en travée

Calcul du moment équilibré par la table de compression MTU :

)
2

04.0
22.0(2.1404.065.0)

2
( 0

0 
h

dhbM bctu 

mKNM tu .84.73

mKNMt .95,20
max



max

tTu MM   La table de compression n’est pas entièrement comprimée donc l’axe

neutre se trouve dans la table de compression ce qui nous conduit à faire un calcul d’une

section rectangulaire hb .

bd

M

bc

t
bu




2

max


 = 186.0046.0

22.065.02.14

1095.20
2

3




 

Pivot A : st =10‰ Mpa
f

s

e
st 348

15.1

400





Calcul de A :
st

t

fZ

M
A


 ; 058.0])046.021(1[25.1 

mZ 214.0)058.04.01(22.0 

224
3

81.21081.2
34821.0

1095.20
cmmAt 




 



 Vérification de la condition de non fragilité

224min 72.11072.1
400

1.222.065.023.0
cmmAt 


 

22min 81.272.1 cmAcmA calcule
tt  ……………….vérifiée

Terrasse inaccessible

Mt
max= 10.06 KN m

Vu
max= 11.84 KN

Ma
rive= -1.5 KN m

Mt
max= 7.35 KN m

Ma
rive= -1.10 KN m
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Soit : 239.3123 cmHA 

 Ferraillage aux appuis

 Appuis de rive : mKNM rive
a .88.3

056.0
)22.0(1.02.14

10.88.3

.. 2

3

2
0







dbf

M

bu

rive
a

bu

072.0])056.021(1[25.1  ; 213.0)072.04.01(22.0 Z

223
3

52.01023.5
348213.0

1088.3
cmmArive

a 



 



 Vérification de la condition de non fragilité

225

min
26.01065.2

400

1.222.01.023.0
cmmA rive

a 


 

22

min
52,026,0 cmAcmA

calcule

rive
a

rive
a  …………………Vérifiée.

On choisit : 279.0101 cmHA 

Appuis intermédiaires : La table de compression est tendue, un béton tendue n’intervient pas

dans la résistance donc le calcul se ramène à une section rectangulaire hb 0 .

mKNM a .93.12int 

188.0
)22.0(1.02.14

10.93.12

.. 2

3

2
0

int







dbf

M

bu

a
bu

bu >0,186Pivot B: st =3.5‰
400

348
1,15

e
st

s

f
f Mpa


  

0.8 (1 0.4 ) 0,392l l l    

021.0])188.0.021(1[25.1  ; 218.0)021.04.01(22.0 Z

224
3

int 76.11076.1
348218.0

1093.12
cmmAa 




 



 Vérification de la condition de non fragilité :

225

min

int 26.01065.2
400

1.222.01.023.0
cmmAa 


 

2int2

min

int 76.126,0 cmAcmA
calculeaa  …………………Vérifiée.

On choisit : 226.2122 cmHA 

a.2. Vérification des poutrelles à l’ELU

 Vérification de la contrainte de cisaillement

La fissuration peu nuisible MPaMPau 25.3)4;13.0min( 

uu
u

u MPa
db

V
 











15.1
22.01.0

1051.25 3

0

max
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Pas de risque de rupture par cisaillement.

 Ferraillage transversale

Φt≤ min (Φl min ; h/35 ; b0/10) BAEL91 (Article H.III.3)

Φt≤ min (10 ; 24/35 ; 10/10) = 0.68 cm      Soit : Φt = 8 mm.

On choisit un étrier Φt ⇒At = 2Φ8 = 1.00cm2.

 L’espacement

1. St  Min (0.9d; 40cm) St  19.8 cm

0

0,8 (sin cos )
2.

( 0,3 ' )
t e

t

u tj

A f
S

b f K

 



 
 



Flexion simple

Fissuration peut nuisible K=1

Pas de reprise de bétonnage










(CBA93. Art A.5.1.2.3)

090 (Flexion simple, cadres droites.) ; tjf ' =min ( tjf ; 3,3Mpa)= 2,1MPa

cmSS tt 53.61
)1.23.015.1(1.0

4008.0101 4









3. 





0

t
4.0

S
b

fA et m1
1.04.0

400101
S

4

t 







On prend St =15 cm

 Vérification vis à vis l’effort tranchant

 Vérification de la bielle

On doit vérifier que : Vu ≤ 0,267.a.b0. fc28.

Avec a ≤ 0.9×d=19.80 cm ; soit : a = 0,19m 

Vu = 25.51 KN ≤ 0,267×0,19×0,1×25 = 129,16KN……………… vérifiée.

a. 3. Vérification des poutrelles à l’ELS

Les vérifications à faire sont :

- Etat limite de compression du béton.

- Etat limite d’ouverture des fissures.

- Etat limite de déformation

 Etat limite de compression du béton

bc = bc
ser

I

M
y

En travée on a

Position de l’axe neutre

 0

2
0 15

2
hdA

h
bH    03.95.342239.315

2

4
65

2

 HH

]d.A
h

)bb[(y]Ah)bb[(y
b

15
2

15
2

2
0

000
20 
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02239315
2

4
10653931541065

2

10 2
2  ].)[(y].)[(y

71558852705 2 .y.y  La résolution de cette équation nous donne cm.y 245

23
0

03 15
33

)yd.(A.)hy(
bb

y
b

I 




4233 041736624522393154245
3

1065
245

3

65
cm.).(.).(.I 




Les contraintes :

vérifiéecondition.........1559.41024.5
1004.17366

1024.15 2

8

3

MPaMPa bcbc 



 







En appui intermédiaire : le même travaille à faire ou niveau de l’appui, la section à calculer et

en T :

Calcule de : y et I

]d.A
h

)bb[(y]Ah)bb[(y
b

15
2

15
2

2
0

000
20 

02226215
2

4
10652621541065

2

10 2
2  ].)[(y].)[(y

8118592535 2 .y.y  La résolution de cette équation nous donne cm.y 304

23
0

03 15
33

)yd.(A.)hy(
bb

y
b

I 




4233 681234230422262154304
3

1065
304

3

65
cm.).(.).(.I 




Les contraintes :

vérifiéecondition.........MPa..
.

.
bcbc 155741034

106812342

101313 2

8

3





 







 Etat limite de déformation

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

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

 Evaluation de la flèche

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

0

0

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

1 6

. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . ( 2 )
1 5

3 , 6
. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . ( 3 )

t

e

h

l

Mh

l M

A

b d f















BAEL91 (Art L.VI.2)
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On a :  062.0
16

1
042.0

570

24

l

h
la condition n’est pas vérifier donc on doit faire une

vérification de la flèche.

gipijigvt fffff 

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

cm
l

f adm 04.1
1000

540
5,0

1000
5,0 

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

respectivement dues à l’ensemble des charges permanentes totales (poids propre + revêtement

+ cloisons).

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

cloisons (poids propre + cloisons).

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

 Evaluation des moments en travée

Gq jser  65,0 : La charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de revêtement.

./12.3)8.06.5(65.065,0 mKNGq jser 

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

./64.36.565.0 mKNqgser 

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

mKNQGq pser /61.4)5.16.5(65.0)(65.0 

mKN
lq

M jser

jser .21.9
8

4,512.3
81.0

8
81.0

22









mKN
lq

M pser
gser .74.10

8

4,564.3
81.0

8
81.0

22









mKN
lq

M pser

pser .61.13
8

4,561.4
81.0

8
81.0

22









 Propriété de la section

Calcul de moment d’inertie de la section homogène :

`)()(

`)`(
2

)(
2

000

2

0
0

2

0

AAnhbbhb

dAdAn
h

bb
h

b
YG






)39.3(154)1065(2410

)2239.3(15
2

4
)1065(

2

24
.10

22




 GY

GY =8.68 cm

2
3

0
0

3

0

3

0 )(15
3

)(
)(

3

)(

3
G

GG
G YdA

hY
bb

Yh
bY

b
I 







2
33

3
0 )68.822(39.315

3

)468.8(
)1065(

3

)68.824(
1068.8

3

65






I
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4
0 56.33297 cmI  (I0 c’est le moment d’inertie de la section totale)

015.0
2210

39.3

.0




 
db

AS

84.2

015.0)
65

10
32(

1.205.0

)32(

05.0

0

28 








 i
t

i

b

b

f




 ....... déformation instantanée.

136.184.24.04.0  viv  ....................... Déformation différée.

MPaEi 59..32456 Module de déformation longitudinale instantanée du béton.

MPaEv 86..10818 Module de déformation longitudinale différée du béton.

 Contraintes

y 5.24 cm ; I0= 33297.56 cm4 ; I =14741.24 cm4 ; AS=3.39 cm2

σsj MPa
I

ydM jser 06.157
.1024.14741

10)0524.022.0(21.9
15

)(
15

8

3














σsg MPa
I

ydM gser 16.183
.1024.14741

10)0524.022.0(74.10
15

)(
15

8

3














σsp MPa
I

ydM pser 10.232
.1024.14741

10)0524.022.0(61.13
15

)(
15

8

3














Si 00  

81.0
1.206.157015.04

1.275.1
1

4

75.1
1

28

28 










tsj

t
j

f

f




84.0
1.216.183015.04

1.275.1
1

4

75.1
1

28

28 










tsg

t
g

f

f




87.0
1.210.232015.04

1.275.1
1

4

75.1
1

28

28 










tsp

t
p

f

f




 Inerties fictives (If)

40 84.11097
81.084.21

56.332971.1

1

1.1
cm

I
If

ji

ij 












40 55.10818
84.084.21

56.332971.1

1

1.1
cm

I
If

gi

ig 












40 98.10552
87.084.21

56.332971.1

1

1.1
cm

I
If

pi

ip 












40 48.18742
84.0136.11

56.332971.1

1

1.1
cm

I
If

gv

vg 












 Evaluation des flèches

m
IfE

LM
f

iji

jser

ji
3

8

232

1045.7
1084.1109759.3245610

4.51021.9

..10

. 










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m
IfE

LM
f

igi

gser

gi
3

8

232

1091.8
1055.1081859.3245610

4.51074.10

..10

.












m
IfE

LM
f

ipi

pser

pi 011.0
1098.1055259.3245610

4.51061.13

..10

.
8

232











m
IfE

LM
f

gvv

pser

vg 019.0
1048.1874286.1081810

4.51061.13

..10

.
8

232











mffffff tgipijigvt 0136.01091.8011.01045.7019.0 33  

cmfcmf adm 04.13.1  …………………………….Non vérifié.

La flèche n’est pas vérifier, donc on doit augmenter en premier lieu la section de ferraillage.

Pour que la flèche soit vérifiée on a augmenté la section de ferraillage à la limite suivante :

04.10.835cm
67.2121141

62.4143 2









cmff

cmHAHAappuiEn

cmHAtravéeEn
adm

III.1.1.7. Ferraillage de la dalle de compression

 Armatures perpendiculaires aux nervures

Selon le BAEL 91 (B.6.8, 423) :

10.1
235

6544








ef

b
A cm2/ml

 -Armatures parallèles aux nervures

55.0
2

//  A
A cm2/ml

D’après le même article cité ci-dessus les espacements ne doivent pas dépasser :

– 20cm (5 p.m) pour les armatures perpendiculaires aux nervures,

– 33cm (3 p.m) pour les armatures parallèles aux nervures.

Pour faciliter la mise en œuvre ; on prend un treillis soudé )150150(5 TS

Schéma de ferraillage de la dalle de compression

Figure III.8.Schéma de ferraillage de la dalle de compression
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Tableau III.14. Les schémas de ferraillage des poutrelles.

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

Plancher

d’étage

courant

III.1.2 Etude des dalles pleines

Lx : la plus petite dimension du panneau

Ly : la plus grande dimension du panneau.

. a. Dalle pleine sur quatre appuis

 Evaluation des charges

G = 5.5 KN/m2; Q =2.5 KN/m2; e = 12 Cm

m/KNml)QG(P:ELS

m/KN.ml)Q.G.(P:ELU

S

U

81

1711151351





 40860
590

510
..

L

L

y

X La dalle travaille dans les deux sens Lx et Ly.

Calcul à l’ELU

 Calcul des moments : De tableau on tire les valeurs de x et y qui correspondent à

 8600 .et 




70520

04960

.

.

y

x





.16.10

.41.14)(

00

2
0

mKNMM

mKNLPM
x

y
y

XUx
x









Moments en travées
m.KN.M.M

m.KN.M.M

y
t
y

Xt
X

838850

2412850

0

0





Moments en appuis
m.KN.M.M

m.KN.M.M
x

x

a
y

a
X

08550

70750

0

0





 Calcul de la section d’armatures

Le calcul fait à la flexion simple pour une section (b × h) = (1 × 0,12) m2.

Le diamètre des barres utilisées doit être : 14
( 1, 4 )

10 10

h
cm    

 En travée

Sens xx et y-y :





bu

t
X

bu
fdb

M
2

 039200860
214101

102412
2

3









'A..
.).(

.
lbubu 

3HA12

EpingleΦ8 

1HA10

3HA12

EpingleΦ8

2HA12

3HA12

EpingleΦ8 

1HA10

5.9m

5.1m

Figure III.9. Dalle pleine

ASC
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



bu

t

y

bu
fdb

M
2

 039200620
214101

10838
2

3









'A..
.).(

.
lbubu 

11200860211251 .]).([.  m.)..(.Z 0950112040110 

08000620211251 .]).([.  m.)..(.Z 0960080040110 





st

t

fZ

M
A 224

3

731073
3480950

102412
cm.m.

.

.
At 




 







st

t

fZ

M
A 224

3

64210642
3480960

10838
cm.m.

.

.
At 




 



 Condition de non fragilité :

Sens x-x :
2

0 9601210000080 cm.A.ebA minmin  

Soit : 5HA10 =3.93cm2

Vérification de l’espacement :

)cm:min()cm;emin(St 2524252  Soit St =20cm

Sens y-y
2

0 9601210000080 cm.A.ebA minmin  

Soit : 5HA10 =3.93cm2

Vérification de l’espacement :

)cm:min()cm;emin(St 2524252  Soit St =20cm

 En appuis

Sens xx et y-y:





bu

a
X

bu
fdb

M
2

 039200540
214101

1077
2

3









'A..
.).(

.
lbubu 





bu

a

y

bu
fdb

M
2

 039200350
214101

10085
2

3









'A..
.).(

.
lbubu 

06900540211251 .]).([.  m.)..(.Z 0970069040110 

04400350211251 .]).([.  m.)..(.Z 0980044040110 





st

t

fZ

M
A 224

3

28210282
3480970

1077
cm.m.

.

.
At 




 







st

t

fZ

M
A 224

3

511051
3480970

10085
cm.m.

.

.
At 




 



Condition non fragilité

Sens x-x :
2

0 9601210000080 cm.A.ebA minmin  

Soit : 5HA8 =2.51cm2

Vérification de l’espacement :

)cm:min()cm;emin(St 2524252 

On prend St =20 cm.
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Sens y-y :
2

0 9601210000080 cm.A.ebA minmin  

Soit : 5HA8 =2.51cm2

Vérification de l’espacement :

)cm:min()cm;emin(St 2524252 

On prend St =20 cm

Récapitulation des résultats de calcul du ferraillage

Tableau III.15. Résultats de ferraillage de la dalle pleine

Localisation Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm2)

Aa
cal

(cm2)

At
min

(cm²)

At
adop

(cm2/ml)

Aa
adop

(cm2 /ml)

Sens X-X 12.24 7.70 3.7 2.28 0.96 5HA10 = 3.93 5HA8 = 2.51

Sens Y-Y 8.83 5.08 2.64 1.5 0.96 5HA10 = 3.93 5HA8 = 2.51

 Espacement des armatures (travée et appui)

St≤ min (3e, 33 cm) = 33 cm .On opte pour St=25cm pour les deux sens

 Vérification à l’ELU

 Cisaillement

KN.
..

...
V

LL

LLP
V x

u

yx

yxux
u 2718

9515

95

2

151711

2 44

4

44

4















 Vérification à l’ELS

 20. 




79320

05660

.

.

y

x





.33.9

.77.11)(

00

2
0

mKNMM

mKNLPM
x

y
y

XSx
x









Moments en travées
m.KN.M.M

m.KNM.M
yt

y

Xt
X

937850

10850

0

0





Moments en appuis
m.KN.M.M

m.KN.M.M
ya

y

xa
X

66450

88550

0

0





vérifiéecondition..........MPa.f.MPa.
.

.

db

V
cUU

max
U 17104701820

101

102718
28

3













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 Vérification des contraintes :

23

2

28

15
3

01515
2

15256060

)yd(Ay
b

I

dAyAy
b

MPa.f.:quefautIl;
I

yM
cbcbc

ser
bc








 

En travée : m.KNM x
t 10 , 2cm.A 933 cm10d  ; cm2.89y  ; 4cm3784.63I 

..................................1563.7bc MPAMPa vérifiéecondition

En appui: m.KNM x
a 10 , 2cm.A 512 , cm10d  , cm2.39y  , 43493.58cmI 

..................................MPAMPa.bc 150224  vérifiéecondition

 Etat limite de déformation

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

1.
0

3
max( ; )

80 20

t
x

X X

Mh

l M



 0,023< 0,042....Non Vérifié. BAEL91 (Art.L.IV ,10)

2.
x

2

d
s

e

A

b f



 0,0039< 0.005.............................Vérifié.

Les conditions de flèche ne sont pas vérifiées dans les deux sens donc on doit effectuer une

vérification à de la flèche.

Suivant la même procédure donnée dans le calcul des poutrelles on trouve :

00390
10100

933

0

.
.

db

As 





 , cm2.89y  , 4cm3784.63I  , 3845.i  , 1532.v  .

Tableau III.16. Calcul de la flèche de la dalle pleine.

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

4.7 15.28
4107.44 432.89 0.58 0.074

qg(KN/ml) M gser (KN.m)  4cmIfg
 MPag g gif (m)

5.5 17.88
5758.62 507.26 0.63 0.062

qp(KN/ml) M pser (KN.m)  4cmIf p  p MPa p pif (m)

8 26.01
3398.7 736.88 0.74 0.153

qp(KN/ml) M gser (KN.m)  4Ifgv cm  gv MPa g gvf (m)

8
15.28 7186.04

/ /
0.159
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cm
l

f

cmmfffff

adm

gipijigvt

01.1
1000

510
5.0

1000
5.0

1717.0




verifiernonff admt ..............

La solution proposée est d’augmenter la section des armatures tendues et l’épissure de la

dalle, la nouvelle section pour que la flèche soit vérifier est de At=5HA12=5.65cm2avec un

épissure e=15 cm, après cette augmentation on trouve le flèche suivante :

3

0

1034.4
13100

65.5 






db

As , cm3.92y  , 4cm8995.2I  , 83.4i  , 93.1v 

Tableau III.17. Calcul de la flèche de la dalle pleine.

cm
l

f

cmmfffff

adm

gipijigvt

01.1
1000

510
5.0

1000
5.0

4.0104 3



 

verifierff admt ...............

 Schéma de ferraillage dalle pleine sur 4 appuis

b. Les escaliers :

 Les charges

G palier=5.27KN/m2 ; Q=2,5 KN/m2 ; G volée=7.84KN/m2

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

4.7 15.28
4206.87

231.36 0.39
0.072

qg(KN/ml) M gser (KN.m)  4cmIfg
 MPag g gif (m)

5.5 17.88 10589.81 270.72 0,45 0.033

qp(KN/ml) M pser (KN.m)  4cmIf p  p MPa p pif (m)

8 26.01 8840.63 393.82 0,58 0.058

qp(KN/ml) M gser (KN.m)  4Ifgv cm  gv MPa g gvf (m)

8
15.28

17985.96 / / 0.051
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 Combinaison de charges
2/86.105.135.1: mKNQGqELU palieru 

2/77.7: mKNQGqELS paliers 

2/33.145.135.1: mKNQGqELU voleeu 

2/34.105.1: mKNQGqELS volees 

 Calcul les sollicitations :

ELU

KNR

RAM

B

B

23.47

0)65.3
2

6.1
(6.186.1065.3)25.1

2

4.2
(4.233.14

2

25.1
86.100/

2





KNR

RBM

A

A

74.18

0
2

6.1
86.10

2

4.2
33.14)4.2

2

25.1
(25.186.1065.30/

22





ELS :

KNR

RAM

B

B

13.33

0)65.3
2

6.1
(6.177.765.3)25.1

2

4.2
(4.234.10

2

25.1
77.70/

2





KNR

RBM

A

A

83.13

0
2

6.1
77.7

2

4.2
34.10)4.2

2

25.1
(25.177.765.30/

22





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

des sections (méthode de la RDM).

Es appuis sont partiellement encastre, donc on doit corriger les moments obtenus :

mKNMM

mKNMM
a
u

t
u

.47.75.0

.69.1285.0

0

0





c. Ferraillage :

Le ferraillage se fait à la flexion simple avec max
tM pour une section ),1()( emlhb 

la même chose pour le ferraillage aux appuis avec max
aM .

Tableau III.18. Le ferraillage de la dalle pleine sur 4 appuis. (Type3).

Mu

(KN.m)

μbu α Z 

(m)

Acal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aadop

(cm2/ml)

St

(cm)

Travée 12.69 0.052 0.066 0.126 2.89 1.56 4 HA10=3.14 25

Appui -7.47 0.031 0.039 0.127 1.69 1.56 4 HA8=2.01 25

Armature de répartition

On na des charge reparties
4

sprincipale

repatition

A
A 

B

pq pq

A 1.25m 2,40m 1,60m

Figure III.11.Schéma statique avec chargement

pq

pq pqVq
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En travée 25cmSt;/01.284:Soit/78.0 22  mlcmHAAmlcmA reprep

En appui cm25St;/01.284:Soit/50.0 22  mlcmHAAmlcmA reprep

 Vérification de l’effort tranchant :

MPa
b

fc
MPa

d

V
KNV uu 17.1

28
07.036.0

1
23.47

max
max 







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

Calcul a l’ELS

 Vérification de contraintes

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

)( bc :

On vérifier 286.0 cbc
s

bc fY
I

M
 

En appliquant la méthode des sections

mKNMM

mKNMM
mKNM

s
s
a

s
s
t

s
.38.55.0

.15.985.0
.77.10

max

max
max






La vérification des contraintes est présentée dans le tableau suivant :

Tableau III.19. Vérification des contraintes

Mser

(KN.m)

Y

(cm)

I

(cm4)
bc

(MPa)

bc

(MPa)

bcbc  

(MPa)

En travée 9.15 2.68 5657.89 4.33 15 vérifiée

En appui 5.38 2.26 3862.5 3.14 15 vérifiée

 Vérification de la flèche :

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

1) ........042.0028.0)
20

;
80

3
max(

0


M

M

l

e t Non Vérifié. BAEL91 (Art.L.IV ,10)

2)
x

2

d
s

e

A

b f



 0,0024< 0.005.............................Vérifié.

Les conditions de flèche ne sont pas vérifiées dans les deux sens donc on doit effectuer une

vérification à de la flèche.

mKNM
mKNq

mKNq
jSous jj

p

j
v /33.12

/75.3

/41.4







mKNM
mKNq

mKNq
gSous gg

p

g
v /65.20

/27.5

/7.84







mKNM
mKNq

mKNq
pSous gp

p

p
v /88.27

/7.77

/34.10






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0024.0 ,
47.3

69.8





v

i



 , 2
0 75.108762 cmI  ,

MPaE

MPaE

i

v

60.32456

86.10818





MPa

MPa

MPa

sp

sg

sj

88.741

95.549

10.328













,

6.0

5.0

3.0







p

g

j







,

4

4

4

4

70.43743

03.17503

35.22383

56.33168

cmIf

cmIf

cmIf

cmIf

vg

ip

ig

ij









,

mf

mf

mf

mf

vg

ip

ig

ij

0030.0

0338.0

1958.0

0078.0









cm
l

f

cmmfffff

adm

gipijigvt

025.1
1000

525
5.0

1000
5.0

94.0104.9 3



 

verifierff admt ...............

Figure III.12. Schéma de ferraillage de l’escalier

III.2. Etude de la poutre palière

Cette poutre est soumise à son poids propre, aux charges transmises sous effort tranchants

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

 Dimensionnement

Condition de la flèche :

20.66 31
15 10

L L
h cm h cm    















4/4/1

)5.7..(30cmh

20cmb

bh

VIIRPA

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

 Les charges sur la poutre

0G : Poids propre de la poutre

Figure III.13. Schéma statique du la poutre

3.1 m
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0G = mKN/25.2253.0 2 

III.2.1. Les sollicitations de la poutre palière :

Tableau III.20.Les sollicitations de la poutre palière

ELU ELS

RB= 47.23 KN RB= 33.13 KN

mKNRGP Bu /26.5035.1 0  mKNRGP Bs /38.350 

mKN
lp

M u .37.60
8

2

0 


 mKN
lp

M s .50.42
8

2

0 




mKNMMt .31.5185.0 0  mKNMMt .12.3685.0 0 

mKNMMa .18.305.0 0  mKNMMa .25.215.0 0 

mKN
lp

V u .90.77
2






III. 2. 2. Ferraillage de la poutre palière en flexion simple

b =30cm, h =30cm, d =27cm,fC28 =25Mpa, fbu =14,2Mpa, fst=400Mpa

On résume les calculs dans le tableau ci-après :

Tableau III.21. Calcul des armatures principales

Elément
Moment

(KN.m) bu  Z (m)
2( )cal

flexA cm )( 2
min cmA

Travée 51.31 0.165 0.227 0.245 6 1.01

Appui -30.18 0.027 0.034 0.276 3.17 1.01

 Contrainte de cisaillement en flexion simple :

927.0
28.03.0

109.77 3

MPa
db

Vu
u 













 Calcul des armatures transversales à la flexion simple

On fixe St=15cm

2417.0
4008.0

)1.23.0927.0(15.03.0

8.0

)3.0(
cmA

fe

fSb
A t

tjut

t 











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245.0
400

15.03.04.04.0
cmA

fe

Sb
A t

t
t 







2
t

22 45.0Aprendondonc)45.0;41.0max( cmcmcmAt 

 Calcul de la section d’armature a la torsion

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

C’est le moment d’appui de l’escalier (Figure III-19).

mKN
l

MM Btor .57.11
2



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

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

dans le contour de la section

 U : périmètre de la section

  : air du contour tracer ami hauteur

 e : épaisseur de la paroi

 Al : section d’acier

20625.0)05.030.0()05.030.0(

5
6

30

6

)()(

m

cm
b

e

eheb







cmhbU 120)(2 

 Armatures longitudinales :

2
3

19.3
3480625.02

2.11057.11

2
cm

f

UM
A

st

tortor
l 













 Armatures transversales :

On fixe st=15 cm 2
3

39.0
3480625.02

15.01057.11

2
cmA

f

stM
A tor

st

tor
tor 













 Contraintes de cisaillement :

MPa
e

M tor
tor 85.1

05.00625.02

1057.11

2

3














On vérifier :  tor
total

MPatorFS
tor
total 06.285.192.0 2222  

MPaMPa
f

NPF
b

cj
33.3)5;

2.0
min(.. 




ntcisaillemeparrupture....................:a total derisquedepason tor  

 Ferraillage globale :

Figure III.14. Section creuse équivalente
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 En travée : 2. 99.6
2

19.3
4.5

2
cm

A
AA

tor
lSF

travst 

123143:Soit HAHA 

 En appuis : 2. 76.4
2

19.3
17.3

2
cm

A
AA

tor
lSF

travsa 

123141:Soit HAHA 

- Armature transversales : 84.039.045.0.  tor
trans

SF
transtrans AAA

étrier)(cadre84:Soit 

 Vérification à l’ELS

 Vérification des contraintes

Tableau III.22. Vérification des contraintes à l’E.L.S

Elément serM

(KN.m)

Y

(cm)

I

(cm4)

bc

(MPa)

bc

(MPa) bcbc  

vérifiéeTravée 36.12 12.23 49702.67 8.88 15

Appui -21.25 10.26 36008.53 6.05 15

 État limite de déformation

 Vérification de la flèche

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

1 3 0 1
0 .0 9 6 7 0 .0 6 2 5 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .v é r i f i é

1 6 3 1 0 1 6

h

l
    

vérifié
M

M

l
t .....................................................................05.0096.0

10

h

0






vérifiécmcm
fe

db
A .....................................................82.842.8

2.4 22 




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

En appui En travée

Figure III.15. Schéma de ferraillage de la poutre palière
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III.3. Etude des poutres chainages

C’est une ceinture en béton armé intégrée à l’ensemble des murs d’une construction pour les

rendre solidaires à celle-ci.

III.3.1.Calcule de la poutre chainages

 Dimensionnement :

On a : L max = 3.1m

Condition de la flèche :

20.66 31
15 10

L L
h cm h cm    















4/4/1

)5.7..(30cmh

20cmb

bh

VIIRPA

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

 Les charges sur la poutre

0G : Poids propre de poutre

Gm : poids de mur

0G = mKN/25.2253.0 2 

mKNGm /60.7)3.097.2(85.2 

mKNG /85.9
 Les sollicitations de la poutre palière :

Tableau III.23.Les sollicitations de la poutre palière

ELU ELS

mKNGPu /29.1335.1 0  mKNGPs /85.90 

mKN
lp

M u .96.15
8

2

0 


 mKN
lp

M s .83.11
8

2

0 




mKNMMt .56.1385.0 0  mKNMMt .05.1085.0 0 

mKNMMa .98.75.0 0  mKNMMa .91.55.0 0 

mKN
lp

V u .59.20
2






III. 3. 2. Ferraillage de la poutre chinage :

b =30cm, h =30cm, d =28cm,fC28 =25Mpa, fbu =14,2Mpa, fst=400Mpa.

On résume les calculs dans le tableau ci-après :

Poids du mur

3.1m

Figure III.16 Schéma statique de la poutre brisée.
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Tableau III.24. Calcul des armatures principales

Elément
Moment

(KN.m) bu  Z (m)
2( )cal

flexA cm )( 2
min cmA )( 2cmAado

Travée 13.56 0.040 0.051 0.274 1.42 1.01 36.2103 HA

Appui -7.98 0.023 0.274 0.249 0.91 1.01 57.1102 HA

 Contrainte de cisaillement en flexion simple :

245.0
28.03.0

1059.20 3

MPa
db

Vu
u 













 Calcul des armatures transversales à la flexion simple

On fixe St=15cm

2017.0
4008.0

)1.23.0245.0(15.03.0

8.0

)3.0(
cmA

fe

fSb
A t

tjut

t 












245.0
400

15.03.04.04.0
cmA

fe

Sb
A t

t
t 







2
t

22 45.0Aprendondonc)45.0;017.0max( cmcmcmAt 

 calcul des armatures transversales :

minmin( , , ) 10
10 35

t

b h
mm  

Soit cadres T8 plus étriers T8 ²01.182 cmHAAt 

St = min


























0
3.0(

8.0

66.33
4.0

3.24)40;9.0(

280

0

tu

t

t

fb

feA
b

feA
cmcmd



On opts: St =15 cm.

 Vérifications à l’ELS

Tableau III.25.Vérification de la contrainte dans le béton

Mser(KN.m) Y

(cm)

I

(cm4)
bc

(MPa)

bc

(MPa)

bcbc  

(MPa)

En travée 10.05 7.03 19041.11 3.71 15 vérifiée

En appui 5.91 5.89 13555.83 2.56 15 vérifiée

cmd 28;30cmb 
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 Evaluation de la flèche

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

1 30 1
0.0967 0.0625.................................................vérifié

16 310 16

h

l
    

vérifié
M

M

l
t .....................................................................084.0096.0

10

h

0






vérifiécmcm
fe

db
A .....................................................82.836.2

2.4 22 




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

En travée En appui

Figure III.17Schéma de ferraillage de la poutre de chinage

III.4. Etude de l’acrotère

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

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

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

d’entretien des bâtiments.

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

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

due à la main courante.

III.4. 1. Hypothèse de calcul

L’acrotère est sollicité en flexion composée.

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

Le calcul se fait pour une bande de un mètre linéaire.

III. 4. 2. Evaluation des charges et surcharges

 Evaluation des charges

Après le pré dimensionnement on a :

La surface : 2069.0 mS 

Poids propre : mlKNGt /179.2

La charge due à la main courante : Q=1KN

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

)3.2.6(4 ArticleRPAGCAF tPP  Figure. III.18. Acrotère

S1

S3

S2

h=60cm

10 cm 10

cm

2c

m

8c
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Tel que :

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

le groupe d’usages appropriés. [Tab (4.1) du RPA99 ]

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

Gt : poids de l’élément considéré

Pour notre cas :

179.2G

0.8Cp

0.15A

(bejaia).IIaZone

2usaged'Groupe

t 







.045.1179.28.015.04 KNFF PP 

 Calcul des sollicitations

Calcul du centre de gravité

 


i

ii

C
A

xA
x et


 


i

ii

C
A

yA
y

Moment engendré par les sollicitations :

mKNMKNN GG .0179,2  .

mKNMmKNQKNN QQ .6.06.01/1;0 

mKNyFMKNN GpFF .345.03319.004.1;0 

Le calcul de l’acrotère se fait à la flexion composé pour une bande de 1 ml

Tableau.III.26.Combinaison d’action de l’acrotère

RPA 99 ELU ELS

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

N (KN) 2.179 2.941 2.179

M (KN .m) 0.945 0.9 0.6














1.0
6

6.0

6

306.0
941.2

9.0

aOn
1

m
H

m
N

M
e

u

u

Le centre de pression se trouve à l’extérieur du noyau central donc la section est

partiellement comprimée, le ferraillage se fait par assimilation à la flexion simple.

Le risque de flambement développé par l’effort de compression conduit à ajouter ea et e2

Telle que :

: Excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.

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

:);( gg YXG


6

1

h
e

ae

2e

cmycmx GG 19.33;28.6 

F

Figure .III. 19. Les Sollicitations sur

l’acrotère

H =

G

Q
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Figure .III.20.Section à ferrailler

ea = max (2 cm; h / 250) = max (2 cm; 60/250 ) ea = 2 cm.

(BAEL 91 Article A.4.3.5)

C’est le rapport de déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la

charge considérée, il est généralement pris égal à 2.

: Le rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-Permanentes,

au moment total du premier ordre, le coefficient est compris entre 0 et 1.

Longueur de flambement ; mhl f 2.12 

h0: Hauteur de la section qui est égale à 10cm.

Donc :
meeeee

me

a 334.0

00864.0

21

2





III.4. 3.Calcul à l’ELU

 Les sollicitations corrigées pour le calcul en flexion composé sont

;.982.0334.0941.2;941.2 mKNMeNMKNN uuuu 

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

mKNM
h

dNMM uAuuuA .070.1
2

10.0
08.0941.2982.0

2




















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

Tableau III.27. Calcule de ferraillage de l’acrotère

Elément
Moment

(KN.m) bu  Z (m) )( 2cmAl
)( 2cm

N
A

s

u
l




Travée 1.070 0.0117 0.0148 0.0795 0.38 0.29

 Vérification à l’E.L.U

 La condition de non fragilité

2
minmin

28
min 966.0

400

1.2
08.0123.023.0 cmAA

f

f
dbA

e

t 

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

 Armatures de répartition

mlcmHAAcmA
A

A rr
s

r /13.1645025.00
4

01.2

4
22 

 Espacement

1. Armatures principale : St ≤ 100/3 = 33,3 cm.   On adopte  St = 25 cm.

2. Armatures de répartitions : St ≤  100/3  = 33.3 cm.  On adopte   St = 25 cm.

.00  GM

:





:fl

2

2 4
0

3 (2 )

10

f G

G Q

l M
e et

h M M

 


   
 

 

100cm

10cm
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 Vérification au cisaillement :

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

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

KNVQFV upu 04.2104.1 

MPa
db

V
uu

u
u 0255.0

08.01

1004.2 3














u Pas de risque de cisaillement

 Vérification de l’adhérence

s߬e<0.6 × ψs² × ft28

s߬e =Vu /  (0,9d×Σµi) (BAEL91Article. A.6.1. 3)

i : La somme des périmètres des barres.

cmni 04.108.014.34  

MPase 282.0
1004.008.09.0

1004.2 3











MPafts 282.01.25.16.06.0 2
28

2 

s Est le coefficient de scellement.

 MPase 83.2 Pas de risque par rapport à l’adhérence.

III. 4.4. Vérification à l’ELS

HRlespour6.1;0.6KN.m;179.2;08.0  serser MKNNmd

 Vérification des contraintes

MPaff

I

yd
Ny

I

M

stjes

ser
sersser

ser
bc

6.201)150;
3

2
min(

)(
15;










m
h

ec

m
h

e

m
N

M
e

A

A

ser

ser
A

15.005.020.0
2

1.0
6

20.0
941.2

6.0







En remplaçant "q" et "p" dans (*), sa résolution donne :

01024.90068.027068.04274 62323  qp

Donc il existe 3 racines réelles, on garde celle qui convient à l’intervalle suivant :

04515.0  cc ychyc

0066.0
)(

902

068.0
)(

903

..(*)....................0

2
2

3

22

3

mq
b

cd
Acq

mp
b

cd
Acp

qypy

cyy

cc

cser














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919.4
3

2

3
(cos

3011.0
3

2

avec

1430.0)240
3

cos(

1579.0)120
3

cos(

3009.0)
3

cos(

01

0
3

0
2

1












































pp

q

p
a

ay

ay

ay

c

c

c







Donc myyc 007.01430.0 

34
22

11.0)007.008.0(1001.215
2

007.01
)(15

2
mydA

by
tt 


 

MPaMPa bcbc 151077.3
11.0

007.0106.0 5
3




 




Fissuration nuisible  2
min ( ; 150 . ) 201.6

3
s e tj sf f MPa    

ss MPa
__3

021.0)007.008.0(
11.0

10179.2
15  






= 201.6 MPa

III. 4. 5. schéma de ferraillage

III.5. L’ascenseur
C’est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et l’accès au différent

niveau du bâtiment, comportant une cabine et une gaine.

On se propose la circulation de 7 personnes à la fois dans la cabine, la vitesse de

circulation est de 1m/s

Figure III.22. Schéma statique et concept d’ascenseur.

III.5.1 Etude de la dalle l’ascenseur

La dalle de l’ascenseur est soumise à un chargement plus important que celui des planchers, elle

Support son poids propre, poids des machines, surcharges . . . etc., donc on fixe une épaisseur

Figure .III.21.Schéma de ferraillage de l’acrotère
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e=15cm

1. Cas d’une charge répartie :

a. Evaluations des charges

 La charge permanente

Revêtement dallage en béton armée (5cm)............................ 20,05 22 1,1KN/m . 

Dalle en béton armé (15cm)................................................. 20,15 25 3,75 KN/m . 

Le poids de la machines.................... 2145/2,56 56,125KN/m . 260,975KN/m .G 

 La charge d’exploitation : 2Q 1,00 KN/m .

b. Combinaisons des charges

E.L.U : 1,35 1,5Q 83,816KN/ml.uq G  

E.L.S : Q 61,975KN/ml.serq G  

c. Détermination des sollicitations

 Moments

sensdeuxlesdanstravaillequidalleunenaondonc0472.0 
y

x

l

l





















/64.405.104624.0

/05.1035.181.830658.0

0

2
0

00

2
0

mlKNM

mlKNM

MM

PLM
y

x

x
y

y

xx
x





 Correction des moments









mKNMM

mKNMM
En

yy
t

xx
t

.48.375.0

.53.775.0
:travée

0

0

 mKNMMMEn xy
a

x
a .02.55.0:appui 0 

 Efforts tranchants

KNV
LL

LLP
V x

u

yx

yxux
u 49.12

85.135.1

35.1

2

35.181.83

2 44

4

44

4















d. Ferraillage
Le calcul se fait à la flexion simple pour une bande de 1m et 15 cm d’épaisseur

avec cmd 13

Tableau III.28. Résultats de calcule du ferraillage de la dalle d’ascenseur.

 Calcul des espacements

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

(cm²/ml)
Aadp(cm2/ml)

Travée x-x 7.53 0.0313 0.0398 0.127 1.69 1.56 4HA10

y-y 3.48 0.0145 0.0182 0.129 0.77 1.56 4HA10

Appui appui 5.02 0.0209 0.0264 0.128 1.12 1.56 4HA10

1,35m

1,85 m

Figure III.23. Cage d’ascenseur.
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Sens x-x : cmScmeS tt 33)33;3min(  On adopte cmSt 25

Sens y-y : cmScmeS tt 45)45;4min(  On adopte cmSt 25

 Vérification à l’ELS

 20. 




6063.0

0719.0

y

x





.92.4

.12.8)(

00

2
0

mKNMM

mKNLPM
x

y
y

XSx
x









Moments en travées
mKNMM

mKNMM
yt

y

Xt
X

.69.375.0

.09.675.0

0

0





Moments en appuis mKNMM xa
X .06.45.0 0 

 Vérification des contraintes :

MPafquefautIl
I

yM
cbcbc

ser
bc 15256.06.0:; 28 


 

En travée : mKNM x
t .09.6 , 2cm14.3A cm13d  ; cm2.95y  ; 4cm5612.96I 

..................................152.3bc MPAMPa vérifiéecondition

En appui: mKNM x
a .06.4 , 2cm14.3A , 13cmd  , cm3.05y  , 45680.77cmI 

..................................1520.2bc MPAMPa vérifiéecondition

 Etat limite de déformation

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

1.
0

3
m a x ( ; )

8 0 2 0

t
x

X X

Mh

l M



 0,11< 0.037...........Vérifié. BAEL91 (Art.L.IV ,10)

2.
x

2

d
s

e

A

b f



 0.0024< 0.005.............................Vérifié.

Les conditions de flèche sont vérifiées dans les deux sens donc la vérification à la flèche

n’est pas nécessaire.

 Cas d’une charge concentrée :

La charge P qui s’applique sur la dalle sur une surface d’impact (a0b0) agit sur une aire

(u.v). On doit calculer la surface d’impact U×V

h1

h0

a0

450450

yl

a0
xl

u
b0v

Figure III.24.Schéma représentant la surface d’impact.

b0Revêtement

u 450

v



Chapitre III Etude des éléments secondaires

Page 69

a. Calcul du rectangle d’impact (u.v)









.h2hbv

.h2hau

100

100

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

vu : Surface d’impact.

0

0

, / /

, / /

x

y

a U Dimensions à l

b V Dimensions à l

 





Avec : 0 0a b surface de charge= (80×80) cm
2

h1 : Espacement du revêtement (5cm)

 : Coefficient qui dépend du type de revêtement qui égale à :

 0,75 si le revêtement moins de résistance

 Si le revêtement béton, ce qui le cas pour cette dalle.


















cmL

cmL

cmv

cmu

y

x

185

135

1055121580

1055121580

b. Evaluation des moments sous charge concentrée









).MM(PM

).MM(PM

12uy

21ux
Avec : Coefficient de poisson









ELS

ELU

2.0

0





 Pm=15 KN : charge due à la salle machine.

 Dm=51 KN : charge due au poids propre de l’ascenseur.

 Pper =6.3 KN : le poids propre de l’ascenseur est de (charge nominale).

KNPPOn perm 72.36.31551Dg:a m 

KNgPu 605.9735.1 

M 1 et M 2 sont des coefficients donnés par l’abaque de Mougins

77.0
135

105

L

u
;56.0

185

105

L

v
;81.0

xy



Soit 047.0;069.0 21  MM

- Evaluation des moments
xM1 et

yM1 du système de levage à l’ELU :









mKNM

mKNM
y

x

.58.4605.97047.0

.73.6605.97069.0

1

1 x











22

2

2

x
y

y

xx
x

MM

LqM













0.4624

0658.0

y

x





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

G=6.6KN/m2 ; Q=1KN/m2

mKNqu .41.1015.16.635.1 
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







.57.024.14624.0

.24.135.141.100658.0

2

2
2

mKNM

mKNM
y

x

La superposition des moments donnés :











5.15KN.m0.574.58M

.97.724.173.6
y
21

21

y
y

xx
x

MM

mKNMMM

c. Ferraillage















mKNMMM

mKNMM

mKNMM

x
a
y

a
x

y
t
y

x
t
x

.98.35.0

.86.375.0

.97.575.0

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et avec d=13cm

Tableau III.29. Ferraillage de la dalle d’ascenseur sous charge concentrée.

Mt

(KN.m) bu  Z

(m)

Acal

(cm2)

Amin

(cm²)

Aado

(cm²)

Sens x-x 5.97 0.024 0.0306 0.128 1.30 1.56 3HA10

Sens y-y 3.86 0.0160 0.0201 0.128 0.86 1.56 3HA10

appui -3.98 0.0165 0.0209 0.128 0.88 1.56 3HA10

d. Vérification à l’E.L.U

 Vérification au poinçonnement : 280,045 c
u c

b

f
p U h


    BAEL91 (Article H. III.10)

Avec : Pu est la charge de calcul à l’état limite.

:h Epaisseur de la dalle.

:cU Périmètre du rectangle d’impact.

605.97;420)(2  ucc PcmUvuU

5.472605.97
5.1

102515.02.4045.0
605.97

3




 Pas de risque de

poinçonnement.

 Vérification de l’effort tranchant : b=100cm ; d=13cm.

max 280,07 1,166c
uu

b

V f
MPa

b d
 


    



vérifié.'..........166.1238.098.30
05.13

605.97

3
max estCMPaMPa

v

p
V uu

u
u 





 

e. Vérification à l’E.L.S

Les moments engendrés par le système de levage :



















mKNM

mKNM

qMMM

qMMM
KNgq

y

x

y

x

ser
.39.43.72)069.02.0047.0(

.66.53.72)047.02.0069.0(

)(

)(
3.72

1

1

121

211





Les moments dus au poids propre de la dalle :
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








.60.099.06063.0

.99.035.16.70719.0
6.716.6

2

2
2

mKNM

mKNM
KNq

y

x

ser

2. Superposition des moments :

mKNMMMM xx
yx .65.699.066.521 

3. Correction des moments

En travée : mKNMMM x
t
y

t
x .98.475.0 

En appui : mKNMMM x
a
y

a
x .32.35.0 

 Vérification des contraintes

- Etat limite de compression de béton : bcserbc
I

y
M  

Sens y-y = Sens x-x :

b = 100 cm, d = 13 cm; y = 2.70cm; I =4411.68cm4

MPaMPabc 1504.3  …………c’est vérifié.

- Etat limite d’ouverture des fissures

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

Vérification de la flèche

Il faut vérifier d’abord les conditions suivantes :

1.
0

3
max( ; )

80 20

t
x

x x

Mh

l M



 0,111 0,037…......Vérifié. BAEL91 (Art.L.IV, 10)

2.
e

s

fdb

A 2



 0,0018< 0.005.........................Vérifié.

Les deux conditions de la flèche sont vérifiées donc La vérification de la flèche n’est pas

nécessaire

Schémas de ferraillage :

Figure III.25. Ferraillage de la dalle d’ascenseur.

Conclusion

Les éléments secondaires, ce dernier est nécessaire pour leur stabilité et résistance.

Toute en respectant les règles données par le BAEL et le RPA.
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Introduction
L’étude sismique d’une structure vise à assurer une protection des constructions vis à

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

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

architectural et l’économie.

Cet objectif ne peut être atteint qu’avec un calcul adéquat tout en respectant la réglementation

en vigueur.

IV.1 Objectifs et exigences
Dans ce projet, les objectifs sont les suivants :

 Eviter l’effondrement de la structure sous l’effet d’une action sismique dans l’intensité

avoisine l’action spécifiée par voie réglementaire (action sismique à l’ELU).

 Limiter les dommages sur des éléments non structuraux sous l’effet d’un séisme moins

intense mais plus fréquent (action sismique à l’ELS). Cet objectif vise les structures à

plusieurs étages pour lesquels leur stabilité doit être assurée à l’ELS.

IV.2. méthodes de calcul
Selon les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) l’étude peut être menée

suivant trois méthodes :

 la méthode statique équivalente.

 la méthode d’analyse modale spectrale.

 Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

Pour ce qui est de notre structure, les conditions d’application de la méthode statique

équivalente ne sont pas réunis pour cause de sa hauteur qui dépasse largement les 23m à côté du fait

qu’elle soit irrégulière en plan et en élévation, se situe en zone IIa et appartient au groupe d’usage 2.

Selon les exigences du RPA99/version2003, la méthode à utiliser dans ce cas est celle de l’analyse

modale spectrale, avec calcul de l’effort sismique à la base par la méthode statique équivalente

pour une vérification ultérieure (RPA99/version2003 article 4.3.6).

IV.3. analyse sismique de la structure
La méthode retenue pour l’analyse du comportement sismique de notre structure est la

méthode d’analyse modale spectrale.

L’analyse dynamique se prête probablement mieux à une interprétation réaliste du comportement

d’un bâtiment soumis à des charges sismiques que le calcul statique prescrit par les codes. Elle

servira surtout au calcul des structures dont la configuration est complexe ou non courante et pour

lesquelles la méthode statique équivalente reste insuffisante ou inacceptable ou autre non- conforme

aux conditions exigées par le RPA 99/version2003 pour un calcul statique équivalent.

Pour les structures symétriques, il faut envisager l’effet des charges sismiques séparément

suivant les deux axes de symétrie, pour les cas non symétriques l’étude doit être menée pour les

deux axes principaux séparément.

Pour mener à bien la méthode de calcul par l’analyse modale spectrale le calcul de la force

sismique totale est calculée par la méthode statique équivalente.

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par

un système de forces statiques fictives dont les effets sont similaires à ceux de l’action sismique.
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IV.3.1.Calcul de la force sismique totale : RPA99 (Article 4.2.3)

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

dans les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule :

W
R

QDAVst 
1

 A : Coefficient d’accélération de la zone. C’est un coefficient numérique dépendant de la zone

sismique ainsi que du groupe d’usage.

Pour notre cas on a : groupe d’usage 2, zone IIa  A = 0.15 selon le tableau 4.1

(RPA99/version2003).

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

contreventement. Il est donné dans le tableau 4.3 (RPA99/version2003).

Dans le cas de notre projet, on a opté pour un système de contreventement mixte portiques-voiles

avec justification de l’interaction, donc : R = 5.

 Q : Facteur de qualité.

La valeur de Q est déterminée par la formule 4.4 donnée au RPA :

Q = 1 +
6

1
qP

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

Les valeurs à retenir pour les deux sens (x et y) sont dans le tableau suivant :

Tableau IV.1 : Valeurs des pénalités Pq

Critère q Sens x-x Sens y-y

1- Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0.05

2- Redondance en plan 0.05 0.05

3- Régularité en plan 0.05 0.05

4- Régularité en élévation 0.05 0.05

5- Contrôle de qualité des matériaux 0.05 0.05

6- Contrôles d’exécution 0.1 0.1

Qx = 1.3 Qy = 1.35

W : Poids total de la structure.

La valeur de W comprend la totalité des charges permanentes pour les bâtiments d’habitation.

Il est égal à la somme des poids W i ; calculés à chaque niveau (i) :

W = 


n

1i

Wi avec QiGii WWW   RPA99 (Formule 4.5)

Gi
W : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaires à

la structure.

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

d’exploitation donné par le tableau 4.5 (RPA99).

Concernant notre projet on a les coefficients de pondération suivant:

Le poids total de la structure W = 36242,6146KN

 D : Facteur d’amplification dynamique. Il est donné par l’expression suivante :























sT
T

T

sTT
T

T

TT

D

3)
3

()
3

(5.2

3)(5.2

05.2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







 : Facteur de correction de l’amortissement, donné par la formule 7.0
2

7








 : Pourcentage d’amortissement critique (Tableau 4.2 RPA99/version 2003).

5.8 %

816.0
5.82

7





T1 et T2 : période caractéristique relative au sol.

Le sol d’implantation de notre structure est classé : site S4.

Ce qui nous donne les périodes caractéristiques :








sT

sT

7.02

15.01
tableau 4.7 (RPA99).

T : période fondamentale de la structure.

Pour une structure contreventée partiellement par des voiles en béton armé, la période fondamentale

est donnée par le minimum des deux expressions du RPA99 (art 4.2.4) suivantes :















yx

N
yx

NT

L

h
T

hCT

,

,

4

3

09.0

Nh : Hauteur mesurée à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau mhN 73.32 .

TC : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage donnée par le

tableau 4.6 du RPA99 version 2003.

Le contreventement étant assuré partiellement par des voiles en béton armé, CT=0,05.

sT 684.073.3205.0 4

3



Lx=16.30 m ; étant la dimension projetée du bâtiment selon le sens x.

Ly=21.30 m ; étant la dimension projetée du bâtiment selon le sens y.

sT

sT

y

x

638.0
30.21

73.3209.0

729.0
30.16

73.3209.0











 assimulésbureauxsdabitationbatimentspour ,2.0
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sTTMinT

sTTMinT

yy

xx

638.0);(

684.0);(





Le RPA préconise de majorer la période fondamentale statique de 30% (art 4.2.4)









sT

sT

Sy

Sx

829.0638.03.1

889.0684.03.1

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























KNV

KNV
W

R

QDA

sty

stx
yx

36.29946146.36242
5

35.104.215.0

46.28836146.36242
5

3.104.215.0

V
,

st

IV.3.2. Méthode d’analyse modale spectrale

a. principe

Par la méthode d’analyse modale spectrale, 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 établit grâce à l’expression suivante :

 

 

 









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
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
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
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

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































s3.0T
3

3
25.12.5

s0.3T25.12.5

T25.12.5

TT015.2
T

T
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





RPA99 (Formule 4-13)

Après calcul ; le spectre obtenu est représenté sur la figure (IV.1) représenté sous forme de courbe :

Figure. IV.1 : Spectre de réponse

b. Description de logiciel Etabs

Notre structure sera modélisée grâce au logiciel étabs. Ce dernier est un logiciel de calcul et de

conception des structures d’ingénierie particulièrement adapté aux bâtiments et ouvrage de génie

04.2816.05.20

04.2816.05.20

2

2





yy

xx

DTT

DTT
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civil. Il permet en un même environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque

d’éléments autorisant l’approche du comportement de ce type de structure. Il offre de nombreuses

possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de

vérification des structures en béton armé et charpente métallique.

Le post-processeur graphique disponible facilite considérablement l’interprétation et

l’exploitation des résultats et la mise en forme des notes de calcul et des rapports explicatifs.

Lors de la modélisation on doit déterminer les caractéristiques géométriques de la structure pour les

faire introduire aux niveaux des nœuds maitres.

IV.4. Disposition des voiles

v

Figure. IV.2 : Disposition des voiles.

IV.5.Vérification et interprétation des résultats de l’analyse dynamique
IV.5.1. Mode de vibration et taux de participation des masses

Nous représentons sur ces trois figures, les trois premiers modes de vibrations de notre structure.

Figure. IV.3.Les trois premiers modes.

Mode 1 : T=0.953 s Mode 2 : T=0.805 s Mode 2 : T=0.692 s

Translation selon (X-X) Translation selon (Y-Y) Rotation autour de (Z-Z)
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Le RPA (art 4.3.4, a) exige que le nombre de mode de vibration à retenir dans chacune des

deux directions d’excitation soit comme suit :

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au moins de la

masse totale de la structure.

Le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode :

Tableau IV.2 : Période de vibration et taux de participation massique

Mode Période Mode individuel (%) Somme cumulée (%)

T(s) UX UY UX UY

1 0,953 0,0018 0,7345 0,0018 0,7345

2 0,805 0,7331 0,0022 0,7349 0,7367

3 0,692 0,0002 0,0023 0,735 0,739

4 0,34 0,0111 0,1115 0,7462 0,8505

5 0,315 0,08 0,0166 0,8261 0,8671

6 0,234 0,0448 0,0004 0,8709 0,8675

7 0,187 0,016 0,022 0,8869 0,8895

8 0,179 0,0162 0,0275 0,9031 0,917

9 0,127 0,0125 0,0109 0,9156 0,9279

10 0,125 0,0041 0,0019 0,9197 0,9298

11 0,12 0,0173 0,0104 0,937 0,9402

12 0,098 0,001 0,0045 0,938 0,9447

Ces résultats montrent que la participation modale suivant la direction X et Y atteint 90% lorsqu’on

prend 12 modes.

IV.5 .2. Vérification de la période

Le RPA (art 4.2.4) recommande que la période dynamique soit inférieure à celle calculée

par la formule empirique majoré de 30% ;










sT

sT
T

Sy

Sx

dy 829.0638.03.1

889.0684.03.1
0.953 Condition non vérifiée

IV.5.3. 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 Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à

80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vst., nous

avons :
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Tableau ІV.3 .Vérification de l’effort tranchant à la base 

Forces

sismiques

V statique

(KN)

0.8Vstatique

(KN)

V dynamique

(KN)
Observation

Sens x-x 2883.46 2306.768 2271.9714 Non observe

Sens y-y 2994.36 2395.488 2141.4493 Non observe

IV.5.4. Vérification de l’interaction voiles portiques

Les charges horizontales et verticales sont reprises conjointement par les voiles et les

portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs

interactions à tous les niveaux.

Selon le RPA (art 3.4.4.a), l’interaction est vérifiée si les deux conditions suivantes sont satisfaites :

 Les portiques doivent reprendre au moins 25% de l’effort tranchant d’étage.

 Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% de l’effort vertical.

a. Sous charges verticales

0
080





voileportique

portique

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques.

0
020





voileportique

voile

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.

Tableau IV.4. Vérification de l’interaction sous charges verticales

Niveaux
Charge reprise (KN) Pourcentage repris (%)

Portiques Voiles Portiques Voiles

1èmeétage -28268.8082 -4763.9027 85 15

On constate que l’interaction sous charge verticale est vérifiée.

a. Sous charges horizontales

0
025





voileportique

portique

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques.

0
075





voileportique

voile

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.



Chapitre IV Etude dynamique

Page 79

Tableau IV.5. Vérification de l’interaction sous charges horizontales

Niveaux
Sens x-x Sens y-y

Portiques Voiles

(KN)
P (%) V (%)

Portiques Voiles

(KN)
P (%) V (%)

(KN) (KN)

1erétage 627.2503 731.3824 46 53 956.3501 705.5504 57.54 42.45

Les résultats obtenus montrent que l’interaction voiles- portiques est vérifiée sous chargement

horizontale.

IV.5.5.Vérification de l’effort normal réduit

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble due au

séisme, le RPA (art 7.4.3.1) exige que l’effort normal de compression de calcul soit limité par la

condition suivante :

7.2)(Formule3.0
cjc

d

fB

N


Avec : Nd : désigne l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton

Bc : Est l’aire (section brute) de cette dernière

fcj : Est la résistance caractéristique du béton

Il est à noter que les sections des poteaux ont été revues à la hausse pour tous les niveaux. Ceci a été

fait dans le but de vérifier l’interaction voile-portique exigée par le RPA.

La vérification de l’effort normal réduit donne les résultats suivants pour notre cas :

Tableau IV.6. Vérification de l’effort normal réduit.

Niveau Bc (cm2) A (m²) Fc28 N(KN) ࢜ Remarque

RDC 6060 0.36 25000 1870.0807 0.207 vérifiée

1er étage 6055 0.33 25000 1680.9703 0.203 vérifiée

2eme étages 6055 0.33 25000 1489.3372 0.180 vérifiée

3eme étages 5555 0.302 25000 1281.3955 0.169 vérifiée

4eme étages 5555 0.302 25000 1107.7588 0.146 vérifiée

5eme étages 5550 0.275 25000 916.7309 0.133 vérifiée

6eme étages 5550 0.275 25000 747.6749 0.108 vérifiée

7eme étages 5045 0.225 25000 555.2552 0.098 vérifiée

8eme étages 5045 0.225 25000 409.6709 0.072 vérifiée

9eme étages 4545 0.202 25000 294.5389 0.058 vérifiée

Terrasse inaccessible 4545 0.202 25000 209.8755 0.041 vérifiée

IV.5.6.Vérification vis-à-vis des déplacements
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Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est calculé par :

ekk R   RPA99/version2003 (Article 4.4.3)

:ek Déplacement dû aux forces iF (y compris l’effet de torsion).

:R Coefficient de comportement(R=5).

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal à : 1 kkk 

Le RPA (art 5.10) exige que le déplacement relatif soit inférieur à 1% de la hauteur de l’étage

C’est à dire ek h %1 .

:eh Étant la hauteur de l’étage.

Tableau IV.7. Vérification des déplacements pour le sens xx.

Sens x-x

Niveaux
(m) (m) (m) (m)

(m)
(%)

3.4 0.00153 0.00765 0 0.0076 3.40 0.225

6.37 0.00367 0.0183 0.00765 0.0107 2.97 0.360

9.39 0.00593 0.0296 0.0765 0.0113 2.97 0.380

12.31 0.00818 0.0409 0.0296 0.0112 2.97 0.379

15.28 0.01085 0.0542 0.0409 0.0133 2.97 0.449

18.25 0.01334 0.0667 0.0542 0.0124 2.97 0.419

21.22 0.01160 0.058 0.0667 -0.0087 2.97 -0.293

24.19 0.01837 0.0918 0.058 0.0338 2.97 1.140

27.16 0.01984 0.0992 0.0918 0.0073 2.97 0.247

30.13 0.02079 0.1039 0.0992 0.0047 2.97 0.160

32.73 0.02020 0.101 0.1039 -0.0029 2.60 -0.113

Tableau IV.8. Vérification des déplacements pour le sens y-y.

Sens-y-y

Niveaux

(m) (m) (m) (m) (m) (%)

3.4 0.00165 0.0082 0 0.0082 3.4 0.243

6.37 0.00426 0.0213 0.0082 0.0130 2.97 0.439

9.39 0.00731 0.03655 0.0213 0.0152 2.97 0.513

12.31 0.0104 0.052 0.03655 0.0154 2.97 0.520

15.28 0.01346 0.0673 0.052 0.0153 2.97 0.515

18.25 0.01654 0.0827 0.0673 0.0154 2.97 0.519

21.22 0.01949 0.0974 0.0827 0.0147 2.97 0.497

24.19 0.0217 0.1108 0.0974 0.0134 2.97 0.451

27.16 0.02457 0.1228 0.1108 0.0120 2.97 0.404

30.13 0.02671 0.1335 0.1228 0.0107 2.97 0.360

32.73 0.02805 0.1402 0.1335 0.0067 2.60 0.258

ek
k 1k k

K

K

h


kh

ek k 1k k
K

K

h


kh
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On voit bien à travers ces deux tableaux que les déplacements relatifs des niveaux sont inférieurs au

centième de la hauteur d’étage.

IV.5.7. Justification vis-à-vis de l’effet P- : (RPA99/version 2003(Art 5.9)

L’effet P-(effet de second ordre) est l’effet dû aux charges verticales après déplacement. Il

peut être négligé si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

1,0





kk

kk

hV

p
 ; Tel que :

kp : Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du

niveau « k » ; avec : 



n

i
QiGik WWp

1

)( 

kV : Effort tranchant d’étage de niveau « k ».

k : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

kh : Hauteur de l’étage « k ».

 Si 0,1 k 0,2, l’effet P- peut être pris en compte de manière approximative en amplifiant

les effets de l’action sismique calculée au moyens d’une analyse élastique du premier ordre

par le facteur
k1

1
.

 Si k 0,2 la structure est partiellement instable elle doit être redimensionnée.

Tableau IV.9.Vérification à L’effet P-.

Hauteur

(m)

hk Pk

(KN)

Sens x-x Sens y-y

(cm) ∆k (cm) Vk (KN) θk (cm) ∆k (cm) Vk (KN) θk (cm)

3.4 3.4 36242.6146 0.76 2271.9714 0.0321 0.82 2141.4493 0.0368

6.37 2.97 32016.6711 1.07 2228.5647 0.05158 1.30 2099.2185 0.0668

9.34 2.97 27923.1744 1.13 2129.7871 0.0499 1.52 2000.8087 0.0714

12.31 2.97 23830.8514 1.12 1981.3265 0.0454 1.54 1854.8773 0.0666

15.28 2.97 19782.8924 1.33 1785.9799 0.0496 1.53 1668.3759 0.0611

18.25 2.97 16025.905 1.24 1553.5527 0.0431 1.54 1454.816 0.0571

21.22 2.97 12306.6056 -0.87 1277.342 -0.0282 1.47 1207.6079 0.0504

24.19 2.97 8876.211 3.38 976.6843 0.1034 1.34 940.8032 0.0426

27.16 2.97 5499.1695 0.73 632.2076 0.0214 1.20 633.5709 0.0351

30.13 2.97 2695.179 0.47 312.4992 0.0136 1.07 335.0675 0.0290

32.73 2.60 705.4213 -0.29 91.6328 -0.0067 0.67 111.0383 0.0143

D’après les résultats obtenus dans ce tableau, les effets P- peuvent être négligés.
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Conclusion

Après avoir essayé plusieurs dispositions des voiles nous avons retenue celle qui a vérifié

toutes les conditions du RPA (période de vibration, taux de participation massique, effet P- et

effort normal réduit).

Et les sections des poteaux et des poutres déjà définies par le pré dimensionnement ont été

augmentées telles que :

 Pour les poutres :

 Poutres principales : .5045 2cm

 Poutres secondaires : .4540 2cm

 Pour les poteaux :

 Pour les poteaux sous-sol et RDC : .6060 2cm

 Pour les poteaux de 1eme et 2eme étages : .6055 2cm

 Pour les poteaux de 3eme et 4eme étages : .5555 2cm

 Pour les poteaux de 5eme et 6eme étages : .5550 2cm

 Pour les poteaux de 7eme et 8eme étages : .5045 2cm

 Pour les poteaux de 9emeétages : .4545 2cm

Les voiles : l’épaisseur adoptée pour tous les voiles de notre structure est de (15et 20) cm.
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Introduction
Les éléments principaux sont les éléments qui interviennent dans la résistance aux actions sismiques

d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de l’ouvrage.

L’objet de ce chapitre est l’étude de ces éléments principaux à savoir : les poteaux, les poutres et

les voiles.

V.1. Etude des poutres
V.1.1 Introduction

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort tranchant.

Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures longitudinales. L’effort

tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

On distingue deux types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux

poutrelles, les poutres secondaires qui assurent le chaînage.

Après détermination des sollicitations (M, N, T) on procède au ferraillage en respectant les

prescriptions données par le RPA99 Version 2003 et celles données par le BAEL91.

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel Etabs, combinés par les

combinaisons les plus défavorables données par le RPA99 Version 2003 suivantes :

 1.35G+1.5Q

 G+Q

 G+Q+E

 G+Q−E

 0.8G+E

 0.8G−E

V.1.2. Ferraillage

a). Armatures longitudinales : RPA 99/2003 (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 40Φen zone IIa.

Avec : Φ max : le diamètre maximal d’armature dans la poutre.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et

d’angle doit être effectué conformément à la figure V.1, avec des crochets à 90°. Cette même

figure comporte les autres dispositions constructives et quantités minimales d’armatures.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués de 2U

superposés formant un carré ou un rectangle (là où les circonstances s’y prêtent, des cadres

traditionnels peuvent également être utilisés).

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées Néanmoins, il faudra veiller à ce

qu’au moins un coté fermé des U d’un cadre soit disposé de sorte à s’opposer à la poussé au vide

des crochets droits des armatures longitudinales des poutres.
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 On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois

cadres par nœuds.

b). Armatures transversales : RPA 99/2003 (art 7.5.2.2)
La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :

At = 0.003×St ×b

St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :

 St ≤ min (h/4;12Φl) en zone nodale,

 St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale.

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

l’encastrement.

La valeur du diamètre l des armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre utilisé,

et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées. C’est le diamètre le plus petit des

aciers comprimés.

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

l’encastrement

V.1.3. Dispositions constructives des portiques : RPA 99 (Figure 7.5)

V.1.4.Recommandation de BAEL

La section minimale des aciers longitudinaux est de :

28
min 0.23 t

e

f
A b d

f
    (Condition de non fragilité) BAEL91 (Art F.IV.2)

V. 1.5. Calcul du ferraillage

a. Méthode de calcul des armatures à l’ÉLU (flexion simple) :

Le ferraillage est calculé à partir des sollicitations déduites du logiciel Etabs

Figure. V.1 : Disposition constructives des portiques.
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 Calcul du moment réduit ultime :

2
u

bu

bu

M

b d f
 

 

28
14.2 ( 1.5)0.85

18.48 ( 1.15)

0.3916 :

' 0

1.15 .
:

1 .

b

bu

bb

bu l

u
s s

e

s

s

MPa situation courantefc
f

MPa situation accidentelle

Si alors

M
A et A

f
z

pour les situations courantes
avec

pour les situations accidentelles





 






  



  

 





   

 

2

1.25 1 1 2 1 0.4

0.3916

' '

'

:

bu

bu l

u l l
s s s

e e

s s

l l bu

z d

Si alors

M M M
A et A A

f f
d d z

Avec M b d f

  

 

 







     

  


  

  

   

b. Exemple de calcul

Prenons comme exemple de calcul de ferraillage la poutre principale (45×50) la plus sollicitée

avec les sollicitations suivantes : Mt = 115.9019KN.m …..(ELU)

Ma = -165.8978KN.m ….(G+Q+EX min)

Tableau V.1. Exemple de calcule des armatures

Le tableau suivant regroupe le calcul de ferraillage des différentes poutres.

Armatures en travée Armatures en appui

082.0
45.047.02.14

109019.115
2

3

2












bdf

M

bu

t
bu

0'391.0082.0  Abu

090.0
45.047.048.18

108978.165
2

3

2












bdf

M

bu

a
bu

0'391.0090.0  Abu

107.0])082.021(1[25.1  118.0])090.021(1[25.1 

mZ 449.0)107.04.01(47.0  mZ 447.0)118.04.01(47.0 

2
3

41.7
348449.0

109019.115
cmAst 







2

3

66.10
348447.0

108978.165
cmAst 







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Tableau V.2. Ferraillage des poutres principales et secondaires

Niveau
Type de
poutre

section localis
M

(KN.m)

V

(KN)

A calcul

(cm2)
Amin

(cm2)

Aadopt

é

(cm2)

N bre de
barres

Sous –sol,

RDC

Poutre
principale

45×50
Appuis 165.8978

183.7125
7.41

11.25
11.25 6T16

Travée 115.9019 10.66 11.25 6T16

Poutre
secondaire

40×45
Appuis 163.9972

147.9232
12.03

9
12 6T16

Travée 118.4993 8.65 9 6T14

Etage

courant

Poutre
principale

45×50
Appuis 211.3583

190.414
13.76

11.25
13.76 2T20+4T16

Travée 125.4771 8.04 11.25 6T16

Poutre
secondaire

40×45
Appuis 209.7006

207.5676
15.77

9
15.77 4T20+2T16

Travée 143.075 10.61 10.61 3T16+3T14

Terrasse

inaccessible

Poutre
principale

45×50
Appuis 121.81

121.0596
7.74

11.25
11.25 6T16

Travée 129.4456 8.31 11.25 6T16

Poutre
secondaire

40×45
Appuis 48.4147

54.7032
3.37

9
9 6T14

Travée 47.0466 3.29 9 6T14

V.1.6. Vérification des armatures selon le RPA 99

a. Pourcentage maximum des armatures longitudinales :

 Poutre principale :

En zone courante : adoptéAcmhbA 905.045.004.0)(4 2
0

0
max 

En zone de recouvrement : adoptéAcmhbA 1355.045.006.0)(6 2
0

0
max 

 Poutre secondaire :

En zone courante : adoptéAcmhbA 7245.040.004.0)(4 2
0

0
max 

En zone de recouvrement : adoptéAcmhbA 10845.040.006.0)(6 2
0

0
max 

b. Les longueurs de recouvrement :

60cm56144014

65cm64164016

85cm80204020

40









rr

rr

rr

r

LonoptecmLmm

LonoptecmLmm

LonoptecmLmm

IIZoneenL









V.1.7. Les armatures transversales

 a. Calcul de Φt :

Le diamètre des armatures transversales pour les poutres principales et secondaires est donnée par :



Chapitre V Etude des éléments structuraux

Page 87

 Poutres principales

 cm
bh

ll 5.4;42.1;4.1min
10

45
;

35

50
;min

10
;

35
;min 

















  10mmSoit 

 Poutres secondaires

 cm
bh

ll 4;28.1;4.1min
10

40
;

35

45
;min

10
;

35
;min 

















  10mmSoit 

Donc on opte pour At = 4T10 = 3.14cm 2 Soit : 1 cadre + 1 étrier de T10 pour toutes les poutres

 Espacement des armatures transversales
Le cas le plus défavorable des espacements d’armatures transversales est donné selon le

RPA99/version2003 (art 7.5.2.2).

 Zone nodale : S
t minin ( ; 12 )

4
l

h
m 

- Poutres principales : cm10S:Soit)4.1;5.12min(S tt 

- Poutres secondaires : cm8S:Soit)4.1;9min(S tt 

 Zone courante : S
t 2

h


- Poutres principales : cm20S:Soit25cm
2

50
S tt 

- Poutres secondaires : cm20S:Soit22.5cm
2

45
S tt 

 Section minimal d’armatures transversales

principalepoutrecmbS t 7.24520003.0003.0A 2min
t 

ondairepoutrecmbS t sec4.24020003.0003.0A 2min
t 

 min
t

2
t A14.3A cm Condition vérifiée pour toutes les poutres.

V.1.8. Vérification à l’ELU

a. Condition de non fragilité :

vérifiéeconditioncm
f

f
db

e

t ..............................27.2A23.0A 2
min

28
min 

b .Contrainte tangentielle maximale :

 Vérification de l’effort tranchant :

Il faut vérifier que :

:

uu

u
u

V
Tel que

b d

 








……………..………… BAEL91 (Art H.III.2)

Fissuration peu nuisible MPaMPaf ucu 33,3)5;133,0min( 28   .

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

BAEL91 (Art F.IV.2)
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Tableau V. 3 : Vérification des contraintes tangentielles

Poutres Vu (KN)
bu (MPa)  (MPa) Observation

principales 190.414 0.900 3.33 Vérifiée

secondaires 207.5676 1.235 3.33 Vérifiée

Donc Pas de risque de cisaillement et cela pour tout type de poutre.

c. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

 Appuis de rives ............................(1)u s
l

e

V
A

f


 .

 Appuis intermédiaires ( )...........(2)
0.9

s a
l u

e

M
A V

f d


  


s = 1.15

Les vérifications sont résumées dans le tableau ci-après :

Tableau V.4.Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Poutres Al (cm²) Vu (KN) Ma (KN.m) rive
lA (cm2) int

lA (cm2) Observation

Principales 13.76 190.414 211.3583 5.47 -8.89 Vérifiée

Secondaires 15.77 207.5676 209.7006 5.96 -9.98 Vérifiée

V.1.9. Vérification à l’ELS

a. 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


         

Les vérifications sont résumées dans le tableau ci-après :

Tableau V.5.Vérification de l’état limite de compression du béton

b. Etat limite de déformation (évaluation de la flèche)
D’après le BAEL91 et le CBA93 la vérification à la flèche est inutile si :

0 0

1 4 .2
1 . ; 2 . ; 3 .

1 6 1 0
t t t S

e

h h M A

l l M b d f
  

 
…………………………. BAEL91 (Art B.6.5)

Poutres Localisation Mser
(KN.m)

I
(cm4)

Y
(cm)

σbc

(MPa)
  σbc

(MPa)
Observation

Poutres
principales

Appuis 105.6655 223411.83 15.02 7.10 15 vérifiée

Travées 84.3189 223411.83 15.02 5.66 15 vérifiée

Poutres
secondaires

Appuis 62.947 176055.16 15.45 5.52 15 vérifiée

Travées 35.8703 142398.39 13.79 3.47 15 vérifiée

BAEL91 (Art H.IV.2)

BAEL91 (Art E.III.1)
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Tableau V.6.Vérification de la flèche pour les poutres

Donc : La vérification de la flèche n’est pas nécessaire car toutes les conditions sont vérifiées

V.1.10. Schéma de ferraillage des Poutres

Figure V.2. Schéma de ferraillage des poutres principales et secondaires (RDC)

Remarque : les autres schémas de ferraillage des poutres (voir annexe 3 et 4)

ht

cm

b

cm

L

(cm)

As

(cm²) l

ht

010 M

M t

 db

AS

0 ef

2.4 1

16
th

l


010
t th M

l M


e

S

fdb

A 2.4

0




PP 50 45 5.8 11.25 0.086 0.084 0.0053 0.01 Vérifiée Vérifiée Vérifiée

PS 45 40 4.8 9 0.093 0.079 0.0053 0.01 Vérifiée Vérifiée Vérifiée

RDC poutre principale

Travée Appui

RDC poutre secondaire

Travée Appui
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Figure. V.3 : ferraillage des poutres principales et secondaires RDC

V.2. Etude des poteaux
V.2.1 Introduction

Les poteaux sont des éléments verticaux qui ont le rôle de transmettre les charges apportées

par les poutres aux fondations.

Le ferraillage des poteaux est calculé en flexion composée en fonction de l’effort normal (N) et

du moment fléchissant (M) donnés par les combinaisons les plus défavorables, parmi celles introduites

dans le fichier de données de l’états :

 1.35G+1.5Q

 G+Q

 G+Q+E

 G+Q−E

 0.8G+E

 0.8G−E

Il s’agit de ferrailler les poteaux là où il y a changement de section, selon les sollicitations suivantes :

 l’effort normal maximal et le moment correspondant.

 l’effort normal minimal et le moment correspondant.

 le moment maximum et l’effort normal correspondant.

V.2.2. Recommandations du RPA99 (version 2003)

a). Armatures longitudinales

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

 Amin = 0.8% de la section de béton (en zone IIa).

 Amax = 4% de la section de béton (en zone courante).

 Amax = 6% de la section de béton (en zone de recouvrement).

 Φmin = 12mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales).

 La longueur minimale de recouvrement (Lmin) est de 40Φ en zone IIa. 

 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 ‘.
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1 1

' 2

' m ax , , , 60
6

e

l h

h
h b h cm



 
  

 

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du RPA99 sont

illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.7.Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux

Niveau
section du

poteau (cm2)

Amin

(cm2)

Amax (cm2)

Zone courante

Amax (cm2)

zone de recouvrement

Sous-sol, RDC 60×60 28.8 144 216

1, 2éme étage 55×60 26.4 132 198

3, 4éme étage 55×55 24.2 121 181.5

5,6éme étage 50×55 22 110 165

7,8éme étage 45×50 18 90 135

9éme étage+ dernier poteau

de la cage d’escalier
45×45 16.2 81 121.5

b).Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

1

........................................(I ).t a u

e

A V

t h f

 



Vu : est l’effort tranchant de calcul.

 hl : hauteur totale de la section brute.

 fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales.

 a : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant ; il est pris égale à :

                              2.5    Si  λg ≥ 5 (λg : l’élancement géométrique),

                              3.75  Si  λg < 5.
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 avec : λg = l f /a ou λg = l f /b ( a et b sont les dimensions de la section droite du poteau dans

la direction de déformation considérée), et l f longueur de flambement du poteau.

 t : est l’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée dans la

formule (I) ; Par ailleurs la valeur maximum de cet espacement est fixée comme suit :

 dans la zone nodale : t ≤ Min (10ΦLmin ,15cm) (en zones IIa).

 dans la zone courante : t ≤ 15ΦLmin (en zones IIa).

La quantité d’armatures transversales minimale At /t.b1, en % est donnée comme suit :

Si g ≥ 5 : 0.3%

Si g ≤ 3 : 0.8%

Si 3 <g ≤ 5 : interpoler entre les valeurs précédentes.

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de

10Φt (au minimum).

V.2.3 Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel Etabs, les résultats sont résumés dans les tableaux ci-après :

Tableau V.8.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, RDC 3502.8762 71.7357 -195.9635 1877.6003 -1175.620 75.9505

1, 2éme étage 3278.4212 18.8641 -220.0672 1493.2232 -690.5759 21.5223

3, 4éme étage 2485.0866 28.7155 -214.8837 1109.8512 -475.8862 54.0449

5,6éme étage 1763.5622 42.5356 -199.7809 749.442 140.3026 -109.271

7,8éme étage 1105.4729 42.0566 -146.2644 556.9571 -140.5593 39.1802

9éme étage+ dernier poteau

de la cage d’escalier
524.5984 44.1351 -123.8529 295.6794 -81.7728 7.3594

V .2.4 Calcul du ferraillage :

Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul et les autres seront

résumés dans des tableaux.

 Exemple de calcul

Soit à calculer le poteau le plus sollicité du RDC, avec les sollicitations suivantes :

 Mmax = -195.9635KN.m→Ncor = 1877.6003 KN (G+Q+Ey min)

 Nmax= 3502.8762KN →Mcor = 71.7357 KN.m (ELU)

 Nmin = - 1175.6201KN →Mcor = 75.9505 KN.m (0.8G+Ey)

a .Calcul sous Mmax et Ncor :

d = 0.57 m; d’= 0.03 m ; N= 1877.6003 KN ;M= -195.9635 KN.m

eG <h/2 = 0.6/2=0.3 m

eG <M/N = 0.10m le centre de pression est à l’intérieur de la section entre les armatures AA’.
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Il faut vérifier la condition suivante :

 

 

( ) ( )...........................................................................( ).

( ) 0.337 0.81 '

( ) '

bu

u UA

a b I

a h d b h f

b N d d M



      

   

MUA = M+N × (d−h/2) = -195.9635+1877.6003 ×(0.57−0.60/2) =454.04KN.m. 

a = (0.337×0.6-0.81×0.03) ×0.6×0.6×14.2=0.910

b=1877.6003× (0.57-0.03)-454.04×10-3=0.559

La condition (I) n’est pas vérifiée

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à la

flexion simple :
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b .Calcul sous Nmax et Mcor :

M = 71.7357 KN.m , N =3502.8762KN →eG = 0.02m = (h/2) =0.300m.

Donc le centre de pression se trouve entre la section des armatures.

MUA= M+N × (d−h/2) = 71.7357 +3502.8762×(0.57−0.60/2) =965.14 KN.m. 

a = (0.337×0.6-0.81×0.03) ×0.6×0.6×14.2=0.910

b=[3502.8762× (0.57-0.03)-965.14]×10-3=0.926

vériféeestnI ')(

Donc la section est entièrement comprimée.

MUA = 459.20 KN.m → μbu=0.165<μl = 0.391 →A’=0cm2.

α=0.228→ z=0.517m→ A1=25.47cm2 → As =0cm2.

c .Calcul sous Nmin et Mcor :

N = -1175.6201 KN → M = 75.9505 KN.m →eG=0.06 m<(h/2)=0.30 m.

Donc le centre de pression est à l’intérieur de la section entre les armatures.

MUA = M+N × (d−h/2) = 75.9505 -1175.6201×(0.57−0.60/2) = -296.91KN.m. 

a = (0.337×0.6-0.81×0.03) ×0.6×0.6×14.2=0.910

b=[-1175.6201× (0.57-0.03)+ 296.91]×10-3= -0.337

vériféeestnI ')(

M UA = -296.91 KN.m → μbu= -0.067<μl = 0.391 →A’=0cm2.

α= -0.081→ z=0.588m→ A1= -14.51cm2 → As=0 cm2.

Le tableau résume le calcul des armatures pour les différents poteaux des différents niveaux.
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Tableau V.9.Ferraillage des poteaux

Niveau sections A’
(cm2)

A
(cm2)

ARPA

(cm2)
Aadap

(cm2)
barres

Sous-sol, RDC 60×60 0 0 28.8 30.29 12HA16+4HA14

1, 2éme étage 55×60 0 10.2 26.4 26.51 12HA14+4HA16

3, 4éme étage 55×55 0 8.92 24.2 26.51 12HA14+4HA16

5,6éme étage 50×55 0 13.3 22 26.51 12HA14+4HA16

7,8éme étage 45×50 0 3.95 18 18.47 12HA14

9éme étage+ dernier poteau de

la cage d’escalier
45×45 0 1.53 16.2 18.47 12HA14

V.2.5. Armatures transversales

Le tableau ci-après résume les résultats de calcul des armatures transversales pour les différents

poteaux des différents niveaux.

Tableau V.10. Calcul des armatures transversales

Sections
(cm2)

Φl
min

cm
Vd

(KN)
lr

cm
t zone
nodale

t zone
courante

At

(cm2)
Amin

(cm2)
At

adop

(cm2)
barres

60×60 1.4 118.721 56 10 15 1.85 2.7 3.02 6HA8

55×60 1.4 205.466 56 10 15 3.21 2.47 3.52 7HA8

55×55 1.4 197.654 56 10 15 3.36 2.47 3.52 7HA8

50×55 1.4 179.654 56 10 15 3.06 2.25 3.52 7HA8

45×50 1.2 133.220 48 10 15 2.49 2.02 3.02 6HA8

45×45 1.2 104.534 48 10 15 1.96 2.02 3.02 6HA8

V.2.6 .Vérifications

a). Vérification au flambement

Selon le BAEL99 (Art 4.4.1), les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifiés vis

à vis de l’état limite ultime de stabilité de forme.

L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau

sans subir des instabilités par flambement.

On doit vérifier que :

28

0.9
d u

b s

Br fc As fe
N N 

 

  
    

 

 As : est la section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

 Br : est la section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centième

d’épaisseur sur toute sa périphérie.

 b = 1.5, s = 1.15

 est un coefficient fonction de l’élancement mécanique qui prend les valeurs :
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Si plus de la moitié des charges  est appliquée avant 90 jours, alors on remplace α par α /1.10.

l’élancement mécanique est donné par :

                                 λ= 3.46×l f /b pour les sections rectangulaires.

                                 λ= 4×l f /f pour les sections circulaires.

Lf = l0 longueur de flambement.

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau, et comme exemple de calcul

on prendra le même exemple qu’on a pris pour le calcul du ferraillage.

Nd = 3502.8762 KN

l f = 290 cm →λ = 16.72 < 50 →α = 0.812 

Br = (0.60−0.02) × (0.60−0.02) = 0.3364m2.

MNNu 907.5
15.1

1029.30

5.19.0

25307.0
812.0

4








 









Nd = 3.502MN < 5.907 MN → pas de risque de flambement. 

Tableau V.11.Vérification du flambement pour les poteaux

Niveau
Section

(cm2)

l0

(m)

l f

(m)
 

As

(cm2)

Br

(m2)

Nu

(MN)

Nd

(MN)
Obs.

Sous-sol, RDC 60×60 2.9 2.9 16.72 0.812 30.29 0.336 5.907 3.502 vérifiée

1 et 2éme étage 55×60 2.47 2.47 15.53 0.817 26.51 0.307 5.398 3.278 vérifiée

3 et 4éme étage 55×55 2.47 2.47 15.53 0.817 26.51 0.280 4.989 2.485 vérifiée

5éme, 6éme et le 50×55 2.47 2.47 17.09 0.811 26.51 0.254 4.562 1.763 vérifiée

7 et 8éme étage 45×50 2.47 2.47 18.99 0.802 18.47 0.206 3.574 1.105 vérifiée

9éme + 45×45 2.47 2.47 18.99 0.802 18.47 0.184 3.247 0.524 vérifiée

dernier poteau de la

cage d’escalier
45×45 2.1 2.1 16.14 0.815 18.47 0.184 3.300 0.268 vérifiée

b).Vérification des contraintes :

Comme la fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression

dans le béton seulement, cette vérification sera faite pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau là où
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il y a réduction de section. On doit vérifier que :
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Tous les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau V.12. Vérification des contraintes dans le béton pour les poteaux

Niveau
Sous-sol+

RDC
1+2éme

étage
3+4éme

étage

5+6éme

étage
7+8éme

étage
9éme +dernier poteau de la

cage d’escalier

Section (cm2) 60×60 55×60 55×55 50×55 45×50 45×45
d (cm) 57 57 52 52 47 42

A’ (cm2) 15.145 13.255 13.255 13.255 9.235 9.235
A (cm2) 15.145 13.255 13.255 13.255 9.235 9.235
V (cm) 30 30 27.5 27.5 25 22.5
V’(cm) 30 30 27.5 27.5 25 22.5
Iyy ‘ (m4) 0.014 0.012 0.010 0.010 0.006 0.004
Nser (MN) 2.565 2.399 1.819 1.291 0.809 0.384

Mser (MN.m) 0.0524 0.0139 0.0210 0.0311 0.0308 0.0324
MG

ser (MN.m) 0.0524 0.0139 0.0210 0.0311 0.0308 0.0324

bc1 (MPa) 7.456 6.848 5.896 4.966 4.493 3.492

bc2 (MPa) 5.210 6.153 4.741 3.256 1.926 0.152

bc (MPa) 15 15 15 15 15 15

Obs vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée Vérifiée

d. vérification aux sollicitations tangentes

D’après le RPA99 version 2003 article 7.4.3.2, la contrainte de cisaillement conventionnelle de

calcul dans le béton τbu sous combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite

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

Tableau V.13.Vérification aux sollicitations tangentes pour les poteaux

Niveau
Section

(cm2)

l f

(m)
 d

d
(cm)

Vd

(KN)
bu

(MPa

bu

(MPa)
Obs.

Sous-sol, RDC 60×60 2.9 16.72 0.04 57 118.721 0.34 1 vérifiée

1 et 2éme étage 55×60 2.47 15.53 0.04 57 205.466 0.65 1 vérifiée

3 et 4éme étage 55×55 2.47 15.53 0.04 52 197.654 0.69 1 vérifiée

5éme, 6éme et le 50×55 2.47 17.09 0.04 52 179.654 0.69 1 vérifiée

7 et 8éme étage 45×50 2.47 18.99 0.04 47 133.220 0.62 1 vérifiée

9éme + 45×45 2.47 18.99 0.075 42 104.534 0.55 1.87 vérifiée

dernier poteau de

la cage d’escalier
45×45 2.1 16.14 0.04 42 118.721 0.62 1 vérifiée

d).Vérification des zones nodales :

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les poutres plutôt que dans

les poteaux, le RPA99 (Art 7.6.2) exige de vérifier

|MN|+|MS| ≥1.25× (|MW|+|ME|)

d.1. Détermination du moment résistant dans les poteaux :

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement :

 des dimensions de la section du béton,

 de la quantité d’armatures dans la section,

 de la contrainte limite élastique des aciers.

MW
ME

MN

MS
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Les résultats de calcul des moments résistants dans les poteaux sont donnés dans les tableaux

suivants :

Tableau V.14.Les moments résistants dans les poteaux

Niveau Section (cm2) Z (cm) As (cm2) MR (KN.m)

Sous-sol, RDC 60×60 54 30.29 569.209

1 et 2éme étage 55×60 54 26.51 498.175

3 et 4éme étage 55×55 49.5 26.51 456.661

5éme, 6éme étage 50×55 49.5 26.51 456.661

7 et 8éme étage 45×50 45 18.47 289.240

9éme étage 45×45 40.5 18.47 260.316

dernier poteau de la cage d’escalier 45×45 40.5 18.47 260.316

d. 2. 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

(Tab5.23). On effectue la vérification de la zone nodale pour le nœud central:

Tableau V.15.Vérification de la zone nodale

Niveau MN MS MN+MS MW ME 1.25 (MW+ME) Obs

RDC 569.209 569.209 1138.42 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage1 498.175 569.209 1067.38 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage2 498.175 498.175 996.35 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage3 456.661 498.175 954.83 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage4 456.661 456.661 913.32 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage5 456.661 456.661 913.32 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage6 456.661 456.661 913.32 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage7 289.240 456.661 745.90 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage8 289.240 289.240 578.48 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Etage9 260.316 289.240 549.55 176.17 176.17 440.43 vérifiée

Conclusion :
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La vérification des zones nodales est justifiée ; donc les rotules plastiques se forment dans les

poutres

plutôt que dans les poteaux

 Schémas de ferraillage :

Figure V.4. Réduction des sections du poteau
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Sous-sol, RDC 1 et 2éme étage

Poteau (60×60) Poteau (60×55)

3 et 4éme étage 5 et 6éme étage

Poteau (55×55) Poteau (55×50)

7 et 8éme étage 9éme étage+ poteau cage escalier

Poteau (50×45) Poteau (45×45)

Figure V.5.Schéma de ferraillage des poteaux dans chaque niveau

V.3. Étude des voiles
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V.3.1. Introduction

Le RPA99 version 2003 (3.4.A.1.a) exige de mettre des voiles de contreventement pour chaque

structure en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone IIa.

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à leur base, leurs modes de rupture sont :

 Rupture par flexion.

 Rupture en flexion par effort tranchant.

 Rupture par écrasement ou traction du béton.

D’où, les voiles seront calculés en flexion composée avec effort tranchant, avec les sollicitations

issues des combinaisons suivantes :

 1.35G+1.5Q

 G+Q±E

 0.8G±E

V.3.2. Recommandations du RPA99 :

Les voiles comportent des :

a. Aciers verticaux : [7.7.4.1]

Ils reprennent les efforts de flexion. Ils sont calculés en flexion composée, et disposés en deux

nappes parallèles aux faces des voiles.

Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue sous l’action des forces

verticales et horizontales pour reprendre l’effort de traction en totalité est :

Amin = 0.2%×lt ×e

Avec : l t : longueur de la zone tendue,

e : épaisseur du voile.

Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux dont

l’espacement St < e.

A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la

longueur du voile.

Les barres du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie supérieure. Toutes les

autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement).

b .Aciers horizontaux : [7.7.4.2]

Ils sont destinés à reprendre les efforts tranchant, et maintenir les aciers verticaux, et les empêcher

de flamber, donc il doivent être disposés en deux nappes vers l’extérieur des armatures verticales.

     Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 130° ayant une longueur de 10Φ. 

c . Règles communes

Le pourcentage d’armatures verticales et horizontales des trumeaux et donné comme suit :

 Globalement dans la section du voile 0.15%.

 En zone courante (non tendue) 0.10%.

L’espacement des barres horizontales et verticales est : S ≤min (1.5e, 30cm).

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré.

Le diamètre des barres verticales et horizontales (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas

dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.

les longueurs de recouvrements doivent être égales à :

 40Φpour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est

possible.
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 20Φpour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons

possibles de charges.

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de

couture

dont la section doit être calculée avec la formule :

1.1 : 1.4vj

e

V
A avec V Vu

f
 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.

V.3.3. Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul sont extraites directement du logiciel Etabs, les résultats sont

résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.16.Sollicitations max de calcul dans le voile Vx1 // à x-x

Niveau
voil

e

Nmax →Mcor Mmax →Ncor Nmin →Mcor
Vd(KN)

N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN)
M(KN.m

)

Sous-sol,
RDC

Vx1 1880.19 -1120.16 1381.62 568.10 246.44 1343.27 450.46

1, 2et3éme

étage Vx1 1607.95 34.31 744.86 1034.86 492.31 397.35 310.64

4,5 et 6éme

étage Vx1 1171.27 123.61 304.49 555.42 130.22 160.24 226.70

7,8 et 9éme

étage
Vx1 775.44 70.20 194.43 224.22 61.75 150.91 180.71

V.3.4 Calcul du ferraillage

On va exposer un seul exemple de calcul // à x-x’ et les autres seront résumés dans un tableau.

a .Calcul sous Nmax et Mcor

a.1. 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 = 2m, d =1.95 m, e = 0.2 m.

Nmax = 1880.19 KN, Mcor = -1120.16KN. m.

 Calcul de la longueur de la partie tendue Lt
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mL

MPay
I

M

B

N

MPay
I

M

B

N

L
L

t

t

44.0
12.1372.3

272.3

12.13
2

2

133.0

1016.1120

22.0

1019.1880

72.3
2

2

133.0

1016.1120

22.0

1019.1880

33

max

33

min

maxmin

min










































 m
l

m
N

M
eG 1

2
59.0 (Le centre de pression est à l’intérieur de la section)

Il faut vérifier la condition suivante :

 

 

( ) ( )...........................................................................( ).

( ) 0.337 0.81 '

( ) '

bu

u UA

a b I

a h d b h f

b N d d M



      

   

MUA = M+N × (d−h/2) = -1120.16+1880.19×(1.95−2/2) =2546.21KN.m. 

a = (0.337×2-0.81 ×0.05) ×0.2×2×18.48=4.68

b=[1880.19× (1.95-0.05)-2546.21]×10-3=1.02

La condition (I) n’est pas vérifiée

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à la

flexion simple :

181.0
)95.1(2.048.18

1021.2546

.. 2

3

2












def

M

bu

UA
bu

bu <0,186Pivot A:  MPa
f

f
s

e
e 400




251.0])181.021(1[25.1  ; mZ 75.1)251.04.01(95.1 

2
3

30.36
40075.1

1021.2546
cm

fZ

M
A

st

UA
l 











2
3

4 70.10
400

1019.1880
1030.36 cm

f

N
AA

e

ls 







a.2. Armatures horizontales
Leur section est calculée selon la formule suivante :

V max=450.46KN
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2

3

01.220

61.1
95.12.0

1046.4504.14.1

8.0

cmAcmSsoit

MPa
de

V

fSe

A

hh

d
u

e

u

h

h
























b .Calcul sous M max et N cor

M max = 1381.62KN .m →N cor = 568.10KN

b.1. Armatures verticales

MPa96.8min  ; MPa80.11max  ; mL t 86.0

 m
l

m
N

M
eG 1

2
43.2 (Le centre de pression est à l’extérieur de la section)

MUA = M+N × (d−h/2) = 1381.62+568.1×(1.95 −2/2) =1921.31KN.m. 

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à la

flexion simple :

186.0136.0 bu ; 184.0 ; mZ 80.1 ;
259.26 cmAl  ;

238.12 cmAs 

c .Calcul sous N min et M cor

N min = 246.44 KN →M cor =1343.27KN. m.

c. 1. Armatures verticales

MPa48.9min  ; MPa71.10max  ; mL t 93.0

 m
l

m
N

M
eG 45.1

2
45.5 (Le centre de pression est à l’extérieur de la section)

MUA = M+N × (d−h/2) = 1343.27+246.44 ×(1.95−2/2) =1577.38KN.m. 

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à la

flexion simple :

186.0112.0 bu ; 149.0 ; mZ 83.1 ;
250.21 cmAl  ;

233.15 cmAs 

Donc on opte pour la section d’armature la plus défavorable pour le ferraillage de voile Vx1

AV (ZT) = 15.33cm2.

AH ≥ 2.01 cm2 soit.

 Vérifications

Amin(ZT) =0.2%×e×Lt=0.2%×20×93=3.72 cm2. (Amin en zone tendue par le RPA).

Amin(BAEL) =0.23×d×e×ft28/fe=0.23×195×20×2.1/400 =4.70 cm2. (Amin dans le voile par le BAEL).

Amin(ZC) =0.1%×e× (L-2 Lt)=0.1%×20×(200-2×93)=0.28 cm2. (Amin en zone comprimée par le RPA).

Amin(ZG) =0.15%×e×L=0.15 %×20×200=6 cm2. (Amin en zone globale du voile par le RPA).

Donc on ferraille avec :

En zone tendue : AV (ZT) =15.33 cm2.
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On opte pour : 14HA12=15.83 cm2 …………………... (Schéma ferraillage fig. V .5)

Le tableau suivant illustre les résultats de calcul des armatures verticales et horizontales de voile

Vx1 dans les autres niveaux :

Tableau V.17.Sollicitations de calcul dans le voile Vx1 dans tous les niveaux

Niveau Sous-sol, RDC 1 et2 et3éme étage 4 et 5 et 6éme étage 7et 8 et 9éme étage

Section (m2) 0.20 2 0.20 2 0.20 2 0.20 2

M(KN) 1343.27 397.35 160.24 150.91

N(KN) 246.44 492.31 130.22 61.75

section SPC SPC SEC SEC

V (KN) 450.46 310.64 226.70 180.71

 (MPa) 1.61 1.11 0.81 0.64

 =0.2fc28(MPa) 5 5 5 5
cal
vA (cm2) 15.33 0 0.41 1.15

min
vA (cm2) 6 6 6 6
adop
vA (cm2) 15.83 7.04 7.04 7.04

breN /par face 14HA12 14HA8 14HA8 14HA8

St (cm) 20 20 20 20

cal
hA (cm2) 2.01 1.38 1.01 0.64

min
hA (cm2) 0.6 0.6 0.6 0.6

adop
hA (cm2) 2.26 1.57 1.01 1.01

breN /par Plan 2HA12 2HA10 2HA8 2HA8

St (cm) 20 20 20 20

Tableau V.18. Tableau V.16.Sollicitations max de calcul dans le voile Vy2

Niveau voile
Nmax→Mcor Mmax →Ncor Nmin →Mcor

Vd(KN)
N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN) M(KN.m)

Sous-sol,
RDC

Vy2 1469.4 -869.92 889.31 195.6 -52.36 884.89 338.39

1, 2et3éme

étage Vy2 1059.82 4.23 463.94 642.27 309.96 257.1 240.32

4,5 et 6éme

étage Vy2 741.15 21.58 208.54 387.77 73.48 139.18 154.28

7,8 et 9éme

étage
Vy2 462.11 -174.11 -174.11 462.11 -28.82 74.65 148.32
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Tableau V.19.Sollicitations de calcul dans le voile Vy2 dans tous les niveaux

Niveau Sous-sol, RDC 1 et2 et3éme étage 4 et 5 et 6éme étage 7et 8 et 9éme étage

Section (m2) 0.15 1.5 0.15 1.5 0.15 1.5 0.15 1.5

M(KN) 884.89 257.1 139.18 74.65

N(KN) -52.36 309.86 73.48 -28.82

section SPC SPC SPC SPC

V (KN) 338.39 240.32 154.28 148.32

 (MPa) 2.14 1.54 0.99 0.95

 =0.2fc28(MPa) 5 5 5 5
cal
vA (cm2) 11.34 0.53 1.02 1.14

min
vA (cm2) 3.37 3.37 3.37 3.37
adop
vA (cm2) 13.57 6.03 6.03 6.03

breN /par face 12HA12 12HA8 12HA8 12HA8

St (cm) 20 20 20 20

cal
hA (cm2) 2.01 1.44 0.93 0.89
min
hA (cm2) 0.45 0.45 0.45 0.45
adop
hA (cm2) 2.26 1.57 1.01 1.01

breN /par Plan 2HA12 2HA10 2HA8 2HA8

St (cm) 20 20 20 20

V.3.5. Schéma de ferraillage

Pour le schéma de ferraillage, on fera celui du RDC (Vx1) comme exemple

Conclusion
Les éléments principaux jouent un rôle prépondérant dans la résistance et la transmission des

sollicitations. Ils doivent donc être correctement dimensionnés et bien armés.

Les poteaux ont été calculés et ferraillée. Le ferraillage adoptée est le maximum donnée par le RPA

Il est notée que le ferraillage minimum RPA est souvent plus important que celui calculé

Par le BAEL.

Les poutres sont ferraillées en utilisant les sollicitations obtenues par le logiciel Etabs. Les voiles

de contreventement ont été calculées à la flexion composée les sollicitations données par l’ Etabs.

Le ferraillage adoptées respectent les recommandations de RPA et le BAEL.

Figure V.6 : Schéma de ferraillage de voile (Vx1)
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Introduction
Une fondation est un élément de transmission des charges de la superstructure au sol, elle ne

peut donc être calculer qu’après l’évaluation des charges de la superstructure et les caractéristiques

du sol.

Donc c’est une partie essentielle de l’ouvrage sa bonne conception et réalisation forment une

assise rigide et assure une bonne répartition des charge et évite les tassements différentiels.

VI.1 Etude des fondations
VI.1.1 Choix du type des fondations

Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :

 La capacité portante du sol.

 La charge transmise au sol.

 La distance entre axes des poteaux.

Pour le choix du type de fondation, 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.

VI.1.2 Combinaisons d’actions à considérer

D’après le RPA99 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées selon les

combinaisons d’actions suivantes : EQG  ;  0.8 G E 

VI.1.3 Les caractéristique du sol

D’après le rapport de sol, le terrain est constitué du marnes d’aspect schisteux, fermes jusqu’à

1,50m on rencontre les marnes très indurée, de couleur grise à bleue.

Les résultats d’analyse chimique mettent en évidence une agressivité nulle vis-à-vis des

sulfates des sols de fondations, ces derniers sont non organiques et très carbonatés.

Nous suggérons des fondations superficielles ancrées à partir d’une profondeur de 1,50m avec

un taux de travail de 1bars.

VI.1.4 Vérification des semelles isolées

Les poteaux de cette structure sont carrés à la base de section (aa) d’où les semelles sont carrées

(AA), La vérification à faire est : sol
S

N


N : l’effort normal agissant sur la semelle calcule par la combinaison G+Q+Ex obtenu par l’Etabs

S : surface d’appui de la semelle.

sol : Contrainte admissible du sol

Pour cette vérification le poteau le plus sollicité dans cette structure donne un effort normal de

l’ordre : N=2565.0236KN

A

A

C C

Vue en plan
A

Coupe
cc’

N

a

h

Figure VI.1 Semelle isolée.

m
N

A
N

A
solsol

sol 06.5
1.0

100236.2565

S

N 3
2 








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D’après le résultat, On remarque qu’il y a chevauchement entre les semelles, on tenant compte

des entres axes des poteaux dans les deux sens, donc le choix des semelles isolées dans ce cas ne

convient pas.

VI.1.5 Vérification des semelles filantes

Choisissant une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique formé de 6

poteaux.

Figure VI.2 Semelle filante.

On doit vérifier :
sol

sol

L

N
B

LB

N









Avec :   si NN 6N .

iN : Effort normal provenant du poteau (i).

sN : Poids de la semelle estimé à 20KN.

 iN =7788.649KN mB 46.3
1.05.22

10649.7788 3









On à la largeur de la semelle égale à 3.46m, donc le choix des semelles filantes ne convient pas pour

ce cas alors on passe au radier général.

VI.1.6 Etude du radier général

1. Définition

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, la dalle

prend appuis sur des nervures qui prennent elles-mêmes comme appuis les piliers ou les murs

de l’ossature. La charge à prendre en compte sera dirigée de bas en haut et sera égale à la

réaction du sol. Le radier général assure une bonne répartition des charges sous le sol donc il

représente une bonne solution pour éviter le tassement différentiel.

Il est choisi selon ces trois principales caractéristiques :

 Un mauvais sol ;

 Charges transmises au sol sont importantes ;

 Les poteaux rapprochés (petites trames).

2. Pré dimensionnement

 La condition de coffrage

:maxL La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

Nervure
10

h max
t

L
 )......(65prendon64

10
4.6L max

max acmhcm
L

hm tt 

Dalle :
20

h max
r

L
 cmhcm

L
hm rr 35prendon32

20
4.6L max

max 

Figure VI.3 Dimensions du radier.

ܜܐ ܚܐ
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 La condition de raideur (rigidité)

Pour un radier rigide, il faut que
2

max
elL





4
4

e

EI
l

K b






el : Longueur élastique.

E: Module de Young.

I: Moment d’inertie de l’élément considéré sur 1ml.

K : coefficient de raideur du sol.

Dans notre cas on a un très mauvais sol donc K= 0.5 Kg/cm3 =5.103 KN/m3

7 23, 21642 10 / .E KN m 

b : Largeur de l’élément considéré par (ml).

3
4

4
max

3
48

12 E

KL
h

hb
I t

t











Donc : )......(....................49.50 bcmht 

A partir des deux conditions (a) et (b), on prend : cmht 65 (dalle +nervure) cmhr 35

 La surface du radier



 


radierdupoids:

Etabsl'pardonnée:

inf

sup

infsup
N

NN
NNN ser

tot

knN tot 58.4291391.303739875,67 

213.429 m
N

S
S

N

sol

tot
radsol

rad

tot 




.19.347 2mSS batrad  Le radier avec débord

3. Les vérifications nécessaires

 Vérification au poinçonnement

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité.

D’après le CBA93 (article A.5.2.4.2), on doit vérifier la condition suivante :

2 80 , 0 4 5 c
u c r

b

f
Q h


    .

Avec :

K=

12 Kg/cm3 Très bon sol

4Kg/cm3 Sol moyen

0.5 Kg/cm3 Très mauvais sol

Figure VI.4 Présentation de la zone d’impact de la charge concentrée.

A

B

a

b

NU

h/2

h/2
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  μc : périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

Qu : charge de calcul à l’ÉLU pour le poteau le plus sollicité.

ht : L’épaisseur totale de radier

Pour que cette condition soit vérifiée il nous faut une hauteur ht=85cm

éeest verificonditionla69.3
5.1

25
85.08.5045.03.50 MNMN 

 Vérification de la contrainte du sol

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et

transversal.(DTR BC 2.33.1(article : 3.5.4.1.(a)).

max min3 ' '
;

4

yx
moy sol x G y G

x y

MMN N
x et y

S I S I

 
   


       

A partir du programme SOCOTEC on trouve :

Ix = 12914.9 m4, et XG = 11.85m ; Iy = 20744.6m4, et YG = 9.35m.

Avec :  σmax et σmin : contrainte maximal et minimal dans les deux extrémités du radier.

N’ : l'effort normal dû aux charges verticaleset le poid propre du radier

, :x yM Moments sismiques à la base

 Sens X-X

mKNMKNN x .72.169et58.42913' 

KPay
I

M

S

N

KPay
I

M

S

N

G

x

x

G

x

x

87.99
'

12.100
'

min

max









ée)non vérifi(condition05.100
4

3 minmax
solmoy KPa 


 




 Sens Y-Y

.74.168et58.42913' mKNMKNN y 

KPaX
I

M

S

N

KPaX
I

M

S

N

G

y

y

G

y

y

90.99
'

09.100
'

min

max









ée)non vérifi(condition04.100
4

3 minmax
solmoy KPa 


 




Donc la contrainte n’est vérifiée dans les deux sens alors il faut augmenter la surface du

radier donc le débord est nécessaire.

2
rad 2.443S0.9mDprendon)30;

2
max( mcm

h
D r 

 Sens X-X

mhba ctc 52)65.026.06.0(2)2(  

verifiéepasestn'conditionla43.2
5.1

25
65.05045.03.50 MNMN 
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mKNMKNN x .72.169et67.43753' 

KPay
I

M

S

N

KPay
I

M

S

N

G

x

x

G

x

x

59.98
'

84.98
'

min

max









vérifiée)(condition77.98
4

3 minmax
solmoy KPa 


 




 Sens Y-Y

.74.168et67.43753' mKNMKNN y 

KPaX
I

M

S

N

KPaX
I

M

S

N

G

y

y

G

y

y

62.98
'

81.98
'

min

max









vérifiée)(condition76.98
4

3 minmax
solmoy KPa 


 




 Vérification au cisaillement

D’après le CBA93 (article A.5.1.2.1.1), on doit vérifier la condition suivante :

28
u min 0,15 ; 4MpaU c

b

V f

b d
 



 
    

  

On considère une bande de largeur b=1m

KNV
S

bLN
V u

u
u 59.393

2.4432

14.635.54513

2
max 











vérifiée)(condition5.231.1
30.01

1059.393 3

MPaMPau 









C’est vérifier ,donc pas risque de cisaillement dans le radier.

 Vérification de la stabilité au renversement

On doit vérifier que :
4

B

N

M
e  ………………..RPA99 (article 10.1.5)

 Suivant X-X : vérifiée)(condition07.4
4

3.16
0038.0

67.43753

72.169
e mm 

 Suivant Y-Y : vérifiée)(condition32.5
4

3.21
0038.0

67.43753

74.168
e mm 

Donc il n'y a pas risque de renversement.

 Vérification de la poussé hydrostatique

Il faut assurer que : s rad wN F H S    

w : Poids volumique ( w =10KN/m 3)

Fs: coefficient de sécurité (Fs= 1,5).

H : la hauteur d’ancrage du radier (H=2m).

radS : Surface totale du radier ( radS = 443.2m2).

vérifiée)(condition13296102.44325.136242.61KNN KN
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Donc le bâtiment est stable vis-à-vis l’arrive de l’eau.

4. Ferraillage

a) La dalle du radier

La radier sera calculé comme une dalle plein renversé, appuyé sur les nervures vers le haut en

flexion simple, sachant que la fissuration est préjudiciable. Le calcul se fera pour le panneau le plus

défavorable et on adoptera le même ferraillage pour tout le radier.

mLmL yx 8.58.4  .

Soit : G0 le poids propre du radier
2

0 /75.835.025 mKNhG rb  

 Calcul des sollicitations

2
0 /81.13475.835.1

2.443

35.54513
35.1 mKNG

S

N
q u

u 

2
0 /72.9875.8

2.443

67.39875
mKNG

S

N
q s

s 

1) ELU

sensdeuslesdanstravailledallela4.082.0
8.5

8.4


y

x

l

l











6313.0

0539.0
82.0

y

x






.68.105:y'-ysens

.41.167:x'-xsens

000

0
2

0

mKNMMM

mKNMlqM
yx

y
y

x
xux

x









 En travée :

.83.8985.0:y'-ysens

.29.14285.0:x'-xsens

00

0

mKNMM

mKNMM
yy

xx
t





 En appuis :

mKNMMM xy
a

x
a .7.835.0 0 

Le ferraillage se fera pour une section 2
0 35.01 mhb 

 Condition de non fragilité :

0008.0400HA;82.0;100;35 0   Efcmbcmh er

































8.2

05.3
2

3

4.0

12
2

min

2
min

0min

0min

cmA

cmA

hbA

hbAcmh
y

x

r
y

r
x

r








Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant

Figure VІ.5 Dalle sur quatre appuis. 

Ly =5.8m

Lx =4.8m
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Tableau VI.1 Résumé des résultats de ferraillages du radier.

sens M (KN.m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadop(cm2/ml) St(cm)

x-x
Travée 142.29 14.48 3.05 5HA20=15.71 20

Appui 83.70 8.29 2.8 5HA16=10.05 20

y-y
Travée 89.83 8.93 2.8 5HA16=10.05 20

Appui 83.70 8.29 2.8 5HA16=10.05 20

 Vérification de l’effort tranchant

280, 047 1,17 .u
u c

V
f MPa

b d
     



KN
ll

llP
V

yx

yxu
u 30.103

8.58.4

8.4

2

8.481.134

2 44

4

44

4















vérifiée)(condition17.1344.0
30.01

1030.103 3

MPaMPau 









2) ELS

sensdeuslesdanstravailledallela4.082.0
8.5

8.4


y

x

l

l











7381.0

0607.0
82.0

y

x






.90.101:y'-ysens

.06.138:x'-xsens

000

0
2

0

mKNMMM

mKNMlqM
yx

y
y

x
xsx

x









 En travée :

.61.8685.0:y'-ysens

.35.11785.0:x'-xsens

0

0

mKNMM

mKNMM
yy

t

xx
t





 En appuis :

mKNMMM xy
a

x
a .67.585.0 0 

 Etat limite de compression du béton :

En travée

23

2

28

)(15
3

01515
2

15256.06.0:;

ydAy
b

I

dAyAy
b

MPafquefautIl
I

yM
cbcbc

ser
bc








 

Les contraintes dans l’acier :

La fissuration est préjudiciable donc la contrainte de traction des armatures est limitée, c’est le

cas des éléments exposés aux intempéries.

Fissuration nuisible 28

2
min ; 110 201.63 .

3
s tfe f MPa 

 
     



Chapitre. VI Etude de l’infrastructure

Page 114

 yd
I

M ser
s 




15


Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI.2.Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier.

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

Travée
xx 117.35 9.76 225778.89 6.15 157.79

yy 86.61 8.12 90015.45 7.81 315.78

Appui 58.67 8.12 90015.45 5.29 253.88

On remarque que la contrainte dans les aciers n’est pas vérifiée donc on augmente la section de

ferraillage.

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI.3. Résumés des résultats de vérification

Localisation

Choix par

(ml) As(cm2) Y (cm) I (cm4)
bc

(MPa)
s

(MPa)

St

(cm)

Travée
xx 5HA20 15.71 9.76 225778.89 6.15 157.79 20

yy 5HA20 15.71 9.76 225778.89 3.74 116.46 20

Appui 6HA16 12.06 8.76 104018.17 4.94 179.70 16.5

 Schéma de ferraillage.

Espacement des armatures

Armatures // Lx St = 20cm ≤ min (2 h, 25 cm) = 25cm.

Armatures // Ly St = 20cm ≤ min (3h,33cm) = 33cm. 

b. Ferraillage du débord :

Il est assimilé à une console de 1 m de largeur.

5HA20

5HA20

Sens y-y

Figure. VI.6 : Schéma de ferraillage de radier.
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mKN
l

QM uu .59.54
2

9.0
81.134

2

22



62.323.0 28
min 

e

c

f

f
dbA

Tableau VI.4.Sections d’armatures du débord.

M

(KN.m)

Acal

(cm2/m)

Amin

(cm2)

Aadoptée

(cm2)

choix par

(ml)

St

(cm)

Ar

(cm2/m)
Ar

adoptée

(cm2)

54.59 5.34 3.62 5.65 5HA12 20 1.41 3HA8=1.51

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

b = 1m, d = 0.3m

uuuu

b

c
u

u
u

MPaKNlQV

MPa
f

db

V













40.032.1219.081.134

16.1
07.0 28

 Schema de ferraillage:

Figure. VI.8 .Schéma de ferraillage du débord.

c. Calcul des nervures
1. Définition

Les nervures sont des poutres servant d’appuis pour la dalle du radier. La répartition des

charges sur chaque travée est triangulaire ou trapézoïdale selon les lignes de ruptures (voir Fig.VI.1),

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.

– Pv charge uniforme qui produise le même l’effort tranchant maximal que la charge réelle.

Charge trapézoïdale Charge triangulaire
2 2

1 1
2 3 3

1 1
2 2 2

gu d
m xg xd

gu d
v xg xd

Q
P L L

Q
P L L

 

 

   
         

  

   
         

  

2
' '

2
u xi

v m

xi

Q l
P p

l


  



Figure. VI.7 : Schéma statique du débord.

Qu=134.81KN/ml
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Avec : ;xd
d

y

L

L
 

y

xg

g
L

L


Qu=134.81KN/m², QS= 98.72 KN/m2

 Calcul des sollicitations dans les deux sens :

Sens X-X :

Sens Y-Y :

P=P1+ P2

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 : ' '
g dl et l sont les longueurs fictives.

.............................Si c’est une trav e de rive. 
'

0.8 .....................Si c’est une trav e interm diaire.

l é
l

l é é


 



 Moment en travée

0 0( ) ( ) (1 ) ( ) ; ( ) ( ) ;
2 2

g d

t g d

M Mx x q x l
M x M x M M M x l x x

l l q l


       



Mg et Md : moments sur appuis de gauche et droite respectivement

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau suivant :

Figure. VI.9. Schéma de rupture de dalle de radier.
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Tableau VI.5. Sollicitations de la nervure de radier dans le sens longitudinale (ELU).

sens Travée L(m) L’(m) P(kN/m)
Mg

(KN.m)
Md (KN.m)

max
tM (KN.m)

Vmax

(KN)

X-X

A-B 5.8 5.8 491.99 0 -1425.33 1417.53 1326.86

B-C 2.8 2.24 125.82 -1425.33 -1303.53 332.82 290.64

C-D 5.6 5.6 486.59 -1303.53 0 1311.35 1399.24

Y-Y

A-B 4.8 4.8 383.26 0 -822.27 730.94 1141.87

B-C 4.4 3.52 361.48 -822.27 -496.65 644.08 1173.94

C-D 4.2 3.36 350.05 -496.65 -355.83 604.20 994.01

D-E 3.15 2.52 281.56 -355.83 -156.92 275.17 598.9

E-F 1.35 1.35 234.89 -156.92 0 4.13 185.27

Tableau VI.6. Sollicitations de la nervure de radier dans les deux sens(ELS).

sens Travée L(m) L’(m) P(kN/m)
Mg

(KN.m)
Md (KN.m)

max
tM (KN.m)

X-X

A-B 5.8 5.8 360.28 0 -1043.76 1038.04

B-C 2.8 2.24 92.13 -1043.76 -928.04 222.46

C-D 5.6 5.6 346.26 -928.04 0 932.98

Y-Y

A-B 4.8 4.8 325.52 0 -672.30 631.48

B-C 4.4 3.52 264.71 -672.30 -357 474.57

C-D 4.2 3.36 246.01 -357 -252.73 423.45

D-E 3.15 2.52 206.18 -252.73 -113.17 202.27

E-F 1.35 1.35 172.01 -113.17 0 3.03

2. Ferraillage

Le ferraillage se fera pour une section en Té soumise à la flexion simple.

h=0,85mh0=0,35mb0=0,60md=0,8m

Détermination de la largeur b

Sens X-X

mbbbDonc

mbsoit

mbb
lxl

b
y

16.12:

28.0:

28.0)
2

8.5
,

10

8.2
min()

2
,

10
min(

01

1

111







mKN
h

dfhbM but .25.3603
2
0

0 









b1

h

b

h0

b0

Figure VI.10 Section a ferraillé.
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Sens Y-Y

mbbbDonc

mbsoit

mbb
lxl

b
y

87.02:

135.0:

135.0)
2

8.4
,

10

35.1
min()

2
,

10
min(

01

1

111







mKN
h

dfhbM but .43.2702
2
0

0 









 Calcul des armatures
max calcul se fera comme une section rectangulaire b hT travM M le 

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI.7. Résumé des résultats de ferraillage des nervures de radier.

sens Localisation
Moment

(KN.m) bu  Z (m) Acal(cm²) min ( ²)A cm
²)(cmAadopte

X-X
Travée 1417.53 0.134 0.181 0.742 54.89 11.20 5HA32+5HA20

appuis 1425.33 0.135 0.182 0.741 55.22 11.20 5HA32+5HA20

Y-Y
Travée 730.94 0.092 0.077 0.775 27.09 8.40 5HA25+5HA16

appuis 822.27 0.103 0.137 0.755 31.25 8.40 5HA25+5HA16

Les verifications :

 Effort tranchant

MPa
db

V
u 91.2

8.06.0

1024.1399 3

0

max








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



Fissuration préjudiciable :
28

0,15
min ; 3 2,5u C

b

f MPa MPa


 
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 

éeNon vérifi.......................uu  

 Armatures transversales :
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
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 Espacement des aciers transversaux :

Soit 5HA10=3.93 cm² (cadre entourant les barre des angles plus un petit cadre pour ceux des

milieux + épingle)

cmSsoit
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 Vérification des contraintes(ELS)

On doit vérifier que : .156.0 28 MPafy
I

M
cadmb  

2
min( ,110 ) 201,63MPa

3
s e tjf f    

 yd
I

M ser
s 




15


Tableau VI.8. Vérification des contraintes à l’ELS.

Sens
M

(KN.m)
Y (cm) I (cm4) bc

(MPa)
bc

(MPa)
s (MPa) s

(MPa)

X-X
travée 1038.04 27.54 2.72106 10.30 15 299.85 201.63

appui -1043.76 27.54 2.72106 10.36 15 301.50 201.63

Y-Y
travée 631.48 25.5 1.87106 8.61 15 275.65 201.63

appui -672.30 25.5 1.87106 9.16 15 293.47 201.63

On remarque que ss   dans les deux sens.Danc la solution est d’augmenter la section

d’acier ,Suivant la meme procedure que celle fait por le calcul de la dalle du radier on trouve :

Tableau VI.9. Vérification des contraintes à l’ELS après tous les recalcule.

Sens
M

(KN.m)
Choix par (ml) As(cm2) Y (cm) I (cm4)

bc

(MPa)

s

(MPa)

X-

X

travée 1038.04 5HA32+5HA25 64.76 29.17 5.48106 5.49 144.87

appui -1043.76 5HA32+5HA25 64.76 29.17 5.48106 5.52 145.67

Y-

Y

travée 631.48 10HA25 49.09 29.29 2.39106 7.72 200.44

appui -672.30 7HA25+3HA32 58.49 31.33 4.04106 5.15 122.17
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Travée Appui

Sens X-X

Travée Appui

Sens Y-Y

Figure VI.11. Schémas de ferraillage des nervures
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)(G)(Q

Figure. VI.12.Répartition des contraintes sur le voile.

+ =

VI.2.Voile périphérique
VI.2.1.Introduction :

Selon le RPA99, les ossatures au-dessus du niveau de base du bâtiment, doivent comporter un

voile périphérique contenu entre le niveau des fondations et le niveau de base, il doit satisfaire les

exigences minimales suivantes :

 L’épaisseur minimale est de 15 cm.

 Il doit contenir deux nappes d’armatures.

 Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens.

 Les ouvertures dans le voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante.

VI.2.2. Dimensionnement des voiles :

 La hauteur h=3.40 m

 La longueur L=5.00m

 L’épaisseur e=20cm

VI.2.3.Caractéristiques du sol

 Le poids spécifique 3/1.19 mKNh 

 L’ongle de frottement  3

 La cohésion barc 73.0

VI.2.4. Evaluation des charges et surcharges

Le voile périphérique et soumis à :

 La poussée des terres :

))
24

(2)
24

(( 2 
  tgctghG

mlKNtgtgG /06.80)
2

3

4
(732))

2

3

4
(1.19(40.3 2 



2/54.1380 mKNGpourH 

 Surcharge accidentelle :
3/10 mKNq 

2 ( )
4 2

Q q tg
 

  
32 /9)

2

3

4
(10 mKNtgQ 


VI.2.5. Ferraillage du voile :

Le voile périphérique sera calculé comme une dalle pleine sur quatre appuis uniformément

chargée, l’encastrement est assuré par le plancher, les poteaux et les fondations.

A L’ELU :
2

min /5.135.1 mKNQ 

2
max /58.1215.135.1 mKNQG 
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Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont :

sensdeuslesdanstravailledallela4.058.0
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Les sections d’armatures sont récapitulées dans le tableau ci-dessous :

Avec :

min 0.1%A b h  ………………………………condition exigée par le RPA.

Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau suivant :

TableauVI.10. Section des armatures du voile périphérique.

Sens M (KN.m)
bu  Z (m) A(cm²)

minA (cm²)
adoptéA (cm²)

Travée x-x 79.06 0.217 0.309 0.140 16.20 2 9HA16
y-y 21.37 0.058 0.075 0.155 3.95 2 4HA12

Appui 46.51 0.127 0.171 0.149 8.96 2 6HA14
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mintA A ………………………………………………… Condition vérifiée.

minaA A ………………………………………………… Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :

On doit vérifier que :
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 Vérification des contraintes :
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Figure VI.13.Schéma de ferraillage de voile périphérique.

Tableau VI.11.Vérification des contraintes dans le béton et dans l’acier.

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

Travée
xx 60.85 6.99 33424.8 12.72 246.04

yy 27.15 4.02 11896.17 9.17 410.11

Appui 35.79 5.41 20821.74 9.29 273.04

On remarque que la contrainte dans les aciers n’est pas vérifiée donc on augmente la section de

ferraillage.

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI.12.Résultats de résumés de vérification

Localisation Choix par
(ml)

As(cm2) Y (cm) I (cm4)
bc

(MPa)

s

(MPa)

St

(cm)

Travée
xx 8HA20 25.13 7.84 41162.45 11.58 180.94 12.5

yy 5HA16 10.05 6.99 23622.30 8.03 155.33 20

Appui 7HA16 14.07 6.37 28170.86 8.09 183.51 14

 Schéma de ferraillage du voile périphérique :



Chapitre. VI Etude de l’infrastructure

Page 125

Conclusion

L’étude de l’infrastructure constitue une étape importante dans le calcul d’ouvrage, ainsi le

choix de la fondation dépend de plusieurs paramètres liés aux caractéristiques du sol en place ainsi

que les charges transmises pour ce dernier.

Nous avons procédé à un calcul avec semelle isolée et semelle filante, vu le chevauchement

qu’elles engendraient dans la structure, on opte pour un calcul d’un radier général. Ce dernier a été

calculé comme un plancher renversé, le ferraillage adopté a été vérifié et s’est avéré satisfaisant.

Un voile périphérique est prévu pour supporter l’action de la pousser des terres exercées sur les

deux sous-sols, ce mur sera calculé comme des panneaux de dalles pleines reposant sur quatre

appuis, le ferraillage est faite selon le RPA qui domine.



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Conclusion générale

Conclusion générale
L’analyse de la structure d’un ouvrage est une étape très importante qui permettre de

faire une bonne conception parasismique au moindre coût, et cela par la mise en application

des méthodes de calcul efficaces, toute en consultant des document de référence de base pour

le calcul en béton armée, ainsi par l’interrogation des documents techniques réglementaires

algériennes.

L’étude de ce projet nous a permis, d’appliquer toutes nos connaissances acquises

durant le cursus universitaire ainsi que les approfondir d’avantage concernant le domaine de

bâtiment tout on respectant la règlementation en vigueur. Les points important tirés de cette

étude sont :

 La disposition des voiles en respectant l’aspect architectural du bâtiment, est souvent

un obstacle majeur pour l’ingénieur du Génie Civil, ces contraintes architecturales

influentes directement sur le bon comportement de la structure vis-à-vis des

sollicitations extérieures, telles que les séismes.

 La simplicité de la structure doit être respectée en priorité par le concepteur car sa

modélisation, son calcul, son dimensionnement et même sa mise en œuvre permettent

de prévoir aisément son comportement en cas de séisme.

 Il est apparu que la vérification de l’interaction entre les voiles et les portiques dans les

constructions mixtes vis-à-vis des charges verticales et horizontales est indispensable

et dans la plus part des cas est déterminant 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).

 Dans l’étude des éléments porteurs, on a constaté que les poteaux sont ferraillés avec

le minimum du RPA99, qui valorise la sécurité avant l’économie.

 Pour éviter la formation des rotules plastiques au niveau des poteaux, nous avons

vérifié les moments résistants aux niveaux des zones nodales.

 Il est important de souligner la nécessité de garantir une meilleure qualité des

matériaux, et leur mise en œuvre. Une construction peut s’effondrer suite à

l’utilisation des matériaux de qualité médiocre.

Autre 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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Etage courant poutre principale

Travée Appui
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Terrasse inaccessible poutre secondaire
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D'après les résultats de l'invesligation géotechnique menée sur l'étendu du site réserr,é à la
réalisation de 36 logements promotionneis en R+7. R+6 al'ec commerces silués au village rte Sid Ali
Labhar u'ilaya de Bejaia. il ressort qr.re le terrain est caractérisé par une morphologie plane.

Géologiquement. et d'après les sondages carottés- il est couvert par une couche des argiles
limoneuses brunes reposent sur des sables lirnoneux et sables très fins brunes.

Les pénétrogrammes des essais pénétromètriques ont mis en évidence trois horizons :

* le premier horizon est situé entre 0 et 4.00 m oir les valeurs de résistence de pointe sont
supérieures à 30 bars.

* Le deuxième horizon est situé entre 4.00m et 6.00m caractérisé par des faibles valeurs de
résistance de pointe, elles sont inferieures à I5 bars.

* Le troisième horizon est situé au delà de 6.00m de protbndeur caractérisé par des résistances de
pointe supérieures à 20 bars.

Les trois essais pénétromètriques ont été poussés jusqu'au l0m sans ret'us. Nous signalons la
présence d'eau à 3.00m de protbndeur dans les trois essais.

Le caicr.rl de tassement avec une contrainte de L00 bar pour un radier de L:17m et B:I,lm a
donné des tassements totaux de 6.00 cm (valeur inadmissible pour le bâtiment à cause des réseau.x
entetrés d'après Gérard Philiponnat et Bertrand Flubert (F-ondations et ouvrages en terre troisième tirage
2002)).

A cet efïet, pour le dimensionnement des fondations. nous proposons au bureau d'étude deux
variantes :

- une contrainte admissible de 1.00 bars pour un radier général de L=l7m er B=I5m ancre à 2.00 rn
de profondeur par rapport au niveau naturel actuel avec tles tassements totauN I jh csaiix à 4.40 cm
(r'aleur admissible) avec débords de 0.50 m de part et d,'autre clu radicr.

- une contrainte admissible de 0.80 bttrs pour un radier général de L=l7m er B=ldm ancré 4 2.{X} m
de prolondeur par rapport au nir,'eau natrirel actuel avec cles tassements t()lalry I i\h ésalx à 5.00 cnr
{vaieur admissible) sans débords.

Seion le document technique réglementaire DTR 8.C.2.32 page 08 cr 09. "lc cl.rctix cic{ljnitit'du
s-\'stèmc ric ibnd;rtion rerisrc dc ia respunsairiiitc riu nureau J'etudc. aussi ii irlit pourrrir'ilnalrsùr ci
exploiter les résultais de l'étude dc sol al'in d'élaborcr ur1 pro-iet de londariçp ep reiiiarrt ar ia seicurirc er a
l'économie".

l-e terrain est situé à 300 m environ au sud ri"oLred Sournam. clonc c'est un tcrnrin à risr.lr-te

d'inondatiott. à cet etfer il est rccol'l'ln'ranclé dc surélerer lcs funclations cies bkrcs cl'ar-r r.noins de l.00nr
pûur parer au phénomène d'inondation.

Le sol à une agressi\iti rttodÉrée au bétutt riune ii cst rcconulranrié tl'utiliscr un cinren! ricirc en
silice (CR§).

Concernant la classificatiott dLr site. la morphologie ct la lithokrgic dc cc tlernicr pernrettcnt de le
classer dan:; la eatégclric 54. iclon lc ItP.\ 9r) irrsir.tn l{i0j.
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