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INTRODUCTION

GENERALE



Page | 1

Introduction générale

Le génie civil représente l’ensemble des techniques de construction civiles, les

ingénieurs civil s’occupent de la conception, la réalisation, l’exploitation et la réhabilitation

d’ouvrages de la construction et d’infrastructures dont ils assurant la gestion afin de

répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité public et la protection de

l’environnement.

La stabilité de l’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments

structuraux (poteaux, poutres, voiles….) aux différents sollicitations (compression, traction,

flexion….) dont la résistance des éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et

de leur dimensionnement et caractéristiques.

Dans le cadre de notre projet nous avons procédés au calcul d’un bâtiment d’habitation

avec commerce implanté dans une zone moyenne sismicité, il y a lieu donc de déterminer le

comportement dynamique de la structure a fin d’assurer une bonne résistance de l’ouvrage

à long terme et assurer confort et sécurité, on a utilisé « Règlement parasismique algérien »

RPA99/Version2003.





CHAPITRE I

GÉNÉRALITÉS
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I.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. A cet effet, on

consacre ce chapitre pour donner quelques rappels et des descriptions du projet à étudier

I.2.Présentation de l’ouvrage

Le projet qui fait l’objet de cette étude est un bâtiment en béton armé (Bloc B1), de la

promotion de 338 logements. Constitué de deux entre sols, un rez-de-chaussée et huit étages.

La structure est destinée à contenir des appartements à usage habitation de type F4 et deux

entre sol à usage commercial.

I.3.Caractéristique de la structure

L’ouvrage sera implanté à Bejaia dans le lieu-dit IBACHIRANE qu’est une zone de moyenne

sismicité (Zone2a), d’après les règles parasismiques algérienne (RPA99/version2003).

Les données géométriques relatives à cet ouvrage sont les suivantes :

 Longueur en plan est …………………………………………………… Lx= 17.30 m

 Largeur en plan est …………………………………………………......Ly=12.55m

 La hauteur du l’entre-sol 1 est …………….………………………..H=5.78m

 La hauteur du l’entre-sol 2 est…………………………………….…H=4.76m

 La hauteur d’étage courant commercial …………………….…H=5.78m

 La hauteur du R.D.C étage courante……………………………….H=3.06m

 La hauteur des étages courantes…………………………………….H=3.06m

 La hauteur totale du bâtiment……………………………………….H=38.08m

I.4.Caractéristiques structurales

I.4.1. Ossature

En se référant au RPA99/version 2003 qui exige que pour toute structure dépassant une

hauteur de 14m en zone 2a. Il est indispensable d’introduire des voiles de

contreventement, c’est pour cette raison que nous optons un système de contreventement

mixte (portique-voile) avec justification d’interaction portique-voile qui doit vérifier les

conditions suivantes :

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

aux charges verticales.
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 Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi qu’aux sollicitations résultant de leur

interaction à tous les niveaux.

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

moins 25% de l’effort tranchant de l’étage.

I.4.2.Element de la structure

 Les planchers : Ils sont destinés à séparer les différents niveaux d’un bâtiment qui

assure la transmission des charges verticales aux éléments structuraux, il existe deux

types :

 Les planchers en corps creux : sont des plancher constitue de corps

creux (hourdis) avec une dalle de compression armé par treillis soudé, il

repose sur des poutrelles qui assure la transmission des charges aux

éléments porteurs.

 Les planchers en dalle pleine : sont des planchers en béton armé

seulement, leurs épaisseurs dépendant des conditions d’utilisations. Ils sont

généralement utilisés pour plancher à surcharge élevée.

 Les poutres : sont des éléments horizontaux en béton armé rectangulaires au

carrée servant à transmettre les charges du plancher aux éléments porteurs

verticaux (poteaux).

On distingue : -les poutres principales.

-les poutres secondaires.

I.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux

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

techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA93, le règlement du béton

armé aux états limites à savoir le BAEL91, ainsi que le règlement parasismique Algérien RPA99/2003.

 Béton :

Le béton est un matériau hétérogène constitué d’un mélange de liant hydraulique(Ciment),

des matériaux inertes appelés granulats (sable, gravier...), de l’eau et d’adjuvants si c’est

nécessaire.

Le béton utilisé dans la construction de l’ouvrage doit être conforme aux règles techniques

d’étude et de conception des ouvrages en béton armé (� � � � ),

Le béton doit présenter les avantages suivants :

 Une bonne résistance à la compression,

 Une souplesse d’utilisation,

 Une bonne résistance aux feux,

 Une possibilité d’obtenir des éléments préfabriqués de différentes formes.

 Un entretien facile.
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I.5.1. Le Béton

Le rôle fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts de

compression.

I.5.1.1. Les matériaux composant le béton

On appelle béton un matériau constitué par un mélange de :

a. Ciment :

Le ciment joue le rôle d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions

de calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.

b. Granulats :

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles :

 b.1.Sables :

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La

grosseur de ses grains est généralement inférieure à. Un bon sable contient des grains de tout

calibre, mais doit avoir davantage de gros grains que de petits.

 b.2.Graviers :

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise

entre 5 et 25 à 30 mm.

Elles doivent être dures, propres et non gélives, elles peuvent être extraites du lit de rivière

(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concassés).

I.5.1.2. Résistances mécaniques du béton

I.5.1.2.1. Résistance à la compression

La résistance caractéristique à la compression du béton F � � à j jours d’âge est déterminée à

partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16	� � de diamètre et de 32	� � de hauteur.

Pour un dosage courant de 350Kg/m� de ciment CPA325, la caractéristique en compression à

28 jours est estimée à 25 MPa (f� � � = 25 MPa).

- Pour des résistances f� � � ≤ 40 MPa ∶

f� � =
�

� . � � � � . � � �
f� � � si j ≤ 28 j

f� � = f� � � si j > 28 j

- Pour des résistances f� � � > 40 MPa ∶

f� � =
�

� . � � � . � � �
f� � � si j ≤ 28 j

f� � = f� � � si j > 28 j

Avec :

j : nombre de jour.
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Figure.I.1. Evolution de la résistance en compression du béton en fonction de son âge

I.5.1.2.2. Résistance à la traction :

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notéef� � , est

conventionnellement définie par les relations :

f� � = 0.6 + 0.06 f� � si f� � ≤ 60 MPa.

f� � 	= 0.275 × � f� � �
�

� si f� � > 60 MPa.

I.5.1.3. Contrainte limite :

a) État limite ultime (ELU) :

 Contrainte ultime du béton :

En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut être utilisé

dans tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.

Les déformations du béton sont :

• ε� � � = 2 ‰ en flexion

• ε� � � = �
3.5 ‰ si f� � ≤  40MPa

Min	� 4.5	; 0.025f� � � ‰				si	f� � > 40MPa
en compression simple

Figure.I.2. Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU.

f� � : Contrainte ultime du béton en compression.

f� � =
� .� � ×� � � �

� ×� �
BAEL91 (Article A.4.3.4)

γ � : Coefficient de sécurité du béton qui égale : �
1.5 pour les combinaisons normales

1.15 pour les combinaisons accidentelles.

θ: Coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé à :

 1 lorsque la durée probable d’application est >24 h.

 0.9 lorsque la durée est comprise entre 1 h et 24 h.
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 0.85 lorsque la durée < 1 h.

 Contrainte ultime de cisaillement (béton) :

Dans le cas où les armatures d’âme sont droites ou comportent à la fois des barres

droites et des barres relevées, d’après l’article A.5.2.11 de BAEL91 on a :

� � � � = min(
� .� � � � �

� �
	 ; 5� � � ) Pour la fissuration peu nuisible.

� � � � = min(
� .� � � � �

� �
	 ; 4� � � ) Pour la fissuration nuisible.

Dans notre cas on a f� � � = 25MPa donc :

τ � � � = 3.33MPa ………. fissuration peu nuisible.

τ � � � = 2.50MPa ……… fissuration nusible.

b) Etat limite de service (ELS):

Figure .I.3: Diagramme de contrainte déformation du béton de calcul à l’ELS.

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

Avec: σ� � = 0.6f� � � → σ� � = 15 MPa.

 Déformation longitudinal du béton :
 Le module de déformation longitudinal différé

Pour des charges de longue durée d’application

E �˅ = 3700 � f� � �
�

E �˅ = 10818.8656 MPa

 Le module de déformation longitudinal instantané :
Pour des charges d’une durée d’application inférieur à 24 heures :

E � � = 3 E �˅

E � � = 32456.5969 MPa.

 Le module de déformation transversal :

Il est donné par la formule suivante :

G =
�

� (˅� � )

• Coefficient de poisson «v» :
C’est rapport des déformations transversales et des déformations longitudinales.

˅ = � 0                             à L′ELU
0.2                           à L′ELS
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G = � 16082.1                 à L′ELU
13401.67              à L′ELS

I.5.2. Acier :

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rôle est de résister les

efforts de traction, de cisaillement et de torsion.

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

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

On a deux classes d’acier � � 400 et � � 500 les mêmes diamètres que les ronds lisses.

Les aciers utilisées pour la réalisation de cette structures sont des F � 400 caractérisés par :

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

Aciers ronds lisses Aciers à hautes résistances Treillis soudé
à fils lisses

Treillis soudé
à haute

adhérence

Désignation Fe 215 Fe235 Fe400 Fe500 Fe500 Fe500

Fe (MPa) 215 235 400 500 500 500

Avec Fe : la limite d’élasticité.

Dans notre projet on utilisera trois types d’armatures :

- Haute adhérence de nuance F � 400 (les armatures longitudinales et transversales des

éléments de la structure).

- Treillis soudés de nuances F � 500 (pour la dalle de compression des planchers à corps

creux).

- Ronds lisses de nuance F � 235 (pour les armatures transversales des poutrelles).

Diagramme des contraintes déformation (acier) :

Le diagramme contrainte (� � ) déformation (� � ) est conventionnellement définit comme suit

Figure .I.4. Diagramme contrainte-déformation de l’acier.

Le diagramme de calcul permet de connaître la contrainte de l’acier (� � ), lorsque on connaît sa

déformation relative (� � ).

 Contrainte limite de l’acier :

A L’ELU : σ � =
� �

� �

f� : Limite d’élasticité de l’acier.

γ � : Coefficient de sécurité.

γ � =1.00 situation accidentelle (choc et séisme).
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γ � =1.15 situation durable ou transitoire.

A L’ELS :

Fissuration peu nuisible : pas de vérification.

Fissuration préjudiciable : � � � ≤ � � �
� = min �

�

�
f� ; 110 � ηf� � � [� � � ].

Fissuration très préjudiciable : � � � ≤ � � �
� = min �

�

�
f� ; 90 � ηf� � � [MPa].

� : Coefficient de fissuration, tel que : η = 1 ………. Pour les aciers ronds lisses.

η = 1.6 ……. Pour les aciers à haute adhérence (HA).

I.6.Actions et sollicitations :

I.6.1. Définition des actions :

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.

On distingue :

I.6.1.1. Actions permanentes (G) :

Ce sont des actions dont l’intensité est constante ou peu variable dans le temps, par exemple

le poids propre de la structure, le poids des équipements fixes, les forces de poussée des terres

et les liquides ou les déformations imposées à la structure.

I.6.1.2. Actions variables (Q) :

Ce sont celles dont l’intensité varie fréquemment de façon importante dans le temps, elles

correspondent aux charges d’exploitation, les charges appliquées durant l’exécution, les

charges climatiques et les effets dus à la température.

I.6.1.3. Actions accidentelles (FA) :

Elles se produisent rarement et leurs durées sont très courtes, (Séismes, incendies,

chocs,...etc.)

I.6.2. Les sollicitations :

On appelle sollicitations les moments de flexion ou de torsion, les efforts normaux et les

efforts tranchants provoqués par les actions.

On note par :

G� � � : Ensemble des actions permanentes défavorables.

G� � � : Ensemble des actions permanentes favorables.

Q � : Action variable dite de base.

Q � : Autres actions variables dites d’accompagnement.

I.6.3.Les combinaisons d'action : (Article V.5.2) [BAEL91]

Les combinaisons d’action à considérer sont :

Situations durables : �
ELU: 1.35 × G + 1.5 × Q
ELS: G + Q
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Situations accidentelles :�
G + Q ± E
G + Q ± 1.2 × E uniquement pour les poteaux

0.8 × G ± E

I.7. Conclusion :

Les caractéristiques des matériaux utilisés pour la réalisation de notre structure sont résumées

sur les tableaux suivants :

 Les hypothèses de calcul adoptées pour cette étude sont :

 La résistance du béton à la compression à 28 jours est :f� � � = 25MPa.

 La résistance du béton à la traction est : f� � � = 2.1MPa.

 Le module d'élasticité différé de béton est : E �˅ = 10818.8656 MPa.

 Le module d'élasticité instantané de béton est : E � � = 32456.5969 MPa.

 Pour les armatures de l’acier :

o Longitudinales : on a choisi le : « f� . E. 400 » H. A f� = 400MPa

o Transversales : on a choisi le: « f� . E. 235 » R. L

o Treillis soudés (de la dalle de compression) : « f� . E. 500» H. A f� = 500MPa



CHAPITRE II
PRE DIMENSIONNEMENT

DES ELEMENTS



Chapitre II – Pré dimensionnement des éléments.

Page | 10

II .1. Introduction

L’objectif de pré dimensionnement est de déterminer les sections des différents éléments

de la structure afin qu’ils puissent reprendre les différentes actions et sollicitations

auxquelles ils sont soumis. Le pré dimensionnement est réalisé conformément aux

règlements dictés par le RPA 99 Version 2003, le BAEL 91 et le CBA 93.

II.2. Pré dimensionnement des éléments secondaires

II.2 .1. Les planchers

Dans notre projet on trouve :

- Plancher à corps creux.

- Plancher à dalles pleine.

a) Plancher à corps creux

Il est constitué de:

- Corps creux : dont le rôle est le remplissage, il n’a aucune fonction de résistance.

- Poutrelles : éléments résistants du plancher.

- Dalle de compression : c’est une dalle en béton armé, sa hauteur varie de 4 à 6cm.

- Treillis soudé.

La hauteur du plancher est conditionnée par le critère de déformation selon le CBA 93 :

h� ≥
� � � �

� � .�
CBA (article B.6.8.4.2.4).

Avec :

L � � � : Travée maximale entre nus d’appuis dans le sens de disposition des poutrelles

(fig.ΙΙ.2).

ℎ� : Hauteur totale du plancher.

b= 30 cm (b est choisie forfaitairement).

L � � � = ( 450 − 30) = 420cm  h� ≥
� � �

� � .�
= 18.67 cm.

Donc on adopte un plancher de hauteur h� = h� � + h� � � = 16 + 4 = 20cm.

Figure .II.1 : Coupe transversale du plancher à corps creux.
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Avec :

h� � = 16cm ∶ Hauteur du corps creux.

h� � � = 4cm ∶ Hauteur de la dalle de compression.

L � : Distance entre axe des poutrelles.

b � : Largeur de la nervure.

 Poutrelles

 Définition

Les poutrelles sont des petites poutres préfabriquées ou coulées sur

place en béton armé ou précontraint formant l’ossature d’un plancher, les

poutrelles se calculent comme des sections en T.

 Disposition des poutrelles

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères :

 Le critère de la petite portée.

 Le critère de continuité (le sens où il y a plus d’appuis).

Figure .II.2.Disposition des poutrelles

B3
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 Dimensionnement des poutrelles

 Détermination de la largeur de la table de compression
(� � � � )

�
≤ min �

� �

�
;
� �

� �
�

b � : Largeur de la poutrelle :

b � = (0.4 à 0.6) × h� = (8 à 12 cm) Soit : b � = 10cm. �

Lx : Distance entre nus des deux poutrelles successives : ℎ�

lx = 65 − 10 = 55 cm. � � ℎ�

Ly : La longueur minimale d’une travée dans

le sens parallèle aux poutrelles :

ly = 370 − 45 = 325 cm � �

Donc : Lx = 55 cm, Ly = 325 cm. Figure .II.3. Coupe transversale d’une poutrelle

b : Largeur efficace de la dalle de compression.

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

h� : Hauteur de plancher (h� = 20 cm).

Donc on aura :
(� � � � )

�
≤ min[

� �

�
;
� � �

� �
] = min (27.5 ; 32.5)

On obtient b ≤ 65cm

On opte pour : b = 65 cm.

a) Plancher en dalle pleine

Les dalles pleines sont des éléments porteurs horizontaux d’épaisseur mince en béton

armé et de portées Lx et Ly. On désigne par Lx la plus petite portée.

Le dimensionnement de l’épaisseur « e » de ce type de plancher dépend des critères

suivants :

Critère de coupe- feu (CBA93)

� ≥ 7 cm … … ..Pour une heure de coupe-feu

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

� ≥ 14 cm … … ..Pour trois heures de coupe-feu

Pour l’isolation phonique
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Selon les règles techniques «CBA93» en vigueur en l’Algérie, l’épaisseur du plancher

doit être supérieure ou égale à 13 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.

Dans notre cas on optera pour une épaisseur de 14 cm.

Critère de résistance à la flexion

� ≥
� �

� �
…………...pour une dalle reposant sur un seul appui.

� �

� �
≤ � ≤

� �

� �
….. Pour une dalle reposant sur 2 appuis perpendiculaire.

� �

� �
≤ � ≤

� �

� �
….. Pour une dalle reposant sur 3 ou 4 appuis avec ρ ≤ 0.4 .

� �

� �
≤ � ≤

� �

� �
……pour une dalle reposant sur 3 ou 4 appuis avec ρ ≥ 0.4 .

Avec :
Lx : petite dimension du panneau.
Ly : grande dimension du panneau

Les types de dalles pleines existant dans notre projet :

 Dalle pleine sur 2 appuis (balcon)

On a: Lx = 0.95 m; Ly = 2.85 m.

ρ =
Lx

Ly
=

0.95

2.85
= 0.33 < 0.4

Donc la dalle pleine travail selon un seul sens (// Lx). 0.95

� �

� �
≤ � ≤

� �

� �
2.71	� � ≤ � < 3.17	� �

Pour 3 heures de coup de feu 	� ≥ 14	� � 2.85

On prend � = 14	� � . Figure .II.4. Panneau de dalle 1

 Dalle pleine sur 3 appuis (balcon)

On a: Lx = 1.5 m ; Ly = 3.20 m.

ρ =
Lx

Ly
=

1.5

3.2
= 0.47 > 0.4

Donc la dalle pleine travail selon deux sens (// Lx et // Ly) 1.50

� � �

� �
≤ � ≤

� � �

� �
3.33	� � ≤ � ≤ 3.75	� �

Pour 2 heures de coup de feu � ≥ 11	� � . 3.20

On prend � = 14	� � . Figure .II.5.Panneau de dalle 2
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 Dalle pleine sur 4 appuis (Ascenseur)

Lx = 3.20 m ; Ly = 3.25 m.

ρ =
Lx

Ly
=

3.20

3.25
= 0.98 > 0.4

Donc la dalle pleine travail selon deux sens (// Lx et // Ly). 3.25

� � �

� �
≤ � ≤

� � �

� �
7.11	� � 	 ≤ � ≤ 8	� � ASC

Pour 3 heures de coup de feu 	� ≥ 14	� � . 3.20

On prend � = 14	� � Figure .II.6. Panneau de dalle 3

À cause du chargement important de l’ascenseur.

II.2.2. Escaliers

L’escalier est considéré comme un élément qui permet la circulation entre les différents

niveaux d’une structure, tout en assurant une fonction architecturale sécuritaire
convenable.

Figure .II.7. Schéma de l’escalier

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

- La contremarche : est la partie verticale, contre la marche.

- L’emmarchement : est la longueur utile de chaque marche.

- Le giron : est la largeur de la marche prise sur la ligne de foulée qui est tracées à 0.5

m de la ligne de jour.

- La paillasse : supporte les marches.

- Volée : c’est un ensemble de marches d’un palier à un autre.

Types d’escaliers

On distingue dans notre projet un seul type d’escalier : escalier à deux volées :
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Figure .II.8. Schéma statique d’escalier Figure .II.9. Vue en plan

H : La hauteur de la volée.

L � : Longueur projetée de la volée.

L � : Longueur de la volée.

L � : Longueur du palier de repos.

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

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

o La hauteur des contre marches (h) se situe entre 14 et 18 cm.

o Le giron (g) se situe entre 25 et 32 cm.

Pour avoir un escalier confortable, nous allons utiliser la formule BLONDEL ,

vérifiant la cohérence entre la hauteur de marche et son giron :

 60cm ≤ 2h + g ≤ 64cm ………………. (1)

La limite inférieure (60) correspond à des escaliers courants d’appartement et la

limite supérieure (64) correspond à des locaux publics.

Soit :

n : nombre de contre marche.

n-1 : nombre de marche.

H : la hauteur de la volée.

L � : la longueur projetée de la volée.

H : la hauteur de la volé qui est égale: H = n × h  n =
�

�

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

marche correspond : n =
� � �

� �
= 9 contres marches.

153

153

240 120 58
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Le nombre de marches est (n − 1) = 8 marches.

g =
L �

n − 1
=

240

8
= 30 cm

Ce qui donne d’après la formule (1) un giron g = 30 cm

60 cm ≤ (2 × 17) + 30 ≤ 64 cm

60 cm ≤ 64 ≤ 64 cm ………..Condition vérifiée.

- Angle de raccordement 

Tg =
� � �

� � �
= 0.64= 32.52°.

- Epaisseur de la paillasse (e)

Elle est calculée en assimilant cette dernière à une poutre simplement

appuyée, elle est obtenue par la relation suivante :

L

30
≤ e ≤

L

20

Avec : L = L � + L � = � 153² + 240² + 120 + 58 = 462.62 cm

� � � . � �

� �
≤ e ≤

� � � . � �

� �
 14.42 cm ≤ e ≤ 23.15 cm

On prend � = 15	� � ….pour 3 heures de coupe feu.

Les dimensions d’escalier sont reports dans le tableau suivant :

Tableau II.1. Dimensionnement de la volée.

� � (m) � (m) � � (cm) � (cm) α (°) � � (cm) � (cm)

2.4 1.53 9 17 30 32.52 284.63 15

II.3. Pré dimensionnement des éléments principaux

II.3.1.Poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé, selon le BAEL 91 La

hauteur est déterminée par l’expression suivante :

L � � �
15

≤ h ≤
L � � �

10

Avec :

� � � � : Longueur de la poutre maximale en nus d’appuis.
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II.3.1.1.Poutres principales (PP) : elles sont disposées perpendiculairement aux

poutrelles.

On suppose des poteaux de (30*30) cm².

 h : hauteur de la poutre.

 b: largeur de la poutre.

L � � � = 660 − 30 = 630 cm

� � �

� �
≤ h ≤

� � �

� �


42 cm ≤ h ≤ 63 cm

On prend : � = � � 	� �

� = � � 	� �

 Vérification des exigences du RPA

Selon les recommandations du RPA99/2003, on doit satisfaire les conditions suivantes :

b = 40 ≥ 20	� �

h = 45 ≥ 30	� � Vérifier (RPA99/2003 Art : 7.5.1)

�

�
=

� � 	

� �
= 1.125 ≤ 4

II.3.1.2. Poutres secondaires(PS) : elles sont disposées parallèlement aux poutrelles.

L � � � = 450 − 30 = 420 cm

� � �

� �
≤ h ≤

� � �

� �


28 cm ≤ h ≤ 42 cm

On prend : � = � � � �

� = � � 	� �

 Vérification des exigences du RPA :

Selon les recommandations du RPA99/2003, on doit satisfaire les conditions suivantes :

b = 30 ≥ 20 cm

h = 35 ≥ 30 cm Vérifier (RPA99/2003 Art : 7.5.1)

�

�
=

� �

� �
= 1.167 ≤ 4
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Après la vérification on adopte les dimensions suivantes :

Poutres principales : b ∗ h= (40*45) cm².

Poutres secondaires: b ∗ h = (30*35) cm².

II.2.2. Poteaux

Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire et circulaire, destinés à

transmettre les charges aux fondations, le pré dimensionnement des poteaux se fait à la

compression centrée selon les règles du BAEL91 (art B.8.4.1), en appliquant les critères de

résistance et le critère de stabilité de forme et suivant les exigences du RPA99 version 2003.

On fixera les dimensions des poteaux après avoir effectué la descente de charge, tout

en vérifiant les recommandations du RPA99.

Les dimensions des poteaux sont supposées :

 Entre sol 1 et entre sol 2 : b ∗ h = (55*60) cm².

 RDC et 1er étage : b ∗ h = (50*55) cm².

 2è� � et 3è� � étages : b ∗ h = (45*50) cm².

 4è� � et 5è� � étages : b ∗ h = (40*45) cm².

 6è� � et 7è� � étages : b ∗ h = (35*40) cm².

 Terrasse : b ∗ h = (30*35) cm².

II.2.3. Voiles

Les voiles sont des murs en béton armé, pleins ou comportant des ouvertures, liés entre

eux par des planchers.

Le dimensionnement d’un voile de contreventement revient à déterminer son épaisseur (e)

donnée par le RPA99/2003 :

e = max �
h�

22,5
; 15 cm�

Avec :

e : Epaisseur du voile.

h� : Hauteur libre du voile (hauteur d’étage−hauteur de la poutre secondaire).
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Figure .II.10. Coupe transversale d’un voile de contreventement

Tableau .II.2. Epaisseur optés pour les différents niveaux.

Niveaux � � (� )
� = � � � (

� �
� �

; � � � � )
� (� � ) � � � � ≥ � � ( � � )

Entre sol 1 578-20=558 � ≥ 27.9 30 100

Entre sol 2 476-20=456 � ≥ 22.8 25 100

RDC 306-20=286 � ≥ 14.3 15 60

1er au � è� � étage 306-20=286 � ≥ 14.3 15 60

II.3.4. L’acrotère

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

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

terrasse, ses dimensions sont mentionnées dans les plans d’architecture.

Figure .II.11. L’acrotère

� = � (0.7 × 0.1) + (0.1 × 0.25) + (0.05 × 0.05) + �
� .� � ×� .� �

�
� � = 0.098	m� .

 Charge permanents :

- Poids propre :
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� = γ � × �

� = 25 × 0.0885

� = 2.21	� � /� �

- Enduit de ciment :

� = γ � × � = 18 × 0.015 = 0.27	� � /� �

� � = 2.45 + 0.27 = 2.72	� � /� �

- La surcharge d’exploitation :

� = 1	� � /� �

- La force sismique :

F � = 4 × A × c� × w� …………………………... (Art 6.2.3).

Avec:

� = 0.15 (zone IIa, groupe d� usage2)

c� = 0.8 ∶ (Facteur de la force horizontale)

w� = poids de l� acrotère = 2.72KN/ml

A = 4 × 0.15 × 0.8 × 2.72 → A = 1.306 KN/ml.

II.3.4. Ascenseur :

L’ascenseur est un dispositif assurant dans les bâtiments le transport vertical des

personnes aux diffèrent niveaux, il est constitué d’une cabine qui se déplace le long d’une

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

Dans notre structure on utilise un ascenseur pour huit (08) personnes dont les
caractéristiques sont les suivantes :

 L � : Longueur de l’ascenseur = 200 cm.

 L � : Largeur de l’ascenseur= 200 cm.

 La charge nominale est de 630 Kg.

 H: Hauteur de l’ascenseur= 220 cm.

 D� : Charge due à la salle des machines 51KN.

 D� : Charge due à la salle des machines 51KN.

 La vitesse � = 1m/s.

 Fc : Charge due à la cuvette= 145KN. Figure .II.12. L’ascenseur

 Etude P� : Charge due à l’ascenseur = 15KN.

II.3.4.1. Etude de la dalle pleine au-dessous de l’ascenseur :

2.00

2.00



Chapitre II – Pré dimensionnement des éléments.

Page | 21

 L’épaisseur de la dalle :

On a: L � = 2	� 		; L � = 2	� 					; 						� = 4	� � .

ρ =
Lx

Ly
=

2

2
= 1 > 0.4 ⟹ la dalle travaille dans les 2 sens.

⟹
� � �

� �
≤ e ≤

� � �

� �

⟹4.44cm ≤ e ≤ 5cm.

e ≥ 11 cm Pour 2h de coupe-feu

e ≥ 14 cm Isolation phonique.

⟹ e = 15 cm.

 Evaluation des charges et surcharges :

On a: g = D� + P� + P� � � � � � � � = 51 +15 +6.3 = 72.3 KN.

 Poids propre de la dalle et du revêtement :

Calcul pour un revêtement de 4	� � .

G� = (25 × 0.15) + (22 × 0.04) = 4.63 KN/m�

 Poids de l’ascenseur :

G� =
� �

�
=

� � �

�
= 36.25 KN/m�

 Poids total :

G� = G� + G� = 4.63 + 36.25 = 40.88 KN/m�

II.4.Evaluation des charges et sur charges :

 Plancher à corps creux :

Tableau .II.3. Evaluation des charges revenant au plancher

N° Couches Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur
(m)

Poids

(KN/ � � )

1 Carrelage 20 0.02 0.4

2 Mortier de pose 20 0.02 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.36

4 Corps creux 14.25 0.2 2.85

5 Dalle pleine 25 0.14 3.5

6 Cloisons 10 0.1 1

7 Enduit de ciment 18 0.015 0.27
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Charge permanant G 5.28

Dalle pleine G 5.93

Q étage courant 1.5

Q Commercial 5

 Terrasse inaccessible:

Tableau .II.4. Evaluation des charges revenant de la terrasse inaccessible

N° Couches Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur
(m)

Poids

(KN/ � � )

1 Protection gravillons 20 0.04 0.8

2 Etanchéité multicouche 6 0.04 0.12

3 Forme de ponte 22 0.1 2.2

4 Plancher à corps creux 14.25 0.20 2.85

5 Plancher à dalle pleine 25 0.14 3.5

6 Isolation thermique 0.25 0.04 0.01

7 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

Charge permanant G 6.25

Dalle pleine G 6.9

Q étage courant 1

 Balcon :

Tableau .II.5. Evaluation des charges revenant aux balcons en dalle pleine

N° Couche Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur Poids

(KN/ � � )

1 Delle pleine 25 0.14 3.5

2 Carrelage 20 0.02 0.4

3 Mortier de pose 20 0.02 0.4

4 Lit de sable 18 0.02 0.36

5 Enduit de ciment 18 0.15 0.27

Charge permanent G 4.93

Q étage courant 3.5

 Mur extérieurs double parois en brique creuses :

Tableau .II.6. Evaluation des charges revenant aux murs extérieures

N° Couche Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur Poids

(KN/ � � )

1 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

2 Brique creuses / 0.15 1.35

3 Brique creuses / 0.10 0.9

4 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

5 Lame d’aire / 0.05 /

Charge permanant G 2.79

 Mur intérieurs une seule paroi en brique creuse :

Tableau .II.7. Evaluation des charges revenant aux murs intérieurs.

N° Couche Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur Poids

(KN/ � � )

1 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

2 Brique creuses / 0.10 0.9

3 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

Charge permanant G 1.44

 Escalier:

 Volée :
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Tableau .II.8. Evaluation des charges revenant aux volées en dalle pleine

N° Couche Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur Poids

(KN/ � � )

1 Paillasse 25 0.15/cosα 4.37

2 Carrelage Horizontal 20 0.02 0.4

3 Carrelage vertical 20 0.02h/g 0.226

4 Mortier de pose horizontal 20 0.02 0.4

5 Mortier de pose vertical 20 0.2h/g 0.226

6 Enduit de ciment 18 1.5/ cosα 0.31

7 Poids des marches 22 h/2 1.87

Charge permanant G 7.80

 Palier :

Tableau .II.9. Evaluation des charges revenant au palier en dalle pleine

N° Couche Poids volumique

(KN/ � � )

Epaisseur Poids

(KN/ � � )

1 Revêtement 20 0.02 0.4

2 Mortier de pose 20 0.02 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.36

4 Dalle en BA 25 0.14 3.5

5 Enduit de ciment 18 0.015 0.27

Charge permanente G 4.93

Charge d’exploitation Q 2.5

II.5. Descente de charge sur le poteau le plus sollicité :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinées à reprendre et transmettre les sollicitations

(efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure. Le pré dimensionnement des

poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en compression simple à l’ELU, tout en

vérifiant les deux conditions suivantes

 Stabilité de forme (flambement).

 Résistance à la compression : Les dimensions de la section transversale des poteaux

selon le (RPA99 Art.7.4.1), doivent satisfaire les conditions suivantes pour la zone IIa.

Min (b� , h� ) ≥ 25 cm 

Min (b� , h� ) ≥ 
� �

� �

0,25 ≤  
� �

� �
 ≤ 4 

b� : Petite dimension

h� 	: Grande dimension du poteau

h� : Hauteur libre des poteaux

II.5.1. Dégression des charges :



Chapitre II – Pré dimensionnement des éléments.

Page | 24

Dans un bâtiment à usage d’habitation qui est multi-étage avec un nombre important

d’étage qui sont indépendant les uns des autres il convient d’appliquer la loi de dégression

de charge dite également de base.

Soit Q � la charge d’exploitation sur le plancher terrasse Q � , Q � , Q � , Q � … … Q � les charge

d’exploitation sur les niveaux 1,2,3,4,5,……….. N et cela tous numérotation du sommet à la

base

Sous toit terrasse ………………………………………………………………….Q �

Sous toit du dernier étage (étage1) …………………………………….Q � + Q �

Sous toit étage immédiatement inférieure (étage2) ………. Q � +0,95(Q � + Q � )

(étage3) ………. Q � +0,9(Q � + Q � + Q � )

(étage4) ………. Q � +0,85(Q � + Q � + Q � + Q � )

(étage5) ………. Q � +0,8(Q � + Q � + Q � + Q � )

(étage n) ………. Q � +
� � �

� ∗�
(Q � + Q � + ⋯ … + Q � )

Lorsque la charge d’exploitation est la même pour tous les niveaux de la bâtisse il y’a lieu de

simplifier la loi de dégression en réduisant la charge de chaque niveau de 10% jusqu’à arriver

à 0.5 et cette valeur sera conserver pour tous les niveaux inferieure. (DTR BC.2.2. Art6.1)

Tableau .II.10. Section des poteaux pour les différents niveaux

Niveau Section du poteau (cm) Niveau Section du poteau (cm)

Entre sol2 55×60 Etage 4 45×40

Entre sol1 55×60 Etage 5 45×40

RDC 50×55 Etage 6 40×35

Etage 1 50×55 Etage 7 40×35

Etage 2 50×45 Terrasse 35×30

Etage 3 50×45
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II.5.2. Surfaces afferents :

 Terrasse inaccessible :

S1 = 2.76 � �

S2 = 5.304 � �

S3 = 4.996 � �

S4 = 2.6 � �

S �
� � � = 15.66 � �

Poids des poutres :

1.6 0.3 3.075

P� � = γ � × h� � × b � � × L � � Figure .II.13. Surface afférente de la terrasse

P� � = γ � × h� � × b � � × L � �

L � � = 4.675 m

L � � = 3.35 m

P� � = 25 × 0.45 × 0.4 × 4.675 = 21.0375 KN

P� � = 25 × 0.35 × 0.3 × 3.35 = 8.7937 KN

P� � � � � � = 29.8312 KN

Poids du plancher terrasse :

P� = G*S �
� � � = 97.875 KN

P� = Q*S �
� � � = 15.66 KN

TI : Terrasse inaccessible ; D.P : dalle pleine ; C.C : corps creux

PP : poutre principale ; PS : poutre secondaire

S1 CC TI PP S2 CC TI

S4 DP TI S3 CC TI

PS

PS

PP PP

1.725

1.625
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 Les étages courants (de RDC à 8) :

S1 = 2.7 m�

S2 = 5.304 m�

S3 = 4.996 m�

S4 = 2.6 m�

Poids des murs en double cloisons

 Terrasse au 1 étage :

P� � 	 = G� × h� × L Figure .II.14. Surface afférente des

G� : Charge des murs double cloison étages courant

h� : Hauteur libre de l’étage

L : Longueur du mur en double cloison

P� � 	 = 32.277 KN

 Le rez-de-chaussée (RDC) :

P� � 	= 49.54 KN

Poids des poteaux :

P� � � � � � 	 = γ × b × h × H

Poids des poteaux entre sol 1 :

P� � � � � � 	 = 25 × 0.55 × 0.6 × 4.76 = 39.27KN

Poids de plancher :

P� = G*S �
� � � = 91.33 KN

P� = G*S �
� � � = 24.95 KN

II.5.3. Descente de charge B3 :

S1 CC S2 CC

Volée

S4 DP S3 CC

Palier

PS

PS

PP PP

1.6 0.30 3.075

1.725

1.62
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Tableau .II.11. Descente de charge du poteau (PC)

Niveau Elément G(KN) Q(KN)

N0 Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

99.565
29.83
8.032

32.277
169.704 15.66

N1 Venant de terrasse
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

169.704
91.33
29.83
10.71

32.277
333.851 39.15

N2 Venant de N1
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

333.851
91.33
29.83
10.71

32.277
497.998 60.291

N3 Venant de N2
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

497.998
91.33
29.83
13.77

32.277
665.205 79.083

N4 Venant de N3
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

665.205
91.33
29.83
13.77

32.277
832.412 95.526

N5 Venant deN4
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

832.412
91.33
29.83
17.21

32.277
1003.059 109.62

N6 Venant de N5
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

1003.059
91.33
29.83
17.21

32.277
1173.706 121.365

N7 Venant de N6
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

1173.706
91.33
29.83

21.037
32.277

1348.18 132.484

N8

Venant de N7
Plancher
Poutres
Poteaux

Mur
La somme

1348.18
91.33
29.83

21.037
49.54

1539.917 145.325
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N9 Venant de N8
Plancher
Poutres
Poteaux

La somme

1539.917
91.33
29.83
47.69

1708.767 194.027

N10 Venant de N9
Plancher
Poutres
Poteaux

La somme

1708.767
91.33
29.83
39.27

1869.197 239.598

Nu= 1.35* 1869.197+1.5*239.598=2882.81 KN

Le poteau B3 est poteau voisin de rive ce qui implique de majorer l’effort qui lui est transmis

Par la structure et puisqu’il appartient à un bâtiment a plus de trois travée on va le majorer

seulement de 10% (CBA Art B.8.1.1)

� � ∗=1.1*2882.81=3171.09KN

 Vérification à la résistance :

σ =
� � ∗

�
≤ σ =

� . � � ∗� � � �

� �
= 14.2 MPA

Les résultats de calcul des niveaux sont résumés dans le tableau ci-dessous

Tableau .II.12. Vérification des poteaux à la compression simple pour le poteau (PC)

Niveau Nu*                B ≥ Bcal
Bopt Bcal

Observation

Etage8 277.849 0.105 0.0195 Vérifiée

Etage7 608.99 0.14 0.0393 Vérifiée

Etage 6 839.007 0.14 0.0587 Vérifiée

Etage5 1118.316 0.18 0.0712 Vérifiée

Etage4 1393.749 0.18 0.0886 Vérifiée

Etage3 1670.415 0.225 0.1168 Vérifiée

Etage 2 1943.206 0.225 0.1359 Vérifiée

Etage1 2220.646 0.275 0.1553 Vérifiée

RDC 2526.563 0.275 0.1778 Vérifiée

Entre sol 1 2857.664 0.33 0.1996 Vérifiée

Entre sol 2 3171.094 0.33 0.2216 Vérifiée

On remarque que la condition B˃B� � � � � � é est vérifiée dans tous les niveaux

 Verification au flambement :

Les poteaux doivent être vérifiés à l’état limite de déformation (flambement) :

Nu ≤ Nu = α × �
� � × � � � �

� . � × � �
+

� � × � �

� �
� ……………..(BAEL91 Art B.8.4.1)

Avec :

B� 	: Section réduite du béton ( B� =(a-2)*(b-2)).
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A � ∶ Section d’acier.

γ � = 1.5 ∶ Coefficient de sécurité du béton (cas durable)

γ � = 1.15 ∶ Coefficient de sécurité d’acier

α : Coefficient réducteur qui est on fonction de l’élancement (λ). 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ α =

0.85

1 + 0.2 × (
�

35
) �

si ∶ 0 < � ≤ 50

α = 0.6 × (
50

λ
) � si ∶ 50 < � ≤ 70

Tel que :     λ = 
� �

�

l� = Longueur de flambement l� = 0,7 � � (BAEL 91 Art B.8.3.31)

l� = La hauteur libre du poteau 7 l� = h� � � � � � − h� � � � � � 	� � � � � � � � � �

i : Rayon de giration i = �
�

� × �

I : moment d’inertie cas d’une section rectangulaire I = �
� × � �

� �

Exemple de calcul :

Vérification du poteau entre sol 2 :

l� = 0.7 × (4.76 – 0.45) = 3.017 m

λ = 
� �

�
=

� . � � �

� . � � � �
= 16,61 < 50

α = 
� . � �

� � � � . � (
�

� �
)�

= 0.813

D’après l’expression donnée dans le BAEL91/99 Art B.8.4.1

On doit vérifier que Br > B� � � � � � é

B� � � � � � é ≥ 
� � ∗

� �
� �

� . � ×� �
�

� � �

� � � ×� �
�

B� � � � � � é ≥ 
� � ∗

� . � � � �
� �

� . � ×� . �
�

� � �

� � � ×� . � �
�

= 0.1776 � �

Br = (a-0.02) × (b-0.02) = (0.6-0.02) × (0.55-0.02) = 0.3074 m� > B� � � � � � é = 0.1776 � �

Donc le poteau ne risque pas de flamber.
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Ce tableau résume les vérifications au flambement des poteaux à tous les niveaux :

Tableau .II.13. Vérification au flambement des poteaux

NU* I λ α Br Br calculé Observation

Terrasse 277.849 0.1010 18.083 0.806 0.0924 0.01554 Vérifiée

7 608.99 0.1333 15.822 0.8166 0.1254 0.03406 Vérifiée

6 839.007 0.1333 15.822 0.8166 0.1254 0.04692 Vérifiée

5 1118.316 0.1299 14.064 0.8234 0.1634 0.06254 Vérifiée

4 1393.749 0.1299 14.064 0.8234 0.1634 0.07794 Vérifiée

3 1670.415 0.1443 12.657 0.8283 0.2064 0.09341 Vérifiée

2 1943.206 0.1443 12.657 0.8283 0.2064 0.10866 Vérifiée

1 2220.646 0.1587 11.507 0.832 0.2544 0.12418 Vérifiée

RDC 2526.563 0.1587 18.253 0.8061 0.2544 0.14128 Vérifiée

E.Sol1 2857.664 0.1732 15.357 0.8184 0.3074 0.15980 Vérifiée

E.Sol2 3171.094 0.1732 17.418 0.8098 0.3074 0.17512 Vérifiée

On remarque que la condition Br > B� � � � � � é est vérifiée dans tous les niveaux, donc pas

risque de flambement.

II.6. Conclusion :

Le pré dimensionnement de la structure nous a conduits à donner une estimation des

dimensions des sections des différents éléments à adopter, pour évaluer les charges

exercées et l’évaluation de la descente de charge.

L’épaisseur des planchers cops creux, a été estimé à (16+4) cm ; L’épaisseur des dalles

pleines à 14 cm pour les plancher et les balcons 14 cm ; volées d’escalier et à 15cm et le

palier de repos d’escalier.

Une fois les éléments non structuraux pré dimensionnée nous avons procédé au pré

dimensionnement des éléments structuraux.

Les voiles ont été aussi dimensionnées à 15 cm pour les étages courants et 25 cm pour RDC

et les deux entre sol ; les sections des poutres ont été estimées à (40*45) cm pour les

poutres principales et (35*40) cm pour les poutres secondaires

Les poteaux ont été étudiés à la compression et au flambement. Afin de déterminer le

poteau le plus sollicité, nous avons effectué la descente de charge sur les poteaux qui nous

semblaient les plus sollicitées, en se référant : à la surface afférente, l’aboutissement des

poutres, et position par rapport à la cage d’escalier. Il s’est avéré que le plus sollicité était le

poteau (B3). Les sections des poteaux ainsi adoptés sont :

Entre sol 1 et 2 : 55*60 cm�

RDC et 1� � étages ∶ 55*50 cm�

2é� � et 3é� � étages: 50*45 cm�

4é� � et 5é� � étages : 45*40 cm�
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6é� � et 7é� � étages : 40*35 cm�

Terrasse ∶ 30 ∗ 35 cm�

Toutes ces dimensions ne sont que des dimensions préalables pour ce bâtiment elles sont

sujet à modification si le cas le nécessite.





CHAPITRE III

ETUDE DES ELEMENTS

SECONDAIRES
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III.1. Introduction :

Les éléments secondaires sont des éléments qui ne contribuent pas directement au

contreventement, dont l’étude de ces éléments est indépendante de l’action sismique.

Durant ce chapitre, le va concerner les éléments suivants :

 Les planchers (plancher à corps creux et à dalle pleine).

 Les escaliers.

 La poutre palière.

 La poutre de chainage.

 La dalle de l’ascenseur.

 L’acrotère.

III.2. Etude des planchers :

Dans notre structure, les planchers sont en corps creux(16 + 4)

Pour le plancher à corps ceux le calcul se fera pour les poutrelles et la dalle de compression.

III.2.1. Calcul des poutrelles :

Les poutrelles se calculent comme des sections enTsoumises à la flexion simple en

respectant le critère d’inertie constante.

Figure.III.1. Schéma statique d’une poutrelle

Données nécessaires :

h� = 20 cm

h� = 4 cm

b = 65 cm

b � = 10 cm
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 Méthode de calcul des sollicitations dans les poutrelles

Pour le calcul des moments sur les poutrelles, il existe quatre méthodes :

- Méthode forfaitaire.

- Méthode de Caquot.

- Méthode de Caquot minoré.

- Méthode RDM.

Vu sa simplicité et la rapidité, la méthode forfaitaire est préférable pour les bâtiments à

usage d’habitation, bureaux, …etc. (si ses conditions sont vérifiées).

 Domaine d’application de la méthode forfaitaire :(article b6.2.2.1)

Pour déterminer les moments en appui et en travée, il est possible d’utiliser la méthode

forfaitaire si les quatre conditions dont vérifiées :

1. Plancher à surcharge modérée(Q ≤ min(2 × G ; 5 KN/m� )).

2. Le rapport entre deux travées successives : 0.8 ≤
� �

� � � �
≤ 1.25

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

4. La fissuration est considérée comme peu nuisible.

 Principe de la méthode

- Définition des grandeurs

M � : La valeur maximale du moment fléchissant dans la ‘’travée de comparaison’’ c’est-à-

dire dans la travée indépendante, de même portée libre que la travée considérée et soumise

aux mêmes charges.

M � et M � : Respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de

droite.

M � : Le moment maximal constaté en travée qui est prise en compte dans le calcul de la

travée considérée.

α =
�

� � �
: Le rapport de la charge d’exploitation par la somme des charges permanentes et

d’exploitation.

 Exposé de la méthode forfaitaire

- Évaluation des moments

Les valeurs de M � , M � et M� doivent vérifier les conditions suivantes :

1. M � +
� � � � �

�
≥ max[(1 + 0.3α)M � ; 1.05M � )].

2. �
M � ≥

( � � � . � � )� �

�
… … … … Pour une travée intermédiaire.

M � ≥
(� . � � � . � � )� �

�
… … … . Pour une travée de rive.

3. La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire :

- 0.6M � dans le cas d’une poutre à deux travées.

- 0.5M � dans le cas des appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux

travées.
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- 0.4M � dans le cas des autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois

travées.

 Remarque

De part et d’autre de chaque appui intermédiaire. On retient pour la vérification des sections

la plus grande des valeurs absolues des moments évalués à gauche et à droite de l’appui

considéré.

Ainsi que d’après le BAEL le moment des appuis de rive égal à 15%du moment

isostatiqueencadrant de l’appui considéré(0.15M � ).

- Évaluation des efforts tranchants

On peut évaluer l’effort tranchant soit :

 Par la méthode de � � � on tenant compte de la continuité :

V = V� +
M � + M � � �

l�
M � et M � � � : sont des moments sur appuis, on les prend avec leurs signes (signe négatifs (-)).

Soit forfaitairement en supposant la discontinuité entre les travées, dans ce cas l’effort

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

premier appui intermédiaire (voisin de rive) où on tient compte des moments de continuité

en majorant l’effort tranchant isostatique V� .

1) De 15%si la poutre à deux travées :

2) De 10%si une poutre à plus de deux travées :

III.2.2. Les différents types de poutrelles

Tableau.III.1. Différents types des poutrelles.

a) Calcul des charges revenant aux poutrelles

L’ELU :q � = 1.35 × G + 1.5 × Q et P� = L � × q �
L’ELS:q � = G + Q et P� = L � × q �

Tableau.III.2. Charges revenant aux poutrelles

Types Localisation Schémas statiques des poutrelles Méthode
de calcul

Type1
Terrasse
inaccessible
+Etage courant +
Commerce

4.50m 3.70m 3.90m Forfaitaire

Type2
Terrasse
inaccessible+Etage
courant

4.50m RDM

Type3 Terrasse
inaccessible 3.90m RDM
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Désignation � (� �
/ � ²)

� ( � �
/ � ²)

� � (� ) � � � � � �

� � � � � � � �

Terrasse
inaccessible

6.25 1 0.65 9.937 6.46 7.25 4.713

Etage
courant

5.28 1.5 0.65 9.378 6.096 6.78 4.407

Commerce 5.28 5 0.65 14.628 9.508 10.28 6.682

III.2.3. Calcul des sollicitations maximales :

Les poutrelles sont calculées à la flexion simple comme des poutres continues. Dans notre

cas pour le calcul des sollicitations on applique la méthode forfaitaire (BAEL91) et la

méthode de RDM.

 Exemple d’application de la méthode forfaitaire :

 Plancher commerce (Type1) :

Figure.III.2. Poutrelle type1

 Vérification des conditions :

1. Q = 5 KN/m² ≤ min(2 ∗ G; 5) = 5 KN/m²…… Vérifiée.

2. 0.8 ≤
� .� �

� .� �
≤ 1.25 et 0.8 ≤

� .� �

� .� �
≤ 1.25 …………….. Vérifiée.

3. Le moment d’inertie est constant ………………………. Vérifiée.

4. La fissuration est peu nuisible (FPN) …………………… Vérifiée.

Toutes les conditions sont vérifiées ce qui implique que la méthode forfaitaire est applicable.

 A L’ELU:

q � = 14.628 KN/m� ;P� = 9.508 KN/m.

o Les moments isostatiques:

M � =
P� × l�

8

Travée AB:

M � � =
P� × l�

8
=

(9.508 × 4.5� )

8
= 24.067 KN. m
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Travée BC:

M � � =
P� × l�

8
=

(9.508 × 3.7� )

8
= 16.27 KN. m

Travée CD:

M � � =
P� × l�

8
=

(9.508 × 3.9� )

8
= 18.077 KN. m

o Moments aux appuis:

Appuis de rive :

M � = M � = 0

Les moments effectifsM � = M � = −0.15M � = −3.61 KN. m

Appuis intermédiaires :

M � = −0.5M � � = −0.5 × 24.067 = −12.03 KN. m

M � = −0.5M � � = −0.5 × 16.27 = −8.135 KN. m

o Moments en travée :

α =
�

� � �
=

�

� � � . � �
= 0.486 ;

(1 + 0.3α) = 1.146 ;

(1.2 + 0.3α) = 1.346 ;

1.2 + 0.3α

2
= 0.673;

Travée AB :

M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

M �
� � ≥

� . � � � . � �

�
M � � ……………………………………...(2)

(1) → M �
� � +

� � . � � � �

�
≥ 1.146M � � → M �

� � ≥ 21.56 KN. m

(2) → M �
� � ≥ 16.195 KN. m

→M �
� � ≥ max (1 ) et (2) → M �

� � = 21.56 KN. m

Travée BC :
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M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

M �
� � ≥

� . � � � . � �

�
M � � …………………………………. (2)

(1) →M �
� � +

� � . � � �

�
≥ 1.146M � � → M �

� � ≥ 8.558 KN. m

(2) → M �
� � ≥ 10.948 KN. m

→M �
� � ≥ max(1 ) et (2) → M �

� � = 10.948 KN. m

Travée CD :

M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

M �
� � ≥

� . � � � . � �

�
M � � ………………………………….. (2)

(1) → M �
� � +

� . � � �

�
≥ 1.146M � � → M �

� � ≥ 16.645 KN. m

(2) →M �
� � ≥ 12.164 KN. m

→M �
� � ≥ max(1 ) et (2) → M �

� � = 16.645 KN. m

o Effort tranchant :

Travée AB :

V� =
P� × L � �

2
=

(9.508 × 4.5)

2
= 21.393 KN

V� = −1.1 × V� = −1.1 × 21.393 = −23.53 KN

Travée BC :

V� = 1.1 ×
P� × L � �

2
=

(9.508 × 3.7)

2
= 19.35 KN

V� = −1.1 ×
P� × L � �

2
= −

(9.508 × 3.7)

2
= −19.35 KN

Travée CD :

V� = 1.1 ×
P� × L � �

2
=

(9.508 × 3.9)

2
= 20.39 KN

V� = −
P� × L � �

2
= −

(9.508 × 3.9)

2
= −18.54 KN

 A L’ELS :
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q � = 10.28 KN/m² ; P� = 6.682KN/m

o Les moments isostatiques :

M � =
P� × l�

8

Travée AB:

M � � =
P� × l�

8
=

(6.682 × 4.5� )

8
= 16.91 KN. m

Travée BC:

M � � =
P� × l�

8
=

(6.682 × 3.7� )

8
= 14.43 KN. m

Travée CD:

M � � =
P� × l�

8
=

(6.682 × 3.9� )

8
= 12.70 KN. m

o Moments aux appuis:

Appuis de rive :

M � = M � = 0

Les moments effectifsM � = M � = −0.15M � = −2.54 KN. m

Appuis intermédiaires :

M � = −0.5M � � = −0.5 × 16.91 = −8.455 KN. m

M � = −0.5M � � = −0.5 × 8.065 = −7.215 KN. m

o Moments en travée :

α =
�

� � �
=

�

� � � . � �
= 0.486 ;

(1 + 0.3α) = 1.146 ;

(1.2 + 0.3α) = 1.346 ;

1.2 + 0.3α

2
= 0.673;

Travée AB :
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M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

M �
� � ≥

� . � � � . � �

�
M � � ……………………………………... (2)

(1) → M �
� � +

� . � � �

�
≥ 1.146M � � → M �

� � ≥ 15.148 KN. m

(2) → M �
� � ≥ 11.378 KN. m

→M �
� � ≥ max(1 ) et (2) → M �

� � = 15.148 KN. m

Travée BC :

M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

M �
� � ≥

� . � � � . � �

�
M � � …………………………………… (2)

(1) → M �
� � +

� � . � �

�
≥ 1.146M � � → M �

� � ≥ 8.699 KN. m

(2) → M �
� � ≥ 9.709 KN. m

→M �
� � ≥ max(1 ) et (2) → M �

� � = 9.709 KN. m

Travée CD :

M �
� � +

� � � � �

�
≥ max[1.146; 1.05] M � � ………. (1)

Mt ≥
� . � � � .� �

�
M � � …………………………………… (2)

(1) → Mt � � +
� . � � �

�
≥ 1.146M � � → Mt � � ≥ 10.944 KN. m

(2) → Mt � � ≥ 10.944 KN. m

→Mt � � ≥ max(1 ) et (2) → Mt � � = 10.944 KN. m

o Effort tranchant :

Travée AB :

V� =
P� × L � �

2
=

(6.682 × 4.5)

2
= 15.03 KN

V� = −1.1 × V� = −1.1 × 15.03 = −16.54 KN

Travée BC :

V� = 1.1 ×
P� × L � �

2
=

(6.682 × 3.7)

2
= 13.59 KN
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V� = −1.1 ×
P� × L � �

2
= −

(6.682 × 3.7)

2
= −13.59 KN

Travée CD :

V� = 1.1 ×
P� × L � �

2
=

(6.682 × 3.9)

2
= 14.33 KN

V� = −
P� × L � �

2
= −

(6.682 × 3.9)

2
= −13.03 KN

Tableau.III.3. Sollicitations des différents types des poutrelles.

Types
Planchers

� � ( � � . � ) � �
� � � ( � � . � ) � �

� � � � ( � � . � ) � �
� � �

(� � )

ELU ELS ELU ELS ELU ELS ELU

Type1 Terrasse
inaccessible

13.08 9.54 -8.17 -5.97 -2.453 -1.789 15.989

Etage courant 12.595 8.99 -7.715 -5.575 -2.315 -1.673 15.088

Commerce 21.56 15.148 -12.034 -8.455 -3.61 -2.54 23.532

Type2 Terrasse
inaccessible

16.352 11.929 / / -2.453 -1.789 14.535

Etage courant 15.431 11.155 / / -2.315 -1.673 13.716

Type3 Terrasse
inaccessible

12.282 8.961 / / -1.842 -1.344 12.59

Tableau.III.4. Sollicitations maximales des poutrelles.

Type planchers � � ( � � . � ) � �
� � � ( � � . � ) � �

� � � � (� � . � ) � �
� � �

(� � )

ELU ELS ELU ELS ELU ELS ELU

Terrasse inaccessible 16.352 11.929 -8.176 -5.965 -2.453 -1.79 14.989

Etage courant 15.431 11.155 -7.715 -5.575 -2.315 -1.67 15.088

Commerce 21.56 15.148 -12.03 -8.455 -3.61 -2.54 23.532

III.2.4. Ferraillage des poutrelles

Les armatures seront calculées sous les sollicitations les plus défavorables et le calcul est

conduit pour une section en Tsoumise à la flexion simple.

Le ferraillage de toutes les poutrelles se fera avec les sollicitations maximales à L’ELU.

 Terrasse inaccessible

A. Calcul à L’ELU
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Les sollicitations de calcul sont :

- Moment maximum en travée :M � = 21.56 KN. m

- Moment de l’appui intermédiaire :M �
� � � = −12.03 KN. m

- Moment de l’appui de rive :M �
� � � � = −3.61 KN. m

- Effort tranchant maximum :V� = 23.532KN

 Les caractéristiques géométriques de la poutrelle sont

b = 65 cm ; d = 18 cm ; h = 20 cm ; F � = 400 MPa

b � = 10 cm ; d� = 2 cm ; h� = 4 cm ; f� � � = 25 MPa

 Calcul des armatures longitudinales

Calcul de moment équilibré par la table de compressionM � � :

M � � = b × h� × f� � × � d −
h�
2
� ⟹ M � � = 0.65 × 0.04 × 14.2 × � 0.18 −

0.04

2
� × 10�

M � � = 59.07 KN. m ≥ M � = 21.56 KN. m

⟹ L’axe neutre se trouve dans la table de compression⟹ Etude d’une section (b*h).

o En travée :

μ � � =
M �

b × d� × f� �
⟹ μ � � =

21.56 × 10 � �

0.65 × 0.18� × 14.2
= 0.072 < 0.186

Donc on est dans le pivot A : ε� � = 10‰ ⇒ f� � =
� �

� �
= 348 MPa

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ε� =

� �

� � × � �
= 1.739 × 10 � �

α� =
� . �

� . � � � � � � � �
= 0.668

μ � = 0.8α� (1 − 0.4α� ) = 0.392

μ � � = 0.072 < μ � = 0.392 ⟹ A′ = 0(Pas d’armature comprimée).

α = 1.25 × (1 − � 1 − 2μ � � ) = 0.094

z = d(1 − 0.4α) = 0.173 m

A � � =
� �

� � � × �
=

� � . � � × � � � �

� � � × � . � � �
= 3.58 cm� .

 Vérification de la condition du non fragilité : (Article A.4.2 .1)

A � � � =
� . � � × � ×� × � � � �

� �
= 1.41 cm� < A � � = 3.58 cm�
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Donc on opte pour :A � � = 2HA12 + 1HA14 = 3.80 cm� .

o En appui : Calculer par (b � ∗ h)

Appui intermédiaire

M �
� � � = −12.03 KN. m

μ � � =
M �

b � × d� × f� �
⟹ μ � � =

12.03 × 10 � �

0.10 × 0.18� × 14.2
= 0.261 < 0.186 → � � � � � 	�

μ � � = 0.262 < 0.392 ⟹ A′ = 0 

α = 1.25 × (1 − � 1 − 2μ � � ) = 0.386

z = d(1 − 0.4α) = 0.152 m

A �
� � � =

M �

f� � × z
=

12.03 × 10� �

348 × 0.152
= 2.27 cm� .

 Vérification de la condition du non fragilité (Article A.4.2 .1)

A � � � =
0.23 × b � × d × f� � �

f�
= 0.22 cm� < A �

� � � = 2.27 cm�

Donc on opte pour : A �
� � � = 2HA12 + 1HA10 = 3.05 cm� .

Appui de rive :

M �
� � � � = −3.61 KN. m

A �
� � � � =

M �
� � � � × A �

� � �

M �
� � �

=
3.61 × 2.27

12.034
= 0.68 cm� .

 Vérification de la condition du non fragilité (Article A.4.2 .1)

A � � � =
0.23 × b � × d × f� � �

f�
= 0.22 cm� < A �

� � � � = 0.68 cm�

Donc on opte pour : A �
� � � � = 1HA10 = 0.79 cm� .

 Armatures transversales

∅ � ≥ min �
b �
10

;
h

35
; ∅ �

� � � � → ∅ � ≥ min �
100

10
;
200

35
; 6 mm� = 5.714 mm.

On adopte un étrier∅ � , donc la section d’armatures transversales sera A = 2∅ � = 0.57 cm� .

III.2.4.1. Vérifications nécessaires
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a. Vérifications à l’ELU

 Vérification de la contrainte de cisaillement

V� � � = 23.532 KN

τ � =
V�

b � × d
≤ τ �� � � = min � 0.2 ×

f� � �
γ �

; 5MPa � = 3.33 MPa.

τ � =
V�

b � × d
=

23.532 × 10 � �

0.1 × 0.18
= 1.31 MPa

τ � = 1.31 MPa < τ �� � � = 3.33 MPa ……………………. Condition vérifiée.

Donc, pas de risque de cisaillement.

 Espacement :

L’espacement des armatures transversales S � est définit par le minimum entre les trois

conditions qui suivent:

S � ≤ min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

(0.9d; 40 cm) = 16.2 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)
A � × f�

0.4 × b �
= 57 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)

0.8 × A � × f�
b � (τ � − 0.3 × f� � � )

= 26.82 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)

D’où :S � = 15 cm.

Avec :

α = 90° : Flexion simple ; armatures droites.

K = 1 : Pas reprise de bétonnage, flexion simple et FPN.

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

� �

Appui de rive

A � ≥
V� × γ �

f�
→ A �

� � � ≥
23.532 × 10 � � × 1.15

400
= 0.677 cm� .

A � = A � � � � é� + A � � � � � → A � = 3.8 + 0.79 = 4.59 cm� .

A � = 4.59 cm� ≥ 0.68 cm� ……………… Vérifiée.

Appui intermédiaire

A � ≥
� �

� � � � � �
� �
� � �

� . � �
�

⇒ A � ≥
� . � �

� � � � � � . � � � �
� � . � � �

� . � ×� . � �
� � � � �

= −0057.
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A � = −0.057 cm� < 0⟹Pas de vérification à faire au niveau de l’appui intermédiaire, car

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

 Vérification de la bielle
V� ≤ 0.267 × a × b � × f� � � avec : a = min[0.9d ; (45 − 4)cm] = 16.2 cm.

Ce qui donne :

V� = 23.532 KN ≤ 0.267 × 0.162 × 0.10 × 25 = 108.14 KN………Condition vérifiée.

 Vérification de la jonction table nervure

τ � =
b� × V�

0.9 × b × h� × d
≤ τ �� � � = 3.33 MPa.

Avec : b� =
� � � �

�
= 27.5cm.

τ � = 1.54 MPa ≤ τ �� � � = 3.33 MPa.…………………….. Vérifiée

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

b. Vérifications à l’ELS

Il y a lieu de vérifier :

 Etat limite d’ouverture des fissures

 Etat limite de compression de béton

 Etat limite de déformation.

 Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu préjudiciable donc pas de vérification.

 Etat limite de compression de béton

σ� � =
M � � �

I
× y ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa.

 En travée

M �
� � � = 15.148 KN. m ; A = 3.80 cm� .

 Position de l’axe neutre (H)

H =
b × h�

�

2
− 15A(d − h� ) = −2.78 × 10 � � m� < 0

⇒  L’axe neutre passe par la nervure, le calcul se fera comme une section enT.

 Calcul de �
� �

�
× y � + [15A + 15A′ + (b − b � ) × h� × y] − � (b − b � ) ×

� �
�

�
+ 15Ad � = 0,avec  A′ = 0. 

5y � + 277y − 1466 = 0 

√∆= 325.65 ⇒ y = 4.87 cm.
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 Calcul de moment d’inertie	�

I =
� × � �

�
−

� � � �

�
× (y − h� ) � + 15A′(d� − y) � + 15A(d − y) � ……… avec  A′ = 0. 

I =
65 × (4.87) �

3
−

65 − 10

3
× (4.87 − 4) � + 15 × 3.80 × (18 − 4.87) �

I = 12316.60 cm� .

 Calcul des contraintes

σ� � =
� � . � � �

� � � � � . � �
× 4.87 × 10� = 5.99 MPa ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa…. Condition vérifiée.

 En appui intermédiaire

M �
� � � = −8.455 KN. m ; A = 3.05 cm� .

 Calcul de �
b �
2

× y � + 15A(y − d) = 0 

5y � + 45.75y − 823.5 = 0 

√∆= 136.25 ⇒ y = 9.05 cm.

 Calcul de moment d’inertie	�

I =
b � × y �

3
+ 15A(d − y) �

I =
10 × (9.05) �

3
+ 15 × 3.05 × (18 − 9.05) �

I = 6135.41 cm� .

 Calcul des contraintes

σ� � =
� � � �

�
× y = 12.47 MPa ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa……..Condition vérifiée.

 Etat limite de déformation

 Conditions de la vérification de la flèche

Si les trois conditions suivantes sont vérifiées, on peut dire que la vérification de la flèche

n’est pas nécessaire.

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

l
≥

1

6
⇒

20

450
= 0.044 <

1

6
= 0.0625 … … la condition n � est pas vérifiée

h

l
≥

M �

10M �

A

b × d
≤

4.2

f�
La première condition n’est pas vérifiée, donc on doit vérifier la flèche.

La flèche totale est définie d’après le BAEL (Art B.6.5.2) comme suit :

∆ � � = (f� � − f� � ) + (f� � − f� � )

La flèche admissible pour une poutre inférieure à 5mest de :

f� � � =
l

500
=

450

500
= 0.9 cm = 9 mm

f� � et f� � : La flèche de l’ensemble des charges permanentes (instantanée ou différés).
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f� � : La flèche de l’ensemble des charges permanentes avant la mise en œuvre des charges.

f� � : La flèche de l’ensemble des charges permanentes et surcharges d’exploitations.

 Evaluation des moments en travée

�

q � � � � = 0.65 × J … La charge permanente qui revient à la poutrelle au moment de la mise des cloisons

q � � � � = 0.65 × G … La charge permanente qui revient à la poutrelle

q � � � � = 0.65 × (G + Q) … La charge permanente et la charge d� exploitation

K =
M � � � �

M � � � �
=

15.148

16.91
= 0.89

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧M � � � � = K ×

q � � � � × l�

8
⇒ M � � � � = 0.89 ×

1.8525 × 4.5²

8
= 4.17KN. m

M � � � � = K ×
q � � � � × l�

8
⇒ M � � � � = 0.89 ×

3.432 × 4.5�

8
= 7.73 KN. m

M � � � � = K ×
q � � � � × l�

8
⇒ M � � � � = 0.89 ×

6.682 × 4.5²

8
= 15.05 KN. m

 Propriété de la section

Position de l’axe neutre : y = 4.87 cm

- Calcul du moment d’inertie de la section homogène :

y� =

� × � � �

�
+ � (h − h� ) × b � � × �

� � � �

�
+ h0� + 15Ad

b × h0 + � b0 × (h − h0) � + 15A

=
� 65 ×

� �

�
� + � (20 − 4) × 10� × �

� � � �

�
+ 4� + (15 × 3.80 × 18)

(65 × 4) + � 10 × (20 − 4) � + (15 × 3.80)

⇒ y� = 7.27 cm

I� =
b � × h�

12
+ (b � × h) × �

h

2
− y� �

�

+ (b − b � ) × h� × � y� −
h�
2
�
�

+ (b − b � ) ×
h�
�

12
+ 15[A(d − y� ) � + A� ((y� � d� ) � ]

⇒ I� = 21123.19 cm� (Moment d’inertie total de la section (béton acier).

A = 3.80 cm�

ρ =
A

b � × d
= 0.0211

λ � =
� . � � × � � � �

( � �
� � �
�

)�
= 2.021 …………………………… Déformation instantanée.

λ � = 0.4 × λ � = 0.808 …………………………. Déformation différée.

E � = 3700 � f� � �
�

= 10818.8656 MPa….…….. Module de déformation différée du béton.
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E � = 3 Ev = 32456.5968 MPa ….…….. Module de déformation instantanée du béton.

 Contraintes

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ σsj = 15 ×

Mjser × (d − y)

I
= 42.28 MPa

σsg = 15 ×
Mgser × (d − y)

I
= 78.38 MPa

σsp = 15 ×
Mpser × (d − y)

I
= 152.64 MPa

 Inerties fictives ( � � )

Si μ ≤ 0 ⇒ μ = 0

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ μ � = 1 −

1.75 × f� � �
4 × ρ × σ� � + f� � �

= 0.352 > 0

μ � = 1 −
1.75 × f� � �

4 × ρ × σ� � + f� � �
= 0.578 > 0

μ � = 1 −
1.75 × f� � �

4 × ρ × σ� � + f� � �
= 0.754 > 0

I� � � =
1.1 × I�

1 + λ � × μ �
= 13581 cm�

I� � � =
1.1 × I�

1 + λ � × μ �
= 10713 cm�

I� � � =
1.1 × I�

1 + λ � × μ �
= 92014 cm�

I� � � =
1.1 × I�

1 + λ � × μ �
= 15833 cm�

 Evaluation des flèches

f� � =
M � � � � × L�

10 × E � × I� � �
= 1.210 mm

f� � =
M � � � � × L�

10 × E � × I� � �
= 2.844 mm

f� � =
M � � � � × L�

10 × E � × I� � �
= 6.449 mm
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f� � =
M � � � � × L�

10 × v × I� � �
= 5.773 mm

∆ � � = f� � − f� � + f� � − f� � = 8.168 mm < f� � � = 9 mm…………………. Condition vérifiée.

⇒La flèche est vérifiée, donc le ferraillage est satisfait.

- Le ferraillage des autres types des poutrelles est résumé dans le tableau suivant :

Tableau.III.5. Ferraillage des différents types des poutrelles.

Ferraillage longitudinale Ferraillage

transversale

Plancher sens Acal

(cm2)

Amin

(cm2)

Choix

des sections (cm²)
� � ( � �

� )

� � ( � � )

Terrasse

inaccessible

Travée 2.685 1.413 3HA12 = 3.39 0.57 15

Appuis

inter

1.45 0.22 1HA12 + 1HA10 = 1.92

Appuis

rive

0.435 0.22 1HA10 = 0.79

Etage courant Travée 2.52 1.413 2HA12 + 1HA10 = 3.05 0.57 15

Appuis

inter

1.36 0.22 1HA12 + 1HA10 = 1.92

Appuis

rive

0.406 0.22 1HA10 = 0.79

Commerce Travée 3.58 1.413 2HA12 + 1HA14 = 3.87 0.57 15

Appuis

inter

2.95 0.22 2HA14 = 3.08

Appuis

rive

0.63 0.22 1HA14 = 1.54

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement
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Tableau.III.6. Vérification au cisaillement.

Type
Armature longitudinale aux

appuis
La bielle Jonction

table
nervure

Cisaillement

Rive Intermédiaire

� � ≥
� � � �
� �

� �

≥
� �

� � � � � +
� �
� � �

� . � �
�

� �
≤ � . � � � � � � � � � �

� � � �
� . � � � � �
≤ � �� � �

� �
� � × �

≤ � �� � �

Terrasse

inaccessible

3.49 > 0.46 4.62 > −0.083 15.989 < 108.14 1.04 < 3.33 0.888 < 3.33

Etage courant 3.49 > 0.43 4.62 > −0.088 15.088 < 108.14 0.98 < 3.33 0.888 < 3.33

Commerce 4.59 > 0.68 7.19 > −0.057 23.532 < 108.14 1.54 < 3.33 1.31 < 3.33

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée

 Vérifications des contraintes à ELS

- Etat limite de compression du béton

Tableau.III.7. Vérification des états limite de compression du béton.

Etage Position � �

(� � . � )

� �
( � � � )

�

(� � � )

�

( � � � )

� � ≤ � � � Observation

� �
( � � � )

� � �
(� � � )

Terrasse

inaccessible

Travée 11.929 3.39 11.929 11.929 11.929 15 vérifiée

Appui inter −5.965 1.92 11.929 11.929 11.929 15 vérifiée

Etage courant Travée 11.929 3.05 11.929 11.929 11.929 15 vérifiée

Appui inter −5.575 3.05 11.929 11.929 11.929 15 vérifiée

Commerce Travée 15.148 3.87 4.87 12316.6 5.99 15 vérifiée

Appui inter −8.455 3.08 9.05 6135.41 12.47 15 vérifiée

 Etat limite de déformation :∆ � ≤ � � � �
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Tableau.III.8. Vérification des états limite de déformation.

Plancher Terrasse

inaccessible

Etage courant Commerce

� (� ) 4.5 4.5 4.5

� � � � � (� � / � ) 1.85 2.5 1.85

� � � � � ( � � / � ) 4.063 3.432 3.432

� � � � � ( � � / � ) 4.71 4.407 6.682

� � � � � ( � � . � ) 3.746 5.063 3.746

� � � � � (� � . � ) 8.228 6.949 6.949

� � � � � (� � . � ) 9.538 8.92 13.53

� � (� � ) 7.13 7.01 7.27

� � ( � � � ) 20405.38 19795.73 21123.19

� 0.0188 0.0169 0.0211

� � 2.26 2.52 2.021

� � 0.91 1.01 0.808

� � � ( � � � ) 58.70 100.35 42.28

� � � ( � � � ) 128.82 137.68 78.38

� � � ( � � � ) 149.13 176.617 152.64

� � � (� � ) 1.812 3.595 1.210

� � � ( � � ) 5.119 5.389 2.844

� � � ( � � ) 6.113 7.301 6.449

� � � ( � � ) 9.742 10.049 5.773

∆� ( � � ) 8.924 8.367 8.168

� � � � ( � � ) 9 9 9

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée

Remarque :

La flèche est vérifiée dans tous les cas, donc le ferraillage est satisfait.

 Schémas de ferraillage des poutrelles

 Tableau.III.9. Les schémas de ferraillage des poutrelles.
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type Travée Appuis de rive Appuis intermédiaire
Te

rr
as

se
in

ac
ce

ss
ib

le
Et

ag
e

co
u

ra
n

t
C

o
m

m
er

ce

 Ferraillage de la dalle de compression :

On utilise des barres de type rond lisses de nuance f� = 235MPa.

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

barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

2HA12

2HA14

Étrier

    Φ6

1HA102HA12

1HA14

Étrier

    Φ6

1HA102HA12

1HA14

Étrier

    Φ6

1HA10

2HA12

1HA10 1HA12

Étrier

    Φ6

1HA102HA12

1HA10

Étrier

    Φ6

1HA102HA12

1HA10

Étrier

    Φ6

1HA10

3HA12

1HA10

Étrier

   Φ6

1HA12

3HA12

1HA101HA10

Étrier

 Φ6

3HA12

Étrier

 Φ6
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�
20 cm … … pour les armatures perpendiculaires aux nervures
30 cm … … pour les armatures parallèles aux nervures

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles

On a :50 cm ≤ l� = 65 cm ≤ 80 cmavec L � : Distance entre axe des poutrelles.

A � =
� × � �

� �
= 1.106 cm� /mlSelon le CBA 93(B.6.4.2.3)

 Armatures parallèle aux poutrelles :

A⫽ =
A �

2
= 0.55 cm� /ml

On choisit : treillis soudés à mailles carrées de 150 mm

5HA6 = 1.4 cm� /ml Perpendiculaires aux poutrelles ⇒S � = 20 cm < 20	� � … Vérifiée.

4HA6 = 1.13 cm� /mlParallèles aux poutrelles ⇒S � = 25 cm < 33 cm … Vérifiée.

Donc on opte pour un treillis soudéTS ∅ � (150 × 150)mm� .

 Schéma de ferraillage de la dalle de compression :

Figure.III.3. Schéma de ferraillage de la dalle de compression.

III.3. Etude dalles pleines

Dans notre étude on prend les panneaux de dalle les plus sollicité et on ferraille les autres

panneaux qui sont identique avec celui que on à trouver.

Exemple de calcul
 Dalle pleine sur 3 appuis (balcon)

On a: Lx = 1.5 m ; Ly = 3.20 m.ρ =
Lx

Ly
=

1.5

3.2
= 0.47 > 0.4
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e=14cm

b=1m

Donc la dalle pleine travail selon deux sens (// Lx et // Ly)

 Evaluation des charges

G� � = 4.93 KN/m� ; Q � � � � � � = 3.5	� � /� �

A L’ELU : P� = 1.35G + 1.5Q = 11.91 KN/m�

A L’ELS:P� = G + Q = 8.43 KN/m� Figure .II.4.Panneau de dalle 2

III.3.1. Calcul du ferraillage à l’ELU

On aL � = 320cm >
� �

�
= 75cm → 	 �

M �
�

=
� 	× � �

�

�
= 6.69� � . �

M �
� =

� 	× � �
� × � �

�
−

� × � × � �
�

�
= 16.08� � . �

 Calcul des moments corrigé (réel) :

Moments en travées �
� �
� = 0.85 × M �

� = 13.67� � . �

� �
� = 0.85 × M �

�
= 5.69� � . �

Moments en appuis � � �
� = � �

� = −0.4 × � �
� = −6.43� � . �

 Calcul de la section d’armatures :

 Le ferraillage de la dalle plein du balcon se fera à la flexion simple pour une

langueur de 1ml (b=1ml).

Figure III.5. Section de la dalle pleine à ferrailler

 Condition de non fragilité :
Pour e >14 cm et  ˃ 0,4 donc : 

ρ� = �

0.0006 … … … … pour acier f� E500.
0.0008 … … … … pour acier f� E400
0.0012 … … pour acier ronds lisses

� ⇒ Pour notre cas	� � = � . � � � �

Travée :

�
� �
� � � = � � ×

(3 − � )

2
× � × � → � �

� � � = 1.42 � � � /� �

� �
� � � = � � × � × � → � �

� � � = 1.12� � � /� �

Appui :

1.50

3.20
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� �
� � � = 0.23 × � × � ×

� � � �
� �

= 1.45� � � /� �

 Espacement � � :

Parallèle àl� ∶ 	 � � ≤ min(3 × e ; 33 cm) ⇨ 20 ≤ 33 cm … … … � é � � � � é � .

Parallèle àl� ∶ 	 � � ≤ min(4 × e ; 45 cm) ⇨ 25 ≤ 45 cm … … … � é � � � � é� .

Tableau III.10. Ferraillage de la dalle sur 3 appuis

Sens � � � � � � Z � � � � � � � � � � � � St

Travée x_x 13.67 0.067 0.087 0.116 3.39 1.42 5HA10=3.93 20

y_y 5.69 0.028 0.036 0.118 1.39 1.12 4HA8= 2.01 25

Appuis x_y 6.43 0.031 0.039 0.118 1.57 1.45 4HA8=2.01 25

III.3.2. Vérification à L’ELU

 Vérification de l’effort tranchant

V� =
q � × l�

2

τ � =
V�

b × d
= 0.074 Mpa

τ� = min � 0.15
f� �
γ �

; 5� Mpa = 2.5Mpa

τ � < τ� …………… Vérifier

Donc pas risque de cisaillement.

III.3.3. Vérification à l’ELS

Travée :

M �
� = 11.38 KN. m → �

M �
� = 0.85 × M �

� = 9.67KN. m

M �
�

= 0.85 × M �
�

= 4.03KN. m

Appuis :

M �
� � �

= −0.4 × � �
� = 4.55KN. m

 Vérification des contraintes

La dalle D3 se trouve à l’extérieure (FN), alors on doit vérifier la contrainte de compression
dans le béton. Ainsi que la contrainte de traction dans l’acier

La vérification de la contrainte dans le béton :
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� � � = � � � � ×
�

�
≤ � � �� � � � = 0.6� � � � = 15� � �

� � � = 15
� � � �

�
× ( � − � ) ≤ � � �� � � � = min(

�

�
� � ; 110 � � × � � � � )= 201.63� � � →Fissuration 

nuisible

 Etat limite de compression du béton

Tableau.III.11. Vérification de l’état de compression du béton.

sens Mser Y
(cm)

I
( � � � )

� � �
(MPa)

� � �� � � � �
(MPa)

observation � � �
(MPa)

� � �� � � �
(MPa)

observation

Travée x_x 9.67 3.21 5657.26 5.49 15 Vérifiée 225.37 201.63 Pas Vérifiée

y_y 4.03 2.41 3239.42 2.99 15 Vérifiée 178.96 201.63 Vérifiée

Appuis x_y 4.55 2.41 3239.42 3.38 15 Vérifiée 202.05 201.63 Pas Vérifiée

La condition de la contrainte σst n’est pas vérifiée, donc on doit recalculer la section d’armature à

l’ELS.

β =
M � � �

b × d� × σ� �� � � �
=

9.67 × 10 � �

1 × 0.12� × 201.63
= 3.33 × 10 � �

on prend : � = 0.5

α� = � 90β
1 − α

3 − α
= � 90 × 3.33 × 10 � � ×

1 − 0.5

3 − 0.5
= 0.245

Donc on a :α� = 0.245

A � � � =
M � � �

d(1 −
�

�
)σ� �� � � �

=
9.67 × 10� �

0.12(1 −
� . � � �

�
) × 201.63

= 4.35 cm�

On prend :5HA12 = 5.65 cm� avec � � = 20	� �

III.3.4. Vérification de la flèche

1)
�

� �
≥

�

� �
→ 0.093 ≥ 0.0625 Vérifiée

2)
�

� �
≥ max(

�

� �
;
� �
�

� � � �
� ) → max(0.0375; 0.059) Vérifiée

3)
�

� × �
≤

�

� �
→

� . � �

� �
≤ 0.005 Vérifiée

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

Tous les calculs du ferraillage seront résumés dans le tableau ci-dessous

Les données des types de dalle pleine
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Tableau.III.12. Les résultats des dalles pleines.

Dalle pleine Lx (m) Ly (m) � ELU
� � � �

ELS
� � � �

DP1 3.2 3.25 0.98 0.0384 0.9545 0.0457 0.9694

DP2 1.5 3.2 0.47 0.1008 0.2500 0.1038 0.3402

DP3 0 .95 2.85 0.33 / / / /

 Les sollicitations max dans les dalles pleines

Tableau.III.13. Sollicitations et ferraillage dans les dalles.

Sollicitation

type ELU ELS

� �
�

KN.m
� �

�

KN.m

� �
�

KN.m
� �

KN.m
� �

KN.m

� �
�

KN.m
� �

�

KN.m

� �
�

KN.m

E. courant DP1 3.03 2.89 -2.02 10.94 11.17 2.61 2.53 -1.31

Etage1 DP2 13.67 5.69 -6.43 5.95 5.60 9.67 4.03 -5.69

Etage1 DP3 -7.16 / / 13.19 / -5.60 / /

Vérification a L’ELU

 Calcul du ferraillage à l’ELU

Tableau.III.14. Calcul de ferraillage des dalles

types Sens � �

KN/m
� � � Z

m
� � � �
� � �

� � � �
� � �

� � � �
� � � /ml

� �
cm

x-x 3.03 0.015 0.119 0.73 1.13 4HA8=2.01 25

DP1 y-y 2.89 0.014 0.119 0.69 1.12 4HA8=2.01 25

Appuis 2.02 0.009 0.119 0.49 1.45 4HA8=2.01 25

x-x 13.67 0.067 0.116 3.39 1.42 5HA10=3.93 20

DP2 y-y 5.69 0.028 0.118 1.39 1.12 4HA8=2.01 25

Appui 6.43 0.031 0.118 1.57 1.45 4HA8=2.01 25

x-x 7.16 0.035 0.118 1.82 1.12 4HA8=2.01 25

DP3 y-y / / / / / 4HA8=2.01 25

appui / / / / / 4HA8=2.01 25

 Vérification de cisaillement :

τ � =
V�

b × d
< τ� = min � 0.15

f� �
γ �
; 5� Mpa = 2.5Mpa

Tableau.III.15. Vérification au cisaillement

� �
�

KN
� �
� ≤ � �� � �

MPa
Observation � �

�

KN
� �
�

≤ � �� � �
MPa

observation

DP1 10.94 0.091≤2.5 Vérifier 11.17 0.093≤2.5 Vérifier

DP2 5.95 0.049≤2.5 Vérifier 5.60 0.046≤2.5 Vérifier

DP3 13.19 0.109≤2.5 vérifier / / /

Vérifications à l’ELS

 Vérification des contraintes sur le béton sur l’acier
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Pour le calcul des contraintes on utiliser les mêmes formules que celle déjà cité dans le calcul
des poutrelles

� � � = � � � � ×
�

�
≤ � � �� � � � = 0.6� � � � = 15� � �

� � � = 15
� � � �

�
× ( � − � ) ≤ � � �� � � � = min(

�

�
� � ; 110 � � × � � � � )= 201.63� � � →Fissuration 

nuisible
Tableau.III.16. Récapitulatif des vérifications des contraintes

Sens � � � �

KN.m
Y

cm

I
� � �

� � �
MPa

� � �� � � � �
MPa

Obser � � �
MPa

� � �� � � �
MPa

obser

x-x 2.61 2.41 3239.42 1.94 15 vérifier 115.90 201.63 vérifier

DP1 y-y 2.53 2.41 3239.42 1.88 15 vérifier 112.35 201.63 vérifier

Appui 1.31 2.41 3239.42 0.971 15 vérifier 58.17 201.63 vérifier

x-x- 9.67 4.81 7526.08 4.81 15 vérifier 159.19 201.63 vérifier

DP2 y-y- 4.03 2.41 3239.42 2.99 15 vérifier 178.97 201.63 vérifier

Appui 5.69 3.74 7526.08 2.26 15 vérifier 74.91 201.63 vérifier

x-x 7.16 4.81 7526.08 5.33 15 vérifier 159.19 201.63 vérifier

DP3 y-y- / / / / / / / / /

appui / / / / / / / / /

III.3.5. Vérification de la fléche

Selon le BAEL91, Si les conditions suivantes sont vérifiées ce n’est pas la peine de vérifier
la flèche

Tableau.III.17. Vèrification des conditions de la flèche
Condition Sens x-x- Sens y-y Observation

h

l �
≥

1

16

0.044≥0.0625 0.043≥0.0625 Vérifier

DP1 ℎ

� �
≥ max(

3

80
;

M �
�

20M �
� )

0.044≥0.0375 0.043≥0.0375 Vérifier

A

b × d
≤

2

f�

0.00168≤
0.005

0.0017≤0.005 Vérifier

h

l �
≥

1

16

0.093≥ 0.0625 0.043≥ 0.0625 Vérifier

DP2 ℎ

� �
≥ max(

3

80
;

M �
�

20M �
� )

0.093≥ 0.059 0.044 ≥0.043 Vérifier

A

b × d
≤

2

f�

0.00034≤
0.005

0.0017≤ 0.005 Vérifier

h

l �
≥

1

16

0.147≥0.0625 / Vérifier

DP3 ℎ

� �
≥ max(

3

80
;

M �
�

20M �
� )

0.147≥0.05 / Vérifier

A

b × d
≤

2

f�

0.00168≤
0.005

/ Vérifier
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Les schémas de ferraillage des dalles pleine

 Schéma de ferraillage de la dalle DP1 :

Figure.III.6 : schéma de ferraillage de la dalle DP1

 Schéma de ferraillage de la dalle DP2 :

Figure.III.7. schéma de ferraillage de la dalle DP2

 Schéma de ferraillage de la dalle DP3 :

Figure.III.8. : schéma de ferraillage de la dalle DP3
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III.4. Etude des escaliers

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

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

deux types d’escalier

 Etude de la partie (AB) :
Les parties AB et BC sont identiques, donc on va étudier uniquement la partie AB et les

résultats obtenus vont être appliqués sur l’autre partie.

Figure III.8.Schéma statique de l’escalier

Figure III.9. Coupe en élévation de l’escalier

Volée�
G� = 7.80KN/m�

Q � = 2.5KN/m� Palier�
G� = 4.93KN/m�

Q � = 2.5KN/m�

� �
� � � = 1.35 (� � � � × ℎ� � � ) = 1.35 × 2.79 × (3.06 − 0.2) = 10.77 � � /m2

a) Calcul du chargement qui revient sur l’escalier

ELU �
q � � = (1.35 G� + 1.5Q � ) × 1ml = (1.35 × 7.80) + (1.5 × 2.5) = 14.28KN/m�

q � � = � 1.35 G� + 1.5Q � � × 1ml = (1.35 × 4.93) + (1.5 × 2.5) = 10.41KN/m�

� � q � � � q

240 120

� �

58

153

153

240 120 58
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ELS �
q � � = (G� × Q � ) × 1ml = 7.29 + 2.5 = 10.30KN/m�

q � � = � 	G� × Q � � × 1ml = 4.93 + 2.5 = 7.43KN/m�

b) Calcul des réactions :
∑ F/ � =0 ↔ R � + R � = 2.4 q � + 1.2q � + 0.58q � + �

� M/ � = 0 ↔ R � = �
ELU: 40.86 KN
ELS: 25.59	� �

� M/ � = 0 ↔ R � = �
ELU: 22.71KN
ELS: 16.34	� �

III.4.1. Calcul des sollicitations

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

des sections (méthode RDM).

Tableau.III.18. Sollicitations dans l’escalier

Position � � � �

ELU ELS
� � � �

travée 15.35 11.02 40.86

appuis -9.03 -6.48

III.4.2. Ferraillage

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une section (b×h) = (100×15)cm2. Les résultats

sont résumés dans le tableau suivant :soit FPN ; e = 15cm ; C=2cm. d=13cm.

Figure.III.10. Section d’escalier à ferrailler.

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau.III.19.Ferraillage de l’escalier

Position � �

(KN.m)
� � � Z

(m)
� � � � � � � é

� � � / � �
� � � �

� � � / � �
� � � � � � é

� � � / � �

St
(cm)

Travée 15.35 0.064 0.126 3.50 1.57 5HA10= 3.93 20

appui -9.03 0.038 0.128 2.03 1.57 5HA10=3.93 20

 Armature de répartition

On a des charges réparties A � � � � � � � � =
� � � � � � � � � � � �

�

En travée : A � � � = 0.98 cm� /ml soit : A � � � = 4HA8 = 2.01 cm� /m� ; St = 25 cm

15c

100 cm
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En appui : A � � � = 0.98cm� /ml soit : A � � � = 4HA8 = 2.01 cm� /ml ; St = 25 cm

 Vérification des espacements
La fissuration est peu nuisible (FPN) donc :

Sens Principale :
En travées : St=25cm ≤min (3×14 ; 33cm) =33cm.  
En Appuis : St=25cm ≤min (3×14 ; 33cm) =33cm.  

Sens Secondaire :
St=25cm ≤min (4×14 ; 45cm) =45cm

III.4.3.1. Vérification de l’effort tranchant

V � � � = � � = 40.86KN τ � =
� � � �

� × �
= 0.31 MPa < τ �� � � = 0.07

� � � �

� �
= 1 .17 MPa Vérifiée

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

III.4.4. Calcul a l’ELS

III.4.4.1. Vérification des contraintes

Comme la fissuration est peu nuisible, (La vérification d’état limite d’ouverture des fissures

n’est pas nécessaire) donc on vérifie uniquement la contrainte dans le béton :

O doit vérifié : σ� � =
� � � �

�
× y < σ̅� � = 0.6f� � � = 15Mpa

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.III.20. Vérifications de l’état limite de compression du béton.

Position � � � �

(KN.m)
Y
(m)

I � � � � ( � � ) � � �
MPa

� ̅� �
MPa

Observation

Travée 11.02 3.36 6742.63 5.49 15 Vérifiée

appui 6.48 3.36 6742.63 3.23 15 vérifiée

III.4.5. Vérifications de la flèche

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ (1) ⋯

e

l
≥ max �

3

80
;

M �

20M �
�

(2) ⋯
A �

b × d
≤

2

f�
(3) ⋯ l ≤ 8m

⇒ �

(1) ⋯ 0,036 < 0,043 ⋯ � � � 	� é � � � � é� 				
(2) ⋯ 0,0030 < 0,009 ⋯ � é � � � � é � 																						

(3) ⋯ l = 4.18 m < 8� 	⋯ � � � � � � é � 																					

La 1ère condition n’est pas observée ; donc la vérification de la flèche est nécessaire.

La condtion à verifier est ∶ � ≤ � � � � Avec ∶ �
� = � f� � − f� � � + � f� � − f� � �

� � � � = l 500⁄ car l ≤ 5m
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Pour calculer la flèche on doit suivre les étapes suivantes :

 Calcul des moments sous g ; j et p

g : l’ensemble des charges permanentes.

J : l’ensemble des charges permanentes sans revêtement.

P : l’ensemble des charges appliquées (permanentes et d’exploitations).

A connaitre: Volée:

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

g = 7 .80K. N/m�

j = G − G� � � � � � � � � � = 6.24 KN m�⁄

p = G + Q = 10.3 KN m�⁄

; le Palier:

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ g =

4.93KN

m�

j = 3.5
KN

m�

P = 7.43
KN

m�

Le tableau suivant illustre les résultats du calcul :

Tableau.III.21. Vérification des flèches

� � �
(mm)

� � �
(mm)

� � �
(mm)

� � �
(mm)

� � �
(mm)

� � � �
(mm)

observation

1.21 0.33 0.94 0.60 1.226 8.36 Vérifiée

La flèche est vérifiée.

Schéma de ferraillage escalier

Figure.III.11. Schéma de ferraillage de l’escalier

III.5. Etude de la poutre palière

Dimensionnement
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C’est un élément porteur horizontal en béton armé, qui a pour rôle de supporter le palier de

l’escalier, et le transmettre aux poteaux. Le calcul se fait la flexion simple et aux moments de

torsion qu’on calcul à la torsion.

On aL � � � = 3.65 m

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

365

15
≤ h ≤

365

10

24.33 cm ≤ h ≤ 36.5 cm

a. Vérification des exigences du RPA (VII.7.5) :

Selon les recommandations du RPA99/2003, on doit satisfaire les conditions suivantes :

b = 30 ≥ 20 cm

h = 30 ≥ 30 cm Vérifier (RPA99/2003 Art : 7.5.1)

�

�
=

� �

� �
= 1. 17 ≤ 4

On prend : � = � � � �

																				� = � � 	� �

III.5.1. Calcul de la poutre palière à la flexion simple

Sollicitations de la poutre palière

 Les charges sur la poutre

� � ∶ Poids propre de la poutre

� � = 0.3 × 0.35 × 25 = 2.625� � /�

� � ∶ Poids du mur double cloison sur la poutre

� � ∶ 2.79 × (3.06-0.2) = 7.98 KN/ml

La charge transmise par l’escalier : c’est la réaction d’appui au point B (figure schéma

statique)

ELU: � � = 40.86 KN

ELS: � � = 29.59 KN

Les sollicitations :
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� � = 1.35 (� � + � � ) + � � =55.18 KN

� � =
� � × � �

8
= 91.89	� � . �

� � = 0.85 × � � = 78.11 KN.m

� � = −0.5 × � � = −45.95 KN.m

� � =
� � × � 	

�
= 100.70 KN/m

III.5.2. Calcul de la section d’armature à la flexion simple

On a b = 30 cm h = 35 cm d = 33 cm

On résume les calculs de ferraillage dans le tableau ci-après :

Tableau.III.22 Calcul d’armatures à la flexion simple

Eléments Moment(KN.m) μ� � α Z(m) � � � � ( � �
� ) � � � �

( � � � )

Travée 78.11 0 .168 0.231 0.299 7.50 1.20

Appuis 45.95 0.099 0.131 0.313 4.22 1.20

 Contrainte de cisaillement en flexion simple

τ � =
V�

b × d
= 1.02	� � �

 Armatures transversales
On fixe St=15 cm et on calcul Atrans

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ A� � � � � ≥

0.4 × b × St

fe
→ A� � � � � ≥ 0.45cm2

A� � � � � ≥
St × b × (τu − 0.3ft28)

0.9fe
→ A� � � � � ≥ 0.488

A � � � � � = max(0.45; 0.488) → A � � � � � = 0.488� � �

 Calcul d’armature a la torsion

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

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

M � � � � � � � = 16.48 KN. m

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 BAEL (Art.5.4.2.2)

− � ∶ Périmétre de la section
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−Ω ∶ Air du contour tracer a mi hauteur

−	� ∶ Épaisseur de la paroi

− � � ∶ Section d’acier

� =
�

6
=

ℎ

6
= 5

Ω ∶ (	� − � ) × (ℎ − � ) = 0.075� �

� 	 ∶ 2 × � (	� − � ) × (ℎ − � ) � = 1.1�

A � =
� � � × � × � �

� ×Ω× � �
= 3.47� � �

 Armatures transversales

On fixe : S � = 15	� � 	 → � �
� � � =

� � � � � 	× � �

� ×Ω× � �
= 0.432 � � �

III.5.3. Vérification de la condition de cisaillement

On vérifie que : � � < � ̅�

Avec : � � = � � � � � � + � � � � � contrainte de cisaillements dû à l’effort tranchant.

On a � � � � = 554.29	� �

� � � � =
� �

� × �
= 1.02	� � � 		 < 3.33	� � � … … … … � é � � � � é �

� � � � =
� � �

2 × Ω × �
= 2.20	� � �

D’ou � � = 2.42	� � � > � ̅� = min(
� . � � � � �

� . �
; 5	� � � 	) = 3.33	� � � ………………Vérifiée

III.5.4. Ferraillage globale (flexion simple+ torsion)

 Ferraillage longitudinal

En travée :

� �
� � � = A �

� . � +
A �
� � �

2
= 9.23� � �

En appui :

� �
� � � = A �

� . � +
A �
� � �

2
= 5.96	� � �
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III.5.4.1. Vérification des conditions de RPA des armatures longitudinales (art

7.5.2.1)

� � � � = 0.5% × � = 5.25	� � �

� � � � = 4% × � = 42	� � �

Avec :

B : section de la poutre palière.

Donc �
� � 	� � � é � ∶ A � � � ≤ A �

� � � = 9.25cm� ≤ A � � � … … … � é � � � � é � 	

� � 	� � � � � ∶ A � � � ≤ A �
� � � = 5.96cm� ≤ A � � � … … … � é � � � � é�

III.5.4.2. Ferraillage longitudinal choisis

En travée :

A �
� � � � � � � = 6HA14 = 9.24� � �

En appui :

A �
� � � � � � � = 6HA12 = 6.79� � �

 Calcul des armatures transversales

A �
� � � = A � � � � �

� . � + A � � � � �
� � � = 0.432 + 0.488 = 0.92� � �

On opte pour 4HA8 = 2.01 � � �

Soit un cadre ∅8 + un étrier de ∅8

 Vérification de l’état limite de compression de béton

On vérifie : � � � = M � � � ×
�

�
< σ� �� � � �

Tableau.III.23. Résultats de calcul des contraintes dans le béton

� � � � (KN.m) Y(m) I� � � � ( � � ) � � � (MPA) � � �� � � � Observation

En travée 56.91 13.44 77304.63 9.89 15 Vérifiée

En appui 33.48 11.95 62194.88 6.43 15 vérifiée

III.5.5. Vérification de la flèche :

Si les conditions suivantes ne sont pas vérifiées on doit calculer la flèche :

1)
�

�
≥

� �

� � × � �
→ 0.096 ≥ 0.033 Vérifiée

2)
� �

� × �
≤

� . �

� �
→ 0.0093 ≤ 0.0105 Vérifiée
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Les deux conditions sont vérifiées implique qu’il n’y a pas lieu de calculer la flèche

Schéma de ferraillage poutre palière :

Figure.III.12. Schéma de ferraillage de la poutre palier

III.6. Etude de la poutre de chainage

a. Dimensionnement

L � � � = 370 − 30 = 340 cm = 3.40 m
L � � �

15
≤ h ≤

L � � �
10

     ⇒  22.67 cm ≤ h ≤ 34 cm  

On prend : h = 30 cm et b = 30 cm

b. Calcul des sollicitations

Poids propre :G� = 25 × 0.3 × 0.3 = 2.25 KN/m

Poids des murs :G� = 2.79 × (3.06 − 0.2) = 7.98 KN/m

D� où:	 �
q � = 1.35 × � G� + G� � = 13.81	KN/ml

q � = G� + G� = 10.23 KN/ml

M � =
q � × L � � �

�

8
= 19.96 KN. m

Correction des moments
M �
� = 0.85 × M � = 16.97 KN. m

M �
� = −0.5 × M � = −9.98 KN. m

c. Le ferraillage

Le calcul des armatures se fait à la flexion simple.

d = 0.30 − 0.02 = 0.28 m

Tableau.III.24. Section de ferraillage de la poutre de chainage

� ( � � . � ) � � � � � � � é( � � � ) � � � � ( � � � ) � � � � � � é( � � � )

En travée 16.97 1.79 1.01 3HA10 = 2.36
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En appui -9.98 1.04 1.01 3HA10 = 2.36

d. Vérification à L’ELU

 Effort tranchant : CBA (Art 5.1)

V� =
� � × � � � �

�
= 23.48 KN⇒τ � =

� �

� × �
= 0.28 MPa < τ �� � � = 3.33 MPa……. Vérifié

 Calcul des armatures transversales :

∅ � ≤ min �
h

35
;

b

10
; ∅ � � ⇒ ∅ � ≤ 8.57 mm

Soit un cadre et un étrier de ∅ � ⇒A � = 4HA8 = 2.01 cm�

 L’espacement

L’espacement des armatures transversales S � est définit par le minimum entre les trois

conditions qui suivent:

S � ≤ min

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

(0.9d; 40 cm) = 25.2 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)
A � × f�
0.4 × b

= 67 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)

0.8 × A � × f�
b(τ � − 0.3 × f� � � )

= −61.26 cm CBA(Article A. 5.1.2.2)

D’où :S � = 15 cm.

e. Vérification à L’ELS

 Vérification de la contrainte de béton

M � =
q � × L � � �

�

8
= 14.78 KN. m

Correction des moments :

M �
� = 0.85 × M � = 12.56 KN. m

M �
� = −0.5 × M � = −7.39 KN. m

Tableau.III.25. Vérification des contraintes

� ( � � . � ) � (� � ) � ( � � � ) � � � (� � � ) � � �� � � � (� � � ) Observation

En travée 12.56 7.034 19041.11 4.64 15 Vérifiée

En appui -7.39 7.034 19041.11 2.73 15 Vérifiée

 Vérification de la flèche
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⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

L
≥

1

16
				⇒ 			0.088 > 0.0625…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																						

h

L
≥ max �

3

80
;

M �

20M �
� ⇒ 			0.088 > 0.042…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 		

A

b × d
≤

2

f�
⇒ 			0.0028 < 0.0105…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																					

⇒ Pas de vérification de la flèche.

Schéma de ferraillage

Figure.III.13. Schéma de ferraillage de la poutre de chainage

III.7. Etude de l’ascenseur

L’ascenseur est un dispositif assurant dans les bâtiments le transport vertical des personnes

aux diffèrent niveaux, il est constitué d’une cabine qui se déplace le long d’une glissière

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

Dans notre structure on utilise un ascenseur pour huit (08) personnes dont les
caractéristiques sont les suivantes :

2.00

 L � : Longueur de l’ascenseur = 200 cm.

 L � : Largeur de l’ascenseur= 200 cm.

 La charge nominale est de630 Kg.

 H: Hauteur de l’ascenseur= 220cm. 2.00

 D� : Charge due à la salle des machines 51KN.

 La vitesse V = 1m/s.

 F � : Charge due à la cuvette= 145KN.

 Etude P� : Charge due à l’ascenseur = 15KN. Figure.III.14. L’ascenseur

III.7.1. Etude de la dalle de l’ascenseur
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La dalle de la cage d’ascenseur doit être épaisse pour qu’elle puisse supporter les charges

importantes (machine + ascenseur) qui sont appliquées sur elle.

b. L’épaisseur de la dalle

On a: L � = 2 m ; L � = 2 m ; S = 4 m� .

ρ =
� �

� �
=

�

�
= 1 > 0.4⟹La dalle travaille dans les 2 sens.

  ⟹  
� � �

� �
≤ e ≤

� � �

� �
  ⟹4.44cm ≤ e ≤ 5cm. 

e ≥ 11 cm Pour 2h de coupe-feu

e ≥ 14 cmIsolation phonique.

⟹e = 15 cm.

c. Evaluation des charges et surcharges

On a: g = D� +P� +P� � � � � � � � = 51 +15 +6.3 = 72.3 KN.

d. Poids propre de la dalle et du revêtement

Calcul pour un revêtement de 4 cm.

G� = (25 × 0.15) + (22 × 0.04) = 4.63 KN/m�

e. Poids de l’ascenseur

G� =
F �
S

=
145

4
= 36.25 KN/m�

f. Poids total :

G� = G� + G� = 4.63 + 36.25 = 40.88 KN/m� .

Q = 1 KN/m�

1. Cas d’une charge répartie

a. Calcul des sollicitations

A’ L’ELU :

q � = 1.35G� + 1.5Q = 56.69 KN/m�

ρ =
� �

� �
=

�

�
= 1 > 0.4⟹La dalle travaille dans les 2 sens.
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ρ = 1⟹ �
μ � = 0.0368
μ � = 1

 Moments isostatiques

�
M �
� = μ � × q � × L �

� = 8.34 KN. m

M �
�

= μ � × M �
� = 8.34 KN. m

 Moments réels

 En travée :

�
M �
� = 0.85 × M �

� = 7.09 KN. m

M �
�

= 0.85 × M �
�

= 7.09 KN. m

 En appuis :
M �
� = M �

� = −0.4M �
� = −3.34 KN. m

A’ L’ELS

q � = G� + Q = 41.88 KN/m�

ρ = 1⟹ �
μ � = 0.0441
μ � = 1

 Moments isostatiques

�
M �
� = μ � × q � × L �

� = 7.39 KN. m

M �
�

= μ � × M �
� = 7.39 KN. m

 Moments réels

 En travée :

�
M �
� = 0.85 × M �

� = 6.28 KN. m

M �
�

= 0.85 × M �
�

= 6.28 KN. m

 En appuis :
M �
� = M �

� = −0.4M �
� = −2.96 KN. m

b. Calcul du ferraillage
Dalle sur 4 appuis pour une bande de 1m de longueur et 15cm d’épaisseur à la flexion simple

Avec : �
d� = 13 cm
d� = 13 cm

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.III.26. Calcul des ferraillages selon les deux sens.

Position Sens �

( � � . � )

� � � � �

(� )

�

( � )

� �
( � � � / � � )

En

Travée

x-x 7.09 0.030 0.038 0.128 0.13 1.59

y-y 7.09 0.030 0.038 0.128 0.13 1.59

En

Appuis

x-x 3.34 0.014 0.018 0.129 0.13 0.74

y-y 3.34 0.014 0.018 0.129 0.13 0.74
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c. Vérification à L’ELU

 Vérification de la condition de non fragilité

 En travée

On calcul A � � � :

Poure > 12	� �

ρ > 0.4

⇒		�
A � � �
� = ρ� ×

� � �

�
× b × h� = 1.2 cm� /ml

A � � �
�

= ρ� × b × h� = 1.2 cm� /ml

�
A � 	� � � � � é
� = 1.59 cm� /ml > A � � �

� = 1.2 cm� /ml ⇒ On ferraille avec A �
� ⇒ 4HA8 = 2.01 cm� /ml

A � 	� � � � � é
�

= 1.59 cm� /ml > A � � �
�

= 1.2 cm� /ml ⇒ On ferraille avec A �
�

⇒ 4HA8 = 2.01 cm� /ml

 En appui

A � 	� � � � � é
� = A � 	� � � � � é

�
= 0.74 cm� /ml < A � � �

� = 1.2 cm� /ml

⇒ On ferraille avec A � � �
� ⇒ 4HA8 = 2.01 cm� /ml

 Calcul des espacements

Sens x-x : S � ≤ min(3e; 33) ⇒ S � ≤ 33 cm : On opte pourS � = 25 cm .

Sens y-y : S � ≤ min(4e; 45) ⇒ S � ≤ 45 cm : On opte pourS � = 25 cm .

 Vérification de l’effort tranchant

On vérifie que : τ � =
� � � �

� × �
≤ τ �� � � =

� . � � × � � � �

� �
= 1.17 MPa

� = 1 > 0.4⇒ Flexion simple dans les deux sens :�
V� = q � ×

� �

�
×

� �
�

� �
� × � �

� = 28.345 KN

V� = q � ×
� �

�
×

� �
�

� �
� × � �

� = 28.345 KN

τ � =
� � . � � � × � � � �

� × � . � �
= 0.218 MPa ≤ τ �� � � =

� . � � × � � � �

� �
= 1.17 MPa ……. Condition vérifiée.

Donc, pas de risque de rupture par cisaillement.

d. Vérification à L’ELS

q � = G� + Q = 41.88 KN/m�

ρ = 1⟹ �
μ � = 0.0441
μ � = 1
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 Moments isostatiques

�
M �
� = μ � × q � × L �

� = 7.39 KN. m

M �
�

= μ � × M �
� = 7.39 KN. m

 Moments réels

 En travée

�
M �
� = 0.85 × M �

� = 6.28 KN. m

M �
�

= 0.85 × M �
�

= 6.28 KN. m

 En appuis
M �
� = M �

� = −0.4M �
� = −2.96 KN. m

 Vérification des contraintes dans le béton

On vérifie que : σ� � =
� � � �

�
× y ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa

Sens x-x ; y-y :

� � �

�
= 15 × A × y − 15 × A × d = 0⇒y = 2.50 cm

I =
by �

3
+ 15A(d − y) � = 3844.83 cm�

σ� � =
� . � � × � � � �

� � � � . � � × � � � �
× 0.025 = 4.08 MPa ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa….. Condition vérifiée.

 Vérification de la flèche

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

L
≥

1

16
⇒ 0.075 > 0.0625 … … � � � � � � � � � 	� é � � � � é � 																						

h

L
≥ max �

3

80
;

M �

20M �
� ⇒ 0.075 > 0.042 … … � � � � � � � � � 	� é � � � � é � 		

A

b × d
≤

2

f�
⇒ 0.0015 < 0.005 … … � � � � � � � � � 	� é � � � � é � 																					

2. Cas d’une charge concentrée

La charge concentrée q est appliquée à la surface de la dalle sur une airea � × b � , elle agit

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

a � × b � : Surface sur laquelle elle s’applique la charge donnée de la vitesse.

u × v : Surface d’impact.

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

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

�
u = a � + h� + 2 × ξ × h�
v = b � + h� + 2 × ξ × h�
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V = 1m/s⇒ �
a � = 80 cm
b � = 80 cm

On a un revêtement en béton d’épaisseur h� = 4 cm⇒ξ = 1

Donc : �
u = 80 + 15 + 2 × 1 × 4 = 103 cm
v = 80 + 15 + 2 × 1 × 4 = 103 cm

a. Calcul des sollicitations à L’ELU

�
M � = P� × (M� + ν × M � )
M � = P� × (M � + ν × M� )

Avec � : coefficient de poisson �
ν = 0 à L� ELU
ν = 0.2 à L′ELS

M� En fonction de
�

� �
et ρ ⇒

�

� �
= 0.515 et ρ = 1

M � En fonction de
�

� �
et ρ ⇒

�

� �
= 0.515 et ρ = 1

En se référant à l’abaque PIGEAU (Annexe), on trouve M� = 0.10 et M � = 0.080.

 Evaluation des moments � � � et � � � du système de levage à L’ELU

On a: g = D� +P� +P� � � � � � � � = 51 +15 +6.3 = 72.3 KN.

P� = 1.35 × g⇒P� = 1.35 × 72.3 = 97.61 KN

�
M � � = 97.61 × 0.10 = 9.76 KN. m
M � � = 97.61 × 0.080 = 7.81 KN. m

 Evaluation des moments due au poids de la dalle à L’ELU

q � = (1.35 × 4.64) + (1.5 × 1) = 7.75 KN/m�

�
M � � = μ � × q � × L �

� = 1.14 KN. m
M � � = μ � × M � � = 1.14 KN. m

u

h/2

P

45o

Ly

Lxa0

b0

Figure.III.15. La surface d’impact

h/2

h0
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 Superposition des moments

Les moments agissant sur la dalle sont :

�
M � = M � � + M � � = 10.9 KN. m
M � = M � � + M � � = 8.95 KN. m

- En travée :

�
M �
� = 0.85 × M � = 9.27 KN. m

M �
�

= 0.85 × M � = 7.61 KN. m

- En appui :

M �
� = M �

� = −0.4 × M � = −4.36 KN. m

b. Calcul du Ferraillage

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur à la flexion simple

Avec : �
d� = 13 cm
d� = 13 cm

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.III.27. Ferraillage de la dalle d’ascenseur sous charges concentrée

Position Sens �

(� � . � )

� � � � �

( � )

�

( � )

� �
( � � � / � � )

En

Travée

x-x 9.27 0.039 0.050 0.127 0.13 2.09

y-y 7.61 0.032 0.041 0.128 0.13 1.71

En

Appuis

x-x 4.36 0.018 0,023 0,129 0.13 0.97

y-y 4.36 0.018 0.023 0.129 0.13 0.97

c. Vérification à L’ELU

 Vérification de la condition de non fragilité

 En travée :

On calcul A � � � :

Poure > 12	� �

ρ > 0.4
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⇒		�
A � � �
� = ρ� ×

� � �

�
× b × h� = 1.2 cm� /ml

A � � �
�

= ρ� × b × h� = 1.2 cm� /ml

�
A � 	� � � � � é
� = 2.09 cm� /ml > A � � �

� = 1.2 cm� /ml ⇒ On ferraille avec A �
� ⇒ 4HA10 = 3.14 cm� /ml

A � 	� � � � � é
�

= 1.71 cm� /ml > A � � �
�

= 1.2 cm� /ml ⇒ On ferraille avec A �
�

⇒ 4HA8 = 2.01 cm� /ml

 En appui :

A � 	� � � � � é
� = A � 	� � � � � é

�
= 0.97 cm� /ml < A � � �

� = 1.2 cm� /ml

⇒ On ferraille avec A � � �
� ⇒ 4HA8 = 2.01 cm� /ml

 Calcul des espacements

Sens x-x : S � ≤ min(2e; 25) ⇒ S � ≤ 25 cm : On opte pourS � = 25 cm .

Sens y-y : S � ≤ min(3e; 33) ⇒ S � ≤ 33 cm : On opte pourS � = 25 cm .

 Vérification au poinçonnement

P� ≤ 0.045 × U � × h ×
� � � �

� �
CBA93 (Article A.2.4.2)

Avec :

P� : Charge de calcul à l’état limite.

h : Epaisseur de la dalle.

U � : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

U � = 2 × (u + v) = 2 × (103 + 103) = 412 cm

P� = 97.61 KN < 0.045 × 4.12 × 0.15 ×
� � × � � �

� . �
= 463.5 KN…….. Condition vérifiée.

⇒ Pas de risque de poinçonnement.

 Vérification de l’effort tranchant

On vérifie que : τ � =
� � � �

� × �
≤ τ �� � � = 0.05 × f� � � = 1.25 MPa

On a : u = v⇒ Au milieu de u : V� =
� �

� × �
= 31.59 KN

τ � =
� � . � � × � � � �

� × � . � �
= 0.243 MPa ≤ τ �� � � =

� . � � × � � � �

� �
= 1.25 MPa…… Condition vérifiée.

Donc, pas de risque de rupture par cisaillement.



Chapitre III – Etude des éléments secondaires.

Page | 77

 Vérification à L’ELS

Les moments engendrés par le système de levage :

q � = g = 72.3 KN

ρ = 1⟹ �
μ � = 0.0441
μ � = 1

�
M � � = q � × (M� + ν × M � ) = 8.39 KN. m

M � � = q � × (M � + ν × M� ) = 7.23 KN. m

Les moments M � � et M � � dus au poids propre de la dalle :

q � = 4.63 + 1 = 5.63 KN

On a : ρ = 1⟹ �
μ � = 0.0441
μ � = 1 et M� = 0.10 et M � = 0.080.

⇒�
M � � = μ � × q � × L �

� = 0.99 KN. m
M � � = μ � × M � � = 0.99 KN. m

 Superposition des moments

Les moments agissant sur la dalle sont :

�
M � = M � � + M � � = 9.38 KN. m
M � = M � � + M � � = 8.22 KN. m

- En travée :

�
M �
� = 0.85 × M � = 7.97 KN. m

M �
�

= 0.85 × M � = 6.99 KN. m

- En appui :

M �
� = M �

� = −0.4 × M � = −3.75 KN. m

 Vérification des contraintes dans le béton

On vérifie que : σ� � =
� � � �

�
× y ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa

- En travée : Sens x-x :
� � �

�
= 15 × A × y − 15 × A × d = 0⇒y = 3.06 cm

I =
by �

3
+ 15A(d − y) � = 5608.74 cm�

σ� � =
� . � � × � � � �

� � � � . � � × � � � �
× 0.0306 = 4.35 MPa ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa….. Condition vérifiée.
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 Vérification de la flèche

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

L
≥

1

16
				⇒ 			0.075 > 0.0625…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																						

h

L
≥ max �

3

80
;

M �

20M �
� ⇒ 			0.075 > 0.042…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 		

A

b × d
≤

2

f�
⇒ 			0.0024 < 0.005…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																					

- En travée :
� � �

�
= 15 × A × y − 15 × A × d = 0⇒y = 2.50 cm

I =
by �

3
+ 15A(d − y) � = 3844.83 cm�

σ� � =
� .� � ×� � � �

� � � � .� � ×� � � �
× 0.025 = 2.44 MPa ≤ σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa….. Condition vérifiée.

La FPN ⇒   pas de vérification de la contrainte dans l’acier.

 Vérification de la flèche

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
�

�
≥

�

� �
				⇒ 			0.075 > 0.0625…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																						

�

�
≥ max �

�

� �
;

� �

� � � �
� ⇒ 			0.075 > 0.038…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 		

�

� ×�
≤

�

� �
⇒ 			0.0015 < 0.005…… � � � � � � � � � 	� é� � � � é� 																					

Schéma de ferraillage

Figure.III.16. Schéma de ferraillage de l’ascenseur
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III.8. Etude de l’acrotère

L’acrotère est calculé comme une console encastrée au niveau de la dalle. Le calcul sera

étudié en flexion composée pour une bande de 1m de longueur et puisqu’il est exposé aux

intempéries, donc la fissuration est préjudiciable.

Les charges qui sollicitent l’acrotère sont :

 Son poids propre sous forme d’efforts normaux verticaux.

 Une charge d’exploitation horizontale égale à 1.0KN/ml due à la main courante.

 Une force horizontale F � .

 Hypothèses de calculs

 Le calcul se fera pour une bande de 1ml.

 La fissuration est considérée nuisible.

 Le calcul de fera à la flexion composée.

Les dimensions de l’acrotère sont :

S = [(0.7 × 0.1) + (0.1 × 0.25) + (0.05 × 0.05) + (
0.05 × 0.04

2
)] = 0.098 m�

a. Evaluation des charges

 Charge permanents

- Poids propre
G = γ � × S × 1

G = 25 × 0.098 × 1

G = 2.45 KN/ml

Figure.III.17. Schéma de l’acrotère

- Enduit de ciment

G = γ � × e = 18 × 0.015 = 0.27 KN/ml

G� = 2.45 + 0.27 = 2.72 KN/ml
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- La surcharge d’exploitation

Q = 1 KN/ml

- La force sismique

F � = 4 × A × c� × w� …………………………... (Art 6.2.3).

Avec:

A = 0.15 ∶ (zone IIa, groupe d� usage2)

C� = 0.8 : (Facteur de la force horizontale)

w� = poids de l� acrotère = 2.72KN/ml

F � = 4 × 0.15 × 0.8 × 2.72 → F � = 1.306 KN/ml.

Le centre de gravité de la section est G (X � ; Y� ) :

X � =
∑ � � × � �

∑ � �
=

(� � × � � × � � )� (� � × � � × � � . � )� (� × � × � . � )� �
(� ×� )

�
× � . � � �

� � �
= 15.28 cm

Y� =
∑ � � × � �

∑ � �
=

(� � × � � × � � )� (� � × � � × � � )� (� × � ×� � . � )� �
(� ×� )

�
× � � . � � �

� � �
= 46.76 cm

b. Calcul des sollicitations

L’acrotère est sollicité par :

N� = 2.72 KN ; M � = 0 KN. m

N� = 0 KN ; M � = Q × h = 0.8 KN. m

M � � = F � × Y� = 0.61 KN. m .

 Les sollicitations d’actions

Tableau.III.28. Combinaison de calcul

ELU ELS

Combinaison de charges
G+Q+E 1.35G+1.5Q G+Q

N(KN)
2.72 3.672 2.72

M(KN.m) 1.41 1.2 0.8

 Calcul de l’excentricité à L’ELU
N� = 3.672 KN ;
M � = 1.2KN. m ;
Ces sollicitations sont réduites au centre de gravité de la section du béton et l’effort appliqué

est un effort de compression.

On a:
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⎩
⎨

⎧e � =
M �

N�
=

1.2

3.672
= 0.33 m

H

6
=

0.8

6
= 0.133 m

e � >
�

�
⇒ 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(b × h).

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

� � (BAEL 99/art A.4.4).

Tel que : e = e � + e � + e �
e � : Excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.

e � : Excentricité due aux efforts du second ordre, liés à la déformation de la structure.

e � = max � 2cm ;
h

250
� = 2 cm

h : Hauteur de l’acrotère= 80 cm.

e � =
3 × l�

� × (2 + ∅ × α)

h� × 10�

Avec : α =
� �

� � � � �
et M � = 0 KN. m⇒α = 0 .

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

charge considérées, il est généralement pris égale à 2.

l� : Longueur de flambement :l� = 2 × l� = 2 × 0.8 = 1.6 m

h� : Hauteur de la section qui est égale à 10 cm

Donc :

e � =
3 × (1.6) � × (2 + 0)

0.1 × 10�
= 0.015 m

e = 0.33 + 0.02 + 0.015 = 0.365 m

c. Ferraillage de la section

f� � = 14.2 MPa

f� � = 348 MPa

N� = 3.672 KN

M � = N� × e = 1.34 KN. m Figure.III.18. Section de calcul de l’acrotère

Selon le BAEL91 :

M � � = M � + N� � d −
�

�
� = 1.34 + 3.672 � 0.08 −

� . �

�
� = 1.45 KN. m

μ � � =
� � �

� × � � × � � �
= 0.016 < μ � = 0.392⇒A� = 0

α = 1.25� 1 − � 1 − 2μ � � � = 0.020

z = d × (1 − 0.4α) = 0.079 m

100 cm

10 cm8 cm
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A � =
M � �

f� � × z
= 0.53 cm�

Donc, la section à la flexion composée sera : A � = A � −
� �

� � �
= 0.52 cm�

d. Vérification à L’ELU

 Vérification de la condition de non fragilité

A � � � = O. 23 × b × d ×
f� � �
f�

= 0.97 cm�

A � < A � � � , On ferraille avecA � � � soit 4HA8 = 2.01 cm� /ml

 Armatures de répartition :

A � =
� � � �

�
= 0.503 cm� , donc on opte pour4HA6 = 1.13 cm�

 Espacement :

Armatures principales : S � ≤ (
� � �

�
= 25 cm) …….. On adopte pour S � = 25 cm

Armatures répartition :S � ≤ (
� � �

�
= 25 cm) …….. On adopte pour S � = 25 cm

 Vérification au cisaillement :

On doit vérifier si : τ � ≤ τ �� � �

ELU : V� = 1.5 × Q = 1.5KN

�
τ � =

V�
b × d

= 0.019 MPa

τ �� � � ≤ min(0.1f� � � ; 4 MPa) = 2.5 MPa

Donc : τ � = 0.019 MPa ≤ τ �� � � = 2.5 MPa …. Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement.

ELA : V� = Q + F � = 2.306 KN

τ � =
� �

� × �
= 0.028 MPa < τ �� � � = 2.5 MPa …. Condition vérifiée.

e. Vérification à L’ELS :
N� � � = 2.72 KN

M � � � = 0.8 KN. m

 Vérification des contraintes :

On doit vérifier :σ� � ≤ σ�

F.N ⇒σ� = min �
�

�
f� ; 110 � ηf� � � � = 201.63 MPa

σ� � =
N� � �

μ �
× y

 Calcul de y :y = y� + c

e� = e � + � d −
h

2
� =

M � � �

N� � �
+ � d −

h

2
� = 0.324 m

c = d − e� = −0.24 m < 0
y�
� + py� + q = 0………………(1)
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�
p = −3c � −

90A�

b
(c − d� ) +

90A

b
(d − c) = −0.167 m�

q = −2c � −
90A�

b
(c − d� ) � +

90A

b
(d − c) � = 0.026 m�

∆= 4p � + 27q � ⇒∆= −3.78 × 10� � < 0
−c ≤ y� ≤ h − c⇒−0.24 ≤ y� ≤ 0.34

On a: α = 2 � −
�

�
= 0.47

∅ = cos � � �
3q

2p
� −3p � = 171.81°

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧y� � = α cos �

∅

3
� = 0.254																		

y� � = α cos �
∅

3
+ 120°� = −0.469

y� � = α cos �
∅

3
+ 240°� = 0.215				

On prend : y� = 0.254⇒y = y� + c = 0.014 m

μ � =
by �

2
− 15A(d − y) = 1.01 × 10 � � m�

D’où : σ� � =
� � � �

� �
× y = 0.377 MPa < σ� = 201.63	MPa……… Condition vérifiée.

Schéma de ferraillage de l’acrotère

Figure.III.19. Schéma de ferraillage de l’acrotère

Figure.III.20. Coupe A-A de l’acrotère
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III.9. Conclusion :

Dans ce chapitre nous avons eu pour but de déterminer les sections d'acier nécessaire

pour reprendre les charges revenant aux éléments non structuraux en respectant les

différents règlements de calcul et en assurant le critère de résistance et d’économie.







CHAPITREIV ETUDE

DYNAMIQUE
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IV.1.Introduction

Le séisme est le risque naturel majeur le plus dangereux et qui cause le plus de dégâts, ce

phénomène est l’une des manifestations inévitables de la tectonique des plaques sui expose

certaines parties de la planète à un risque potentiel permanent.

Face à ce risque, et à l’impossibilité de le prévoir, il est indispensable de prendre au sérieux

l’étude sismique afin de construire des structures pouvant à de tels phénomènes et de

minimiser les conséquences, d’où l’importance de la construction parasismique qui se base

généralement sue une étude dynamique de constructions agitées.

IV.2.Modélisation

Afin de pouvoir déterminer les efforts dans les éléments porteurs de la structure sous les

différents chargements (verticaux et horizontaux), on a modélisé la structure avec le logiciel

ETABS version 16 qui est un logiciel qui se base sur la méthode des éléments fini. Ce logiciel

Construitles différentes matrices que ce soit matrice masse, rigidité ou vecteurs forces à

chaquenœud de la structure et fait l’assemblage de ces matrices et leurs résolutions ce qui

constituedes milers de matrices résolue en quelques minutes.

D’après le RPA99/2003 (Art4.3.2. b), Pour les structures irrégulières en plan, sujettes à la

torsion et comportant des planchersrigides, elles sont représentées par un modèle

tridimensionnel, encastré à la base et où les masses sont concentrées au niveau des centres

de gravité des planchers avec trois (03) DDL (2 translations horizontales et une rotation

d’axe vertical).

IV.3.Choix de la méthode de calcul

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

principales méthodes :

IV.3.1.Méthode statique équivalente

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

statique qui produit la même réponse (déplacement maximal) que la force dynamique
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réelle. L’utilisation de cette méthode exige la vérification de certaines conditions définies par

le RPA (régularité en plan, régularité en élévation …… etc.)

IV.3.2. Méthode dynamique qui regroupe

 Méthode d’analyse modale spectrale.

 Méthode d’analyse dynamique par accélégrommes.

Dans notre cas, la hauteur de notre structure (zone IIa groupe d’usage 2) est supérieure à 23

mètres, donc la méthode statique équivalente est inapplicable (RPA99 Art 4.1.2).

La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes nécessite l’intervention d’un

personnel qualifié, donc la méthode qui convient pour notre cas est la méthode d’analyse

modale spectrale.

IV.3.3.Présentationde la méthode modale spectrale

La méthode modale spectral est, sans doute, la méthode la plus utilisée pour l’analyse

sismique des structures, dans cette méthode, on recherche pour chaque mode de vibration

le maximum des effets engendrés dans la structure par les forces sismiquereprésentées par

un spectre de repose de calcul. Ces effets vont être combinés par la suite suivante la

combinaison la plus appropriée pour obtenir la réponse totale de la structure.

IV.4. Calcul de la force sismique V statique

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

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

V� � =
� . � . �

�
W: L� efforttranchant dynamique (RPA99/2003 tableau (4.1))

Tel que :

A : coefficient d’accélération de la zone (RPA99/2003 tableau (4.1))

�
zone sismique IIa

groupe d� usage2
→ A = 0.15

D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, du facteur de

correction d’amortissement ( � ) et de la période fondamentale de la structure (T)
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D =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

2.5η                              0 ≤ T ≤ T�

2.5η �
� �

�
�
� /�

T� ≤ T ≤ 3.0s           

2.5η �
� �

� .�
�
� /�

�
� .�

�
�
� /�

            T ≥ 3.0s

RPA99/2003 (4.2)

Avec η le facteur de correction d’amortissement, donné par la formule suivante :

η = � 7/(2 + ξ) ≥ 0.7

Et ξ le pourcentage d’amortissement critique, fonction du matériau constitutif, du type de

structure et de l’importance des remplissages, donné par le tableau RPA99/2003 (Tableau IV.2)

Tel que :

Contreventement mixte (voiles-portique) :

ξ = 7%Ce qui donneη = � 7/(2 + 7)  →  η = 0.88

On a un site meuble S3⇒�
T� = 0.15 s
T� = 0.5 s

RPA99/2003 (Tableau 4.7)

Avec :

T� , T� : Périodes caractéristiques associé à la catégorie de site.

IV.4.1.Calcul de la période fondamentale de la structure

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

donc :

�
T = C� H

�

� 		� � � � � /� � � � 	(� � � � � � � � − � )																							

T = 0.09
H

√L
	� � � � � /� � � � 	(� � � � � � � � − � )																		

Tel que :

C� = 0.05 : coefficient qui dépend du système de contreventement utiliséRPA99/2003

(Tableau IV.6)

H = 38.08 m : hauteur total du bâtiment.

L = dimension maximal du bâtiment à sa base dans le sens de calcul.

�
L � = 16.85 m
L � = 12.10m

On aura :�
T� = min(0.77; 0.83) = 0.77 s
T� = min (0.77; 0.99) = 0.77s

Ce qui donne pour les deux sens :

D = 2.5	η	 �
T�
T
�
� /�

	⇒ �
D� = 1.64
D� = 1.64

Facteur de qualité
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La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 + ∑ P�
�
� RPA99/2003 (Formule (4-4))

Avec :

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

Les valeurs à retenir sont données dans le tableau suivant :

Tableau IV.1. Valeurs des pénalités.

N° Critère (q) Observée � � /� � observée � � /� �

1 Condition minimales sur les files de
contreventement

Oui 0 Oui 0

2 Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05

3 Régularité en plan Oui 0 Oui 0

4 Régularité en élévation Oui 0 Oui 0

5 Contrôle de qualité des matériaux Non 0.05 Non 0.05

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

Donc : �
Q � = 1.10
Q � = 1.10

 Poids total de la structure

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

� = 	 � � � � � � � � � = � � � + � � � � � � � � � /� � � � 	(� � � � � � � ( � − � ))

�

� � �

Avec :

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

solidaires de la structure.

WQi : charge d’exploitation.

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

d’exploitation, est donné par le tableau du (RPA tableau 4.5)

Dans notre cas : β = 0.2 pour les étage courant  

β = 0.6 pour les étages commerce 

Dans notre cas, on a : W = 28054.894 KN

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

�
V�
� � = 1518.33 KN

V�
� � = 1518.33 KN
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IV.5.Spectre de réponse de calcul

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

S�
g

=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ 1.25A � 1 +

T

T�
� 2.5η

Q

R
− 1 � � 														0 ≤ T ≤ T�

2.5η(1.25A) �
Q

R
� T� ≤ T ≤ T�

2.5η(1.25A) �
Q

R
� �

T�
T
�

�
��

T� ≤ T ≤ 3.0 s

2.5η(1.25A) �
T�
3
�

�
��

�
3

T
�

�
��

�
Q

R
� 													T > 3.0	� 	

� � � � � / � � � � (� . � � )

Figure IV.1. Spectre de réponse sens X-X.et Y-Y.

IV.6.Modélisation et résultats

Le logiciel utilisé pour modéliser notre structure est ETABS
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Figure IV.2.Vu en 3D de la structure modélisée avec le logicielETABS.

Figure.IV.3. Disposition des voiles
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IV.6.1.Période de vibration et participation massique

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

revient sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IV.2. Période et taux de participation massique de la structure.

Modes Période (s) Masses cumulées Ux Masses cumulées Uy

1 0.875 0.0002 0.5423

2 0.860 0.5476 0.5425

3 0.658 0.5649 0.5425

4 0.288 0.6619 0.5425

5 0.271 0.6619 0.6539

6 0.212 0.6619 0.6539

7 0.161 0.7215 0.6539

8 0.131 0.7215 0.7300

9 0.116 0.7503 0.7300

10 0.099 0.7804 0.7301

11 0.090 0.7804 0.7948

12 0.084 0.8321 0.7948

13 0.079 0.8321 0.8514

14 0.074 0.8458 0.8514

15 0.065 0.8484 0.8516

16 0.063 0.8662 0.8672

17 0.063 0.8696 0.9462

18 0.060 0.9006 0.9463

Analyse des résultats

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

participation massique selon l’axe Y atteint les 90% au bout du 17éme mode, et selon

l’axe X au bout du 18éme mode.

- Les périodes numériques obtenues par le logiciel ETABS dans les deux premiers

modes sont inférieurs à celles calculées après majoration de 30%. (RPA99/2003 Art

4.2.4)

Les périodes majorées de 30% ⇒�
T� = 1.001 s
T� = 1.001 s

IV.6.2.Les modes de vibrations

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

planchers rigides, elles sont représentées par un modèle tridimensionnel, encastré à la base

et ou les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois

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

Le premier mode est un mode de translation suivant l’axe X-X.
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Figure.IV.4.Mode 1 de déformation (translation suivant l’axe X-X).

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

Figure IV.5. Mode 2 de déformation (translation suivant l’axe Y-Y).

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

IV.6.3.Vérification des résultats vis-à-vis du RPA 99/Version2003

IV.6.3.1.Justification de l’interaction voiles-portiques

 Sous charge verticales

Pour que la structure soit classée en système de contreventement mixte il faut que :

Les portiques doivent reprendre au moins 80% des sollicitations.

∑ � � � � � � � � � �

∑ � � � � � � � � � � � ∑ � � � � � � �
≥ 80%RPA99/2003(Art 4.a)

Les voiles doivent reprendre au plus 20% des sollicitations.

∑ F � � � � � �
∑ F � � � � � � � � � + ∑ F � � � � � �

≤ 20%

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

Tableau. IV.3. Justifications de l’interaction sous charges verticales

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

Portiques Voiles Portiques Voiles

ESol02 18201,39 2957,64 86,02 13,98

 Sous charge horizontales

Il faut que :
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Les portiques doivent reprendre au moins 25% des sollicitations.

∑ F � � � � � � � � �
∑ F � � � � � � � � � + ∑ F � � � � � �

≥ 25%

Les voiles doivent reprendre au plus 75% des sollicitations.

∑ F � � � � � �
∑ F � � � � � � � � � + ∑ F � � � � � �

≤ 75%

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

suivant :

Tableau. IV.4.Justifications de l’interaction sous charges horizontales

Analyse des résultats

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

IV.6.3.2. Vérification de la résultante des forces sismiques
Après avoir calculé l’effort statique à la base et l’effort dynamique, le RPA prévoit de faire la
vérification suivante :

V� � � ≥ 0.8 V� � 	� � � � � /� � � � 	(� � � � . � . � )

Avec :

V� � � : L’effort tranchant dynamique (calculé par la méthode spectrale modal).

SiV� � � < 0.8 V� � il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse dans le rapport

0.8V� � /V� � �

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

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

� � � � � − � � � � � � − � � � � � � − � � � � � � − �

Portiques Voiles Portiques Voiles Portiques

%

Voiles % Portiques

%

Voiles %

� è� � é� � � � 210.02 73.90 153.73 131.58 73.97 26.03 53.88 46.12

� è� � é� � � � 367.62 28.34 243.17 104.65 92.84 7.16 69.91 30.09

� è� � é� � � � 414.71 107.09 241.99 220.55 79.48 20.52 52.32 47.6

� è� � é� � � � 591.84 50.14 361.02 201.06 92.19 7.81 64.23 35.77

� è� � é� � � � 636.74 104.31 367.84 278.36 85.92 14.08 56.92 43.08

� è� � é� � � � 745.24 85.46 436.06 294.27 89.71 10.29 59.71 40.29

� è� � é� � � � 782.78 123.81 442.64 357.45 86.34 13.66 55.32 44.67

� � � é� � � � 839.94 144.67 450.99 422.53 85.31 14.69 51.62 48.37

� � � 887.58 192.92 547.07 407.77 82.14 17.85 57.29 42.70

� � � � � � � � � 20.09 106.76 77.86 87.83 84.16 15.81 46.99 48.93

� � � � � � � � � 211.83 28.95 95.07 169.82 87.98 12.02 35.89 65.87
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Tableau IV.5. Vérification de la résultante des forces sismiques à la base.

Sens Vstatique (KN) 0.8 Vstatique (KN) Vdynamique (KN) Observation

X-X
Y-Y

1518.33
1518.33

1214.66
1214.66

1201.36
1109.49

Non vérifiée
Non vérifiée

D’après le tableau IV.3, on constate que la condition du RPA99/V2003 :

V� � � ≥ 0.8V� � n’est pas satisfaite selon les deux sensalors on doit majorer les réponses

obtenues à partir de la méthode modale spectrale de(0.8V� � / V� � � ), comme suit :

Sens XX ∶
� . � � � �

� � � �
= 1.01

Sens YY ∶
0.8V� �
V� � �

= 1.09

IV.6.3.3. Vérification de l’effort normal réduit

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues
au séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier l’effort normal de compression de calcul qui
est limité par la condition suivante :

v =
� �

� × � � � �
≤ 0.3RPA99/2003(Art7.4.3.1)

Tel que :

N� : Effort normal de compression de calcul sous combinaisons accidentelles (sismique).

B : Section du poteau.

f� � � : Résistance caractéristique du béton à la compression.

Les résultats sont résumés dans le tableau ci- après :

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

Niveaux Section( � � � ) � � (� � ) Aire (cm2) � Observation

� è� � étage 35 ×35 291.29 1225 0.095 Vérifiée

� è� � étage 45 × 45 499.42 2025 0.098 Vérifiée

� è� � étage 45 × 45 707.95 2025 0.139 Vérifiée

� è� � étage 55 × 55 927.90 3025 0.122 Vérifiée

� è� � étage 55 × 55 1148.54 3025 0.152 Vérifiée

� è� � étage 60 × 60 1376.76 3600 0.153 Vérifiée

� è� � étage 60 × 60 1606.82 3600 0.178 Vérifiée
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� � � étage 60 × 65 1841.14 3900 0.188 Vérifiée

� � � 60 × 65 2077.91 3900 0.213 Vérifiée

� � � � � � � � � 65 × 65 2381.61 4225 0.225 Vérifiée

� � � � � � � � � 65 × 65 2779.35 4225 0.263 Vérifiée

Analyse des résultats

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

IV.6.3.4.Vérification vis-à-vis des déformations

Selon le RPA99 (Art 5.10) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux
étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. Le
déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K − 1 est égale à :

∆K = δ� − δ� � �

δ� = R × δ� �

Avec :

δ� : Déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure.

δ� � : Déplacement dû aux forces sismique F � (y compris l’effort de torsion).

R : Coefficient de comportement.

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau. IV.7. Vérification vis-à-vis des déformations

Niveau � �
( � )

� � � � � − � � � � � � − �

� � �
( � )

� � ( � ) � � � �
( � )

∆ � ( � ) ∆ �

� �

� � �
(� )

� � (� ) � � � �
(� )

∆� ( � ) ∆�
� �

� � � � � � � � � 4.76 0.000 0.001 0.000 0.001 0.000 0.000 0.001 0.000 0.001 0.000

� � � � � � � � � 5.78 0.021 0.105 0.001 0.104 0.018 0.026 0.130 0.001 0.129 0.022

� � � 3.06 0.024 0.120 0.105 0.015 0.005 0.029 0.145 0.130 0.015 0.005

� � � étage 3.06 0.027 0.135 0.120 0.015 0.005 0.033 0.165 0.145 0.020 0.007

� è� � étage 3.06 0.030 0.150 0.135 0.015 0.005 0.035 0.175 0.165 0.010 0.003

� è� � étage 3.06 0.033 0.165 0.150 0.015 0.005 0.038 0.190 0.175 0.015 0.005

� è� � étage 3.06 0.035 0.175 0.165 0.010 0.003 0.040 0.200 0.190 0.010 0.003

� è� � étage 3.06 0.038 0.190 0.175 0.015 0.005 0.044 0.220 0.200 0.020 0.007

� è� � étage 3.06 0.039 0.195 0.190 0.005 0.002 0.049 0.245 0.220 0.025 0.008

� è� � étage 3.06 0.043 0.215 0.195 0.020 0.007 0.052 0.260 0.245 0.015 0.005

� è� � étage 3.06 0.046 0.230 0.215 0.015 0.005 0.056 0.280 0.260 0.020 0.007

Analyse des résultats
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D’après les résultats obtenus dans le tableau, on peut dire que les déplacements relatifs des
niveaux sont inférieurs au centième de la hauteur d’étage.

IV.6.3.5. Justification vis-à-vis de l’effet � − ∆ 

Selon leRPA99/version 2003(Art 5.9), les effets du2è� � ordre (ou effetP − ∆)sont les effets
dus aux charges verticales après déplacement. Ils peuvent être négligés dans des bâtiments,
si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

θ =
� � ×∆�

� � × � �
≤ 0.1RPA99/2003(Art 5.9)

Avec:P� : Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du
niveauK.

P� = ∑ � W� � + βW� � �
�
� � � RPA99/2003(Art 5.9)

V� : Effort tranchant d’étage au niveau K.

∆ � : Déplacement relatif duau niveau K par rapport au niveau K − 1.

h� : Hauteur d’étageK.

Si : 0.1 < θ � < 0.2, les effets P − ∆ peuvent être pris en compte de manière approximative
en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du

1� � ordre par le facteur
�

� � � �
.

Si : θ � > 0.2, la structure est potentiellement instable et devra être redimensionnée.

V� = � F �

�

� � �

Les résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau. IV.8. Vérification des effets P − ∆

Niveau � �
( � � )

� �
( � � )

� � � � � − � � � � � � − �

∆ � ( � ) � � ( � � ) � ∆ � ( � ) � � ( � � ) �

� � � � � � � � � 4.76 28054.89 0.001 1201.36 0.004 0.001 1109.49 0.006

� � � � � � � � � 5.78 23494.16 0.104 1163.70 0.036 0.129 1040.26 0.041

� � � 3.06 19200.05 0.015 1131.99 0.008 0.015 989.49 0.010

� � � étage 3.06 16966.69 0.015 1090.89 0.007 0.020 953.29 0.013

� è� � étage 3.06 14733.32 0.015 1025.09 0.006 0.010 899.27 0.020

� è� � étage 3.06 12564.41 0.015 942.12 0.006 0.015 832.80 0.017

� è� � étage 3.06 10395.50 0.010 842.45 0.004 0.010 745.88 0.024

� è� � étage 3.06 8311.13 0.015 724.01 0.005 0.020 649.76 0.019

� è� � étage 3.06 6226.77 0.005 597.09 0.003 0.025 540.17 0.025

� è� � étage 3.06 4256.59 0.020 444.41 0.004 0.015 406.71 0.014

� è� � étage 3.06 2251.78 0.015 277.01 0.002 0.020 268.81 0.021

Remarque
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La condition θ < 0.1 est satisfaite, d’où les effets P − ∆ peuvent être négligés.

IV.7. Conclusion

Après plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur l’augmentation
des dimensions des éléments structuraux, et en équilibre entre le critère de résistance et le
critère économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions exigées par le
RPA99/2003, ce qui nous permet de garder notre modèle et de passer au calcul des
éléments structuraux.

Les dimensions définitives des éléments structuraux sont suivantes :

Poutre principale (30*45) cm� ; poutre secondaires (30*35)cm�

Poteaux des deux entresols, (65* 65) cm�

Poteaux de RDC et 1� � étage (60*65) cm�

Poteaux de 2è� � et 3è� � étage (60*60) cm�

Poteaux de 4è� � et 5è� � étage (55*55) cm�

Poteaux de6è� � et 7è� � étage (45*45) cm�

Poteaux de8è� � étage (35*35) cm�

Pour les voiles : e=20 cm les étages courants

e =30cm les deux entre sols
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V.1. Introduction :

Dans ce chapitre nous allons présenter les dimensions retenues et le ferraillage des éléments

structuraux pour notre structure. Les différentes sollicitations qui seront utilisées pour le

ferraillage sont tirées à partir des résultats d’analyse de la structure réalisée par le logiciel

ETABS V16. Le calcul des sections sera mené selon les règles de calcul du béton armé BAEL,

RPA99/2003 et le CBA.

Les éléments constructifs abordés dans ce chapitre sont :

 Les poutres sont soumises aux moments fléchissant et aux efforts tranchants, donc
elles sont calculées à la flexion simple.

 Les poteaux et les voiles sont soumis à des efforts normaux, des efforts tranchants et
à des moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée

V.2. Etude des poteaux

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les charges à la

base de la structure, ils sont soumis à desmoments fléchissant, des efforts normaux et des

efforts tranchants, ils sont sollicités en flexion composée.

Ces efforts sont donnés par les combinaisons les plus défavorables introduites dans ETABS

comme suite :

 1.35G + 1.5Q

 G + Q ± E

 0.8G ± E

 G + Q

Le ferraillage adopté sera le maximum entre ceux qui sont donnés par les combinaisons

suivantes :

N� � � → M � � � � � � ⇒ A�

N� � � → M � � � � � � ⇒ A �

M � � � → N� � � � � � ⇒ A �

⇒ A = max (A� ; A � ; A � )

 Ferraillage longitudinal

- Hypothèse de calcul
 Le calcul en flexion composée.
 Fissuration peu nuisible (e = 3 cm).

V.2.2. Sollicitations dans les poteaux
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Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel ETABS V16, les résultats sont résumés dans les tableaux ci-après :

Tableau.V.1. Les différentes sollicitations dans les poteaux

� � � � � � � � � � → � � � � � � � � � � � → � � � � � � � � � � � → � � � � � � � � ( � � )

N (KN) M (KN. m) N (KN) M (KN. m) M (KN. m) N (KN) V

� � � � � � � �
� � � �

2779.35 30.92 -230.69 2.74 83.71 711.42 69.51

� � � � � � � �

é� � � �
2077.91 35.88 -373.42 56.21 159.67 849.70 87.03

� è� � � � � è� �

é� � � �
1606.82 37.89 -4.55 10.08 120.17 496.30 74.82

� è� � � � � è� �

é� � � �
1048.54 34.74 -17.18 7.66 106.76 324.48 64.08

� è� � � � � è� �

é� � � �
707.95 26.99 -50.10 7.20 73.72 252.31 49.32

� � � � � � � � 291.29 23.39 -51.01 5.58 64.61 110.13 46.61

 Recommandation du RPA 99/ Version2003

a. Les armatures longitudinales

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans

crochets.

 A � � � = 0.8% de la section de béton (en zoneIIa).

 A � � � = 4% de la section de béton (en zone courante).

 A � � � = 6% de la section de béton (en zone recouvrement).

 ∅ � � � = 12 mm (diamètre minimal utilisée pour les barres longitudinales).

 La longueur minimale de recouvrement (L � � � ) est de 40∅ en zone IIa

 La distance ou espacement(S � ) entre deux barres verticales dans une face de poteau

ne doit pas dépasser 25 cm (zone IIa).

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones

nodales (critique).

 La zone nodale est définie par l� et h′ :

l� = 2h

h� = max (
h�
6

; b� ; h� ; 60 cm)

Avec :b� ; h� : Dimensions de la section transversale du poteau.

Les valeurs numériques relatives aux prescriptions de RPA concernons notre ouvrage sont

apportées dans le tableau suivant :
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Tableau V.2. Armatures longitudinales min et max dans les poteaux

� � � � � � � � � � � � � � �
� � � � � � (� � � )

� � � � (� � � ) � � � � ( � � � )
� � � �

� � � � � � � �
� � � � � �

� � � � � � � � � � � �
� � � � � � � � � � � � 65*65 33.8 169 253.5

� � � � � � � � é� � � � 60*65 31.20 156 234

� è� � é� � � � � � � è� � é� � � � 60*60 28.80 144 216

� è� � é� � � � � � � è� � é� � � � 55*55 24.20 121 181.5

� è� � � � � è� � é� � � � 45*45 16.20 81 121.5

� � � � � � � � 35*35 9.8 49 73.5

b. Les armatures transversales

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :
� �

�
=

� � × � �

� � × � �
……………….. RPA99/Version2003 (Art 7.4.2)

Avec :

V� : L’effort tranchant de calcul.

h� : Hauteur totale de la section brute.

f� : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

ρ� : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant.

Il est pris égal à 2.5 si l’élancement géométrique"λ � "dans la direction considérée est

supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire.

�
ρ� = 2.5 si λ � ≥ 5

ρ� = 3.75 si λ � < 5
�

t :L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la

formule précédente.

Par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit pour la zone ІІa :

 Dans la zone nodale : t ≤ min (10∅ �
� � � , 15 cm)

 Dans la zone courante : t′ ≤ 15∅ �
� � �

Où : ∅ �
� � � est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversales minimales : A � � �
� en % est donnée comme suit :

�

A �
� � � = 0.3%(t × b� ) si λ� ≥ 5

A � � �
� = 0.8%(t × b� ) si λ � ≤ 3																																							� � � � � /� � � � � � � � � � �

3 ≤ λ � ≤ 5 si Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

�

λ � : L’élancement géométrique du poteau : λ � = �
� �

�
ou

� �

�
� .
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Avec :

a et b : Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée,

l� :Longueur de flambement du poteau.

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une

longueur droite de10∅ � � � .

V.2.3. Calcul du ferraillage

Le ferraillage des poteaux se fait à la flexion composée avec les sollicitations les plus

défavorables.

 Exemple de calcul

Soit le poteau l’entresol 2 (65*65) cm2 : b=65 cm ; h=65 cm ; d=62 cm ; d’=3 cm.

f� � � = 25 MPa ; f� � = 14.2 MPa⇒ Combinaison durable.

Acier F � E400 ; f� � = 18.48 MPa⇒ Combinaison accidentel.

a) Calcul sous :N� � � → M � � � � � � ⇒ ELU

N� � � = 2779.35 KN (compression) → M � � � � � � = 30.92KN. m

e � =
M �

N�
=

30.92

2779.35
= 0.010 m <

h

2
=

0.6

2
= 0.3 m

⇒ Le centrede pression est à l’intérieur de la section, on doit vérifier la condition suivante :

M � � = M � + N� � d −
h

2
� = 850.83 KN. m

N� (d − d� ) − M � � = 788.99 KN. m

(0.337h − 0.81d� ) × b × h × f� � = 1168.4 KN. m

1168.4KN. m > 788.99 KN. m

Donc la section est partiellement comprimée. Le calcul se fait par assimilation à la flexion

simpleM � � :

μ � � =
� � �

� × � � × � � �
=

� � � . � � × � � � �

� . � � × � . � � � ×� � . �
= 0.239 > 0.186⇒Pivot B⇒α� =

� . �

� . � � � � � � � �

ε� =
f�

γ � E �
= 1.74 × 10 � �

α� =
3.5

3.5 + 1000ε�
= 0.668

μ � = 0.8α� (1 − 0.4α� ) = 0.392

On a:μ � � = 0.239 < μ � = 0.392 ⇒ Aʹ = 0

Calcul de A: A� =
� � �

� � � × �
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ε� � =
3.5

1000
(
1 − α

α
)

α = 1.25� 1 − � 1 − 2μ � � � = 0.348

ε� � =
3.5

1000
�

1 − 0.382

0.382
� = 5.66 × 10 � � > ε� =

f�
γ � E �

= 1.74 × 10� � ⇒ f� � =
f�
γ �

= 348 MPa

z = d × (1 − 0.4α) = 0.533 m ⇒ A� =
850.83 × 10 � �

0.483 × 348
× 10� = 45.82cm�

On revient à la flexion composée :

A = A� −
� �

� � �
= 45.82 −

� � � � . � � × � � � �

� � �
× 10� = −34.05 ≤ 0 ⇒ A = 0 cm� .

⇒ Pas nécessite d’armature, le béton seul suffira.

b) Calcul sous :N� � � → M � � � � � � ⇒ 0.8G − E � � � �

N� � � = −230.69 KN( traction) → M � � � � � � = 2.74 KN. m

e � =
M �

N�
=

2.74

230.69
= 0.012m <

h

2
=

0.6

2
= 0.3 m

⇒ Le centrede pression est à l’intérieur de la section, on doit vérifier la condition suivante :

M � � = M � + N� � d −
h

2
� = −65.31 KN. m

N� (d − d� ) − M � � = −70.80 KN. m

(0.337h − 0.81d� ) × b × h × f� � = 1520.57 KN. m

1520.57 KN. m > −70.80 KN. m

Donc la section est entièrement tendue.

On a : f� � � =
� �

� �
=

� � �

�
= 400 MPa

e� = �
h

2
− d� � + e � = 0.31 m

e � = (d − d� ) − e� = 0.28 m

A� =
N� × e �

f� � � (d − d� )
= 2.74 cm�

A � =
N� × e�

f� � � (d − d� )
= 3.03cm�

A � � � =
Bf� � �

f�
= 22.18 cm�

On a: min(A� , A � ) = 2.74 < A � � � = 22.18cm� ⇒ Donc on ferraille avecA � � �

c) Calcul sous :M� � � → N � � � � � � ⇒ G + Q + E� � � �
M � � � = 83.71 KN → N� � � � � � = 711.42 KN. m(Compression)

e � =
M �

N�
=

83.71

711.42
= 0.12 m <

h

2
=

0.65

2
= 0.325 m

⇒ Le centrede pression est à l’intérieur de la section, on doit vérifier la condition suivante :
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M � � = M � + N� � d −
h

2
� = 293.58 KN. m

N� (d − d� ) − M � � = 126.16KN. m

(0.337h − 0.81d� ) × b × h × f� � = 1520.57 KN. m

1520.57 KN. m > 126.16 KN. m

Donc la section est partiellement comprimée. Le calcul se fait par assimilation à la flexion

simpleM � � :

μ � � =
� � �

� × � � × � � �
=

� � � . � � × � � � �

� . � � × � . � � � ×� � . � �
= 0.064 < 0.186⇒ Pivot A⇒α� =

� . �

� . � � � � � � � �

ε� =
f�

γ � E �
= 2 × 10� �

α� =
3.5

3.5 + 1000ε�
= 0.636

μ � = 0.8α� (1 − 0.4α� ) = 0.379

On a: μ � � = 0.069 < μ � = 0.379 ⇒ Aʹ = 0

Calcul de A : A� =
� � �

� � � × �

f� � =
f�
γ �

= 400 MPa

α = 1.25� 1 − � 1 − 2μ � � � = 0.082

z = d × (1 − 0.4α) = 0.599 m ⇒ A� =
293.58 × 10 � �

0.599 × 400
× 10� = 12.25cm�

On revient à la flexion composée :

A = A� −
� �

� � �
= 12.25 −

� � � . � � × � � � �

� � �
× 10� = −5.54 ≤ 0 ⇒ A = 0 cm� .

⇒ Pas nécessite d’armature, le béton seul suffira.

V.2.4. Ferraillage longitudinale

Tableau.V.3. Armatures longitudinales dans les poteaux.

� � � � � � � � � � � � � � � � � ( � �
� ) � � � � � � � ( � � � ) � � � � � � é� ( � � � )

� � � � � � � � � � � � 65*65 22.18 33.80 12HA16+4HA20=36.7

� � � � � � � � é� � � � 60*65 20.48 31.20 12HA16+4HA16=32.17

� è� � é� � � � � � � è� � é� � � � 60*60 18.9 28.80 12HA16+4HA14=30.29
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� è� � é� � � � � � � è� � é� � � � 55*55 15.88 24.20 12HA14+4HA14=24.63

� è� � � � � è� � é� � � � 45*45 10.63 16.20 8HA14+8HA12=21.37

� � � � � � � � 35*35 6.43 9.8 4HA14+4HA12=10.68

V.2.5. Ferraillage transversales

 Exemple de calcul

Poteau (60×60) :

Soit :
� �

�
=

� � × � �

� � × � �

λ � = �
l�
a

ou
l�
b
� =

0.7 × 4.76

0.65
= 5.13 > 5 ⇒ ρ� = 2.5

D’où : A � =
� . � × � � . � � ×� � � � × � . � �

� . � � × � � �
× 10� = 1.01 cm�

 Longueur de recouvrement

L � ≥ 40 × ∅ ⇒ L � = 60 cm

 Espacement
- Dans la zone nodale : t ≤ min � 10∅ �

� � � , 15 cm� = min(14; 15) ⇒ t = 10 cm

- Dans la zone courante : t′ ≤ 15∅ �
� � � = 15 × 1.6 = 24 cm ⇒ t � = 15 cm

 La quantité d’armature minimale
On a : λ � > 5 , d’où :

- Dans la zone nodale : A �
� � � = 0.3%(t × b� ) = 0.3%(10 × 65) = 1.95cm�

- Dans la zone courante : A �
� � � = 0.3%(t × b� ) = 0.3%(15 × 65) = 2.93cm�

Donc : on adopte 6HA10= 4.71cm².

 Longueur de recouvrement :En zone IIa selon le RPA99 (Art 7.5.2.1), la longueur

de recouvrement et donnée par la formule suivante : L � ≥ 40 × ∅

Donc pour :

∅ = 12 mm → L � = 40 × 1.2 = 48 cm On adopte: L � = 50 cm

∅ = 14 mm → L � = 40 × 1.4 = 56 cm On adopte: L � = 60 cm

∅ = 16 mm → L � = 40 × 1.6 = 64 cm On adopte: L � = 65 cm

∅ = 20 mm → L � = 40 × 2.0 = 80 cm On adopte: L � = 80 cm

Les résultats de calcul des armatures transversales pour les différents poteaux des différents

niveaux sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.V.4.Armatures transversales adoptées pour les poteaux.
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Niveau � � � � � � � � � +
� � � é� � � �

� è� � é� � � �
+
� è� � é� � � �

� è� � é� � � �
+
� è� � é� � � �

� è� �

+
� è� � é� � � �

� � � � � � � �

� � � � � � � (� � � ) 65*65 65*65 60*65 60*60 55*55 45*45 35*35

∅� � � � ( � � ) 20 20 16 16 14 14 14

∅� � � � (� � ) 14 14 16 14 14 12 12

� � ( � � ) 476 578 306 306 306 306 306

� � ( � � ) 333.2 404.6 214.2 214.2 214.2 214.2 214.2

� � 5.12 6.22 3.57 3.57 3.89 4.76 6.12

� � 2.5 2.5 3.75 3.75 3.75 3.75 2.5

� � ( � � ) 69.51 69.51 87.03 74.82 64.08 49.32 46.61

� � (� � ) 80 60 50 50 50 60 50

� � � � � � � � ( � � ) 10 10 10 10 10 10 10

� � � � � � � � � � � � �
( � � )

15 15 15 15 15 15 15

� � (� � � ) 1.01 1.01 1.88 1.75 1.63 1.54 1.25

� � � �
� (� � � )�
. � � � � � �

1.95 1.95 3.36 3.31 2.54 2.29 1.05

� � � �
� (� � � )�

. � � � � � � � � � � �
2.92 2.92 4.68 4.59 3.98 3.76 1.58

� � � � � � é�
� (� � � ) 4.71 4.71 4.71 4.71 4.71 4.71 4.71

� � � � � �
� � � � � � � � �

6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10

V.2.6. Vérifications
a) Vérification au flambement

Selon le CBA93 (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.

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau et le poteau le plus

élancé.

 Exemple de calcul
On prend par exemple le poteau l’entresol 2 (65*65) :

l� = 4.76 m et N� = 2779.35 KN

N� ≤ N� = α × �
� � × � � � �

� . � ×� �
+

� � × � �

� �
� …………….. (BAEL91 Art B.8.4.1)

Avec :
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B� 	: Section réduite du béton(B� = (a − 2) × (b − 2) = 63 × 63 = 3969cm� ).

A � : Section d’acier.

γ � = 1.5 ∶ Coefficient de sécurité du béton (cas durable)

γ � = 1.15 ∶ Coefficient de sécurité d’acier

α: Coefficient réducteur qui est en fonction de l’élancement (λ). 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧α =

0.85

1 + 0.2 × (
�

� �
) �

si ∶ 0 < � ≤ 50

α = 0.6 × (
50

λ
) � si ∶ 50 < � ≤ 70

�

L’élancement mécanique est donné par :

λ = 3.46
� �

�
Pour les sections rectangulaires.

l� : Longueur de flambement :l� = 0.7l� = 3.332 m(BAEL 91 Art B.8.3.31)

l� : La hauteur libre de l’étage:

Donc : λ = 3.46 ×
� . � � �

� . � �
= 17.74 < 50 ⇒ α =

� . � �

� � � � . � �
�

� �
�
�
�

= 0. 808

N� = 0.808 × �
0.3969 × 25

0.9 × 1.5
+

36.7 × 10� � × 400

1.15
� × 10� = 6970.23 KN

N� = 2779.35 KN < N� = 6970.23 KN⇒ Pas de risque de flambement.

Les résultats des calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.5.Justification de l’effort normal ultime et l’effort normal maximum.

� � � � � � � � � � � � �
(� � � )

� � ( � ) � � ( � ) � � � � ( � � ) � � (� � ) � �
( � � )

� �
( � � )

� � � � � � � � � � �

� � � � � � � � � 65*65 4.76 3.332 17.73 0.808 36.7 0.3969 6970.23 2779.35 Vérifiée

� � � � � � � � � 65*65 5.78 4.046 21.54 0.790 36.7 0.3969 6689.72 2779.35 Vérifiée

� � �
� � � � � é� � � �

60*65 3.06 2.142 12.35 0.829 32.17 0.3654 6324.54 2077.91 Vérifiée

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

60*60 3.06 2.142 12.35 0.829 30.29 0.3364 6038.07 1606.82 Vérifiée

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

55*55 3.06 2.142 13.48 0.826 24.63 0.2809 4910.70 1048.54 Vérifiée

� è� � � �
� è� � é� � � �

45*45 3.06 2.142 16.47 0.814 21.37 0.1849 3296.35 707.95 Vérifiée

� � � � � � � � 35*35 3.06 2.142 21.18 0.792 10.68 0.1089 1891.41 291.29 Vérifiée
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On voit bien que � � < � � pour tous les niveaux de cette structure, donc il n’y pas de risque

de flambement.

b) Vérification des contraintes de compression

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression

du béton seulement, cette vérification sera faite pour le poteau le plus sollicité à chaque

niveau.

σ� � � , � ≤ σ� �� � � � ; σ� �� � � � = 0.6f� � � = 15 MPa

Tel que :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧σ� � � =

N� � �

S
+

M � � �
�

I� � �
V béton	� ibre	supérieure.

σ� � � =
N� � �

S
−

M � � �
�

I� � �
V � béton	� ibre	inférieure.

�

S = b × h + 15(A + A� )(Section homogène)

M � � �
� = M � � � − N� � � (

h

2
− V)

V =
� ×� �

�
� � � (� � × � � � � ×� )

�
; V � = h − V

I� � � =
b

2
(V � + V � � ) + 15A� (V − d� ) � + 15A(d − V � ) �

Tous les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.6.Vérification des contraintes dans le béton des poteaux.

Niveau � � � � � � � � �
� � �

� � �
� � � � � é� � � �

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

� � � � � � � �

� � � � � � � (� � � ) 65*65 60*65 60*60 55*55 45*45 35*35

� ( � � ) 62 62 57 52 42 32

� ′ ( � � ) 3 3 3 3 3 3

� ( � � ) 36.7 32.17 30.29 24.63 21.37 10.68

� ( � � � ) 4775.5 4382.55 4054.35 3394.45 2345.55 1385.2

� (� � ) 35.90 35.75 33.03 30.17 25.16 19.18

� ′ ( � � ) 29.1 29.25 26.97 24.83 19.84 15.82

� � � � (�
� ) 0.032 0.021 0.018 0.014 0.009 0.002

� � � � (� � ) 2016.92 1512.40 1169.57 836.15 515.75 213.02

� � � � ( � � . � ) 59.31 54.29 55.45 57.09 53.43 47.18

� � � �
� ( � � . � ) 127.89 103.44 90.88 79.42 67.15 50.76

� � � � ( � � � ) 4.89 4.38 3.69 3.10 2.34 4.42
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� � � � ( � � � ) 3.68 2.53 1.97 1.32 0.58 1.76

� � �� � � � (� � � ) 15 15 15 15 15 15

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée

c) Vérification des sollicitations tangentes

Selon le RPA99/2003 (Article 7.4.3.2) :

τ � � ≤ τ � �� � � � Tel que : τ � �� � � � = ρ� × f� � � avec : ρ� = �
0.075 si λ � ≥ 5

0.04 si λ � < 5
�

λ � =
l�
a

ou λ � =
l�
b

τ � � =
� �

� � × �
(La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique).

Les résultats de calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.7.Vérification des sollicitations tangentes dans les poteaux.

Niveau � � � � � � �
(� � � )

� �
(� � )

� � � � �
( � � )

� �
( � � )

� � �
(� � � )

� � �� � � �
( � � � )

� � � � � � � � � � �

� � � � � � � � � 65*65 333.2 5.12 0.075 62 69.51 0.172 1.875 Vérifiée

� � � � � � � � � 65*65 404.6 6.22 0.075 62 69.51 0.172 1.875

� � �
� � � � � é� � � �

60*65 214.2 3.57 0.04 62 87.03 0.234 1 Vérifiée

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

60*60 214.2 3.57 0.04 57 74.82 0.219 1 Vérifiée

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

55*55 214.2 3.89 0.04 52 64.08 0.224 1 Vérifiée

� è� � é� � � �
� � � è� � é� � � �

45*45 214.2 4.76 0.04 42 49.32 0.261 1 Vérifiée

� � � � � � � � 35*35 214.2 6.12 0.075 32 46.61 0.416 1.875 Vérifiée

V.2.7 Schémas de ferraillage des poteaux



Figure.V.1.schema de ferraillage des poteaux
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et 1é� �



Figure.V.2.Schéma de ferraillage des poteaux

Figure.V.3.Sché
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é� � et 5é� �

é� �



Figure.V.4.

V.3. Etudes des poutres

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort

tranchant, le moment fléchissant permet la

longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

On distingue deux types de poutres, les poutres principales, les poutres secondaires, les

poutres sont étudiées en tenant compte

combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/2003 suivantes

1.35G + 1.5Q G + Q

G±	� 	 ± �

Concernant notre structure, nous avons deux types de poutres à étudier :
 Poutres principales (30×45

 Poutres secondaires (30×35)

V.3.1. Recommandation

a) Armatures longitudinales
 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% de la section total du béton, c'est

 Le pourcentage total maximum total maximum des aciers longitudinaux e

 4% de la section de béton en zone courante.

 6% de la section de béton en zone de recouvrement.

 La longueur minimale de recouvrement est de 40

Avec : ∅ � � � : est le diamètre maximale utilisé.
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V.4.Séhema de ferraillage des poteaux8é� �

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, les poutres secondaires, les

poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel

combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/2003 suivantes

1.35G + 1.5Q G + Q

0.8G± E

Concernant notre structure, nous avons deux types de poutres à étudier :
(30×45).

(30×35).

du RPA99/ version 2003

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

poutre est de 0.5% de la section total du béton, c'est-à-dire, A �
� � � =

Le pourcentage total maximum total maximum des aciers longitudinaux e

4% de la section de béton en zone courante.

6% de la section de béton en zone de recouvrement.

La longueur minimale de recouvrement est de 40× ∅ (zone II a)

est le diamètre maximale utilisé.

Etude des éléments principaux.
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Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort

détermination des dimensions des armatures

longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

On distingue deux types de poutres, les poutres principales, les poutres secondaires, les

des efforts donnés par le logiciel étabs V16

combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/2003 suivantes :

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

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

= 0.5% × b × h

Le pourcentage total maximum total maximum des aciers longitudinaux est de :
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 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux

de rive et d’angle doit être effectué à 90°.

b) Armatures transversales

 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par: A � = 0.003 × S � × b

 L’espacement maximum entre les armatures transversales, est donné comme suit :

 S � = min(
�

�
,12× ∅ � ) : dans la zone nodale et en travée si les armatures

comprimées sont nécessaires.

 S � ≤
�

�
: en dehors de la zone nodale. h : la hauteur de la poutre

 la valeur du diamètre ∅ � 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 disposée à 5cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.

V.3.2. Les sections minimales et maximales préconisée par le RPA99V2003

Tableau.V.8. Armatures longitudinales min et max dans les poutres.

Type de poutre Section

( � � � )

� � � �
( � � � )

� � � � ( � � � )
Zone nodale Zone de recouvrement

Principale 30×45 6.75 54 81

Secondaire 30×35 5.25 42 63

V.3.3. Sollicitations de calcul :

Les sollicitations de calcul les plus défavorables sont représentées dans le tableau ci-dessous

Tableau.V.9. Les sollicitations les plus défavorables.

Niveaux Poutre principale Poutre secondaire

� � � � � é � � � � � � � V � � � � � é� � � � � � � V

Entre sol 1+2 110.00 -150.86 170.78 16.38 -25.37 24.66

RDC + Les étages
courants

99.12 -147.45 113.68 55.38 -74.82 58.93

Terrasse inaccessible 90.55 -125.89 119.27 24.52 -45.25 34.09

V.3.4. Ferraillage des poutres

 Armatures longitudinales

Les ferraillages des poutres sont résumés dans le tableau qui suit :

Tableau.V.10. Armature longitudinales dans les poutres.
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Niveaux Type de
poutre

section Local Comb M
(KN.m)

V
(KN)

� � � � � � � � � � � � � � choix

E.S 1+2 Pp 30×45 Travée ELU 110.00 170.78 6.75 8.17 9.24 3HA14 Filante +
3HA14 chapeaux

Appuis ELU -150.86 11.63 12.06 3HA16 Filante +
3HA16 chapeaux

Ps 30×35 Travée ELA 16.38 -24.66 5.25 1.5 5.65 3HA12 Filante +
2HA12 chapeaux

Appuis ELA -25.37 2.28 5.65 3HA12 Filante +
2HA12 chapeaux

Etage Pp 30×45 Travée ELU 99.12 113.68 6 7.30 9.24 3HA14 Filante +
3HA14 chapeaux

Appuis ELU -147.45 11.34 12.06 3HA16 Filante +
3HA16 chapeaux

Ps 30×35 Travée ELA 55.38 -58.93 5.25 5.33 5.65 3HA12 Filante +
2HA12 chapeaux

Appuis ELA -74.82 7.42 9.24 3HA14 Filante +
3HA14 chapeaux

terrasse Pp 30×45 Travée ELU 90.55 119.27 6 6.62 6.78 3HA12 Filante +
3HA12 chapeaux

appuis ELU -125.89 9.49 12.06 3HA16 Filante +
3HA16 chapeaux

Ps 30×35 Trav ée ELA 24.52 -45.25 5.25 2.26 5.65 3HA12 Filante +
2HA12 chapeaux

appuis ELA -45.25 4.30 5.65 3HA12 Filante +
2HA12 chapeaux

V.3.5. Vérification des armatures selon RPA99

V.3.5.1. Pourcentage maximale d’armatures longitudinales dans les sections

 Poutres principales :

Zone nodale :A � � � = 4% × 30 × 45 = 54	� � �

Zone de recouvrement :A � � � = 6% × 30 × 45 = 81	� � �

 Poutres secondaires :

Zone nodale : � � � � = 4% × 30 × 35 = 42	� � �

Zone de recouvrement : � � � � = 6% × 30 × 35 = 63	� � �

V.3.5.2. Pourcentage minimale d’armatures dans les sections

 Poutres principales

A � � � = 0.5% × 30 × 45 = 6.75	� � �
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 Poutres secondaires

A � � � = 0.5% × 30 × 35 = 5.25� � �

 Les longueurs de recouvrements

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

formule suivantes : � � = 40 × ∅

Donc pour :

∅ = 14 min → 	 � � = 56� � on opte � � = 60� �

∅ = 12 min → 	 � � = 48� � on opte � � = 50� �

V.3.6. Les armatures transversales

 Diamètre des armatures transversales

Soit ∅ � le diamètre des armatures transversales telle que

∅ � ≤ min � ∅ � ;
�

� �
;
�

� �
� cm BAEL 91

 Poutres principales

∅ � ≤ min � ∅ � ;
� �

� �
;
� �

� �
� cm = min (1.2 ; 1.29 ; 3) cm

 Poutres secondaires

∅ � ≤ min � ∅ � ;
� �

� �
;
� �

� �
� cm = min (1.2 ; 1 ; 3)cm

Donc opte pour A � = 4HA8 = 2.01 cm� soit un cadre de HA8 +1 étrier de HA8 dans les

sections nécessitant un étrier. Et � � = 3HA8 = 1.51 cm� soit un cadre de HA8 dans les

sections nécessitant une épingle.

 Calcul des espacements des armatures transversales

Selon le RPA99/version2003

 Zone nodale

� � ≤ min(
h

4
; 12∅ � � � )

 Poutres principales :S � ≤ min(11.25 ; 14.4)soit:S � =10 cm

 Poutres secondaires : S � ≤ min(8.75 ; 14.4) soit: S � = 8 cm

 Zone de recouvrements
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S � ≤
h

2

 Poutres principales : S � = 15 cm

 Poutres secondaires : S � 15 cm

V.3.7. Vérification à l’ELU

V.3.7.1. Contrainte tangentielle maximale

τ � =
� �

� × �
< τ� = min (3.33 MPa ; 5 MPa) = 3.33 MPa

Les vérifications concernent uniquement les poutres les plus défavorable :

Tableau.V.11. Vérification des contraintes tangentielles.

Poutre Vu (KN) � (MPa) � � (MPa) Observation

Principales 170.78 1.36 3.33 Vérifiée

secondaires 58.93 0.61 3.33 Vérifiée

V.3.7.2. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Appui de rive:A � ≥
� � × � �

� �
BAEL91 (Art IV.1)

Appuis intermédiaires:A � ≥
� �

� �
×(V� +

� �

� . � �
) BAEL91 (Art IV.2)

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.V.12. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement.

Poutre � � Vu Ma � �
� � � � � �

� � � � � Observation

Principle 12.06 170.78 -150.86 4.27 -5.71 vérifiée

secodaire 9.24 58.93 -74.82 1.47 -5.02 Vérifiée

V.3.8. Vérification à l’ELS

V.3.8.1. Etat limite d’ouvertures des fissures

Aucune vérification à faire car la fissuration est peu préjudiciable

V.3.8.2. Etat limite de compression du béton

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

béton est nécessaire.

σ� � =
M � � � × y

I
≤ σ�� � � = 0.6 × f� � � = 15MPa
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Calcul de Y :
� × � �

�
+ 15( � � + � �

� ) × � − 15 × ( � × � � + � � × � �
� ) = 0

Calcul de I :
� × � �

�
+ 15 × [( � � × ( � − � ) � + � �

� × ( � − � � ) � ]

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau.V.13. Vérification de l’état limite de compression.

Poutres Local � � � � (� � . � ) Y (cm) I ( � � � ) � � � (� � � ) � � �� � � � � ( � � � ) vérification

Principales Travée 77.57 15.61 134562.70 8.99 15 Vérifiée

Appuis -106.52 17.27 162141.81 11.35 15 vérifiée

secondaires Travée 12.81 10.91 57174.74 2.87 15 Vérifiée

appuis -18.86 13.39 106218.41 3.35 15 Vérifiée

V.3.8.3.Etat limite de déformation

D’après le BAEL91 la vérification de flèche est inutile si les conditions suivantes sont

satisfaites :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ℎ

�
≥

1

16
h

L
≥

M �

10 × M �

A

b � × d
≤

4.2

f�

�

 Poutre principale

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

ℎ

�
=

45

660
= 0.068 ≥

1

16
= 0.063 Condition		véri� iée

ℎ

�
= 0.068 ≥

� �

10 × � �
=

150.86 × 10� �

10 × 128.23
= 0.011 condition	véri� iée

A

b � × d
=

12.06 × 10 � �

0.3 × 0.42
= 0.009 ≤

4.2

� �
=

4.2

400
= 0.011 Condition	véri� iée

�

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

 Poutres secondaires

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

L
=

35

450
= 0.078 ≥

1

16
= 0.063 Condition		véri� iée

ℎ

�
= 0.078 ≥

M�

10 × M �

=
74.82 × 10 � �

10 × 63.60
= 0.011 condition	véri� iée

A

b � × d
=

9.24 × 10 � �

0.3 × 0.32
= 0.0096 ≤

4.2

f�
=

4.2

400
= 0.011 Condition	véri� iée

�



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

 Vérification de la zone nodale

La détermination de la zone nodale est nécessaire car c’est à ce niveau qu’on disposera les

armatures transversales de façon à avoir des espacements réduits. Ceci se fait car cet

endroit est très exposé au risque du cisaillement.

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur de ces zones

nodales sensibles (selon le RPA99/2003).

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les pout

que dans les poteaux, Le RPA99 (Art 7.6.2)

Figure.V.5

 Détermination du mome

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend

- Des dimensions de la section du béton.

- De la quantité d’armatures dans la section.

- De la contrainte limite élastique des aciers.

Avec : z = 0.9 × h et σ� =

Les résultats de calcul des moments résistants dans les

tableaux suivants :

Tableau.V.14

� � � � � � � � � � � � � ( �

� � � � � � � � � � � � 65*65

� � � � � � � � é� � � � 60*65
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on de la flèche n’est pas nécessaire.

Vérification de la zone nodale

La détermination de la zone nodale est nécessaire car c’est à ce niveau qu’on disposera les

armatures transversales de façon à avoir des espacements réduits. Ceci se fait car cet

est très exposé au risque du cisaillement.

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur de ces zones

(selon le RPA99/2003).

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les pout

RPA99 (Art 7.6.2) exige de vérifier :

M � + M � ≥ 1.25(|M � | + |M � |)

V.5.Les moments résistant dans la zone nodale.

Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement :

Des dimensions de la section du béton.

De la quantité d’armatures dans la section.

De la contrainte limite élastique des aciers.

M � = z × A � × σ�

=
� �

� �
= 348 MPa

Les résultats de calcul des moments résistants dans les poteaux sont donnés dans les

V.14. Les moments résistants dans les poteaux

� � � ) � ( � ) � � ( � � � )

65*65 0.585 36.7

60*65 0.585 32.17
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La détermination de la zone nodale est nécessaire car c’est à ce niveau qu’on disposera les

armatures transversales de façon à avoir des espacements réduits. Ceci se fait car cet

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur de ces zones

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les poutres plutôt

Les moments résistant dans la zone nodale.

essentiellement :

poteaux sont donnés dans les

Les moments résistants dans les poteaux.

� � (� � . � )

747.14

654.92
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� è� � � � � è� � é� � � � 60*60 0.54 30.29 569.21

� è� � � � � è� � é� � � � 55*55 0.495 24.63 424.28

� è� � � � � è� � é� � � � 45*45 0.405 21.37 301.18

� � � � � � � � 35*35 0.315 10.68 117.07

Tableau.V.15. Moment résistant dans les poutres.

niveaux local H(m) Z(m) � � ( � � � ) � � � � . � )

Entre sol
1 et 2

PP 0.45 0.405 9.24 130.23

PS 0.35 0.315 5.65 619.35

RDC et étage
courant

PP 0.45 0.405 12.06 796.31

PS 0.35 0.315 9.24 101.29

Terrasse
inaccessible

PP 0.45 0.405 12.06 796.31

PS 0.35 0.315 5.65 619.35

Les résultats de la vérification concernant les zones nodales sont illustrés dans les tableaux
suivant :

Tableau.V.16. Vérification des zones nodales poutres principales.

� � � � � � � �

( � � . � )
� �

( � � . � )
� � � � � �

( � � . � )
� �

( � � . � )
� �

( � � . � )
� . � � (� �

+ � � )
( � � . � )

� � � � � � � � � � �

� � � � � � � � � 1138.42 569.21 1707.63 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �
� � � � � � � � � 1138.42 569.21 1707.63 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� � � 1076.78 538.39 1615.17 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �
� � � é� � � � 1076.78 538.39 1615.17 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 987.04 493.52 1480.56 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 987.04 493.52 1480.56 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 792.4 396.20 1188.6 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 792.4 396.20 1188.6 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 669.3 334.15 1003.95 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 510.2 255.10 765.3 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

� � � � � � � � 234.14 117.07 351.21 217.75 217.75 554.375 � é� � � � é �

Tableau.V.17. Vérification des zones nodales poutres secondaires.

� � � � � � � �

( � � . � )
� �

( � � . � )
� � � � � �

(� � . � )
� �

( � � . � )
� �

( � � . � )
� . � � (� � + � � )

( � � . � )
� � � � � � � � � � �

� � � � � � � � � 1138.4
2

569.21 1707.63 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� � � � � � � � � 1138.4
2

569.21 1707.63 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� � � 1076.7
8

538.39 1615.17 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� � � é� � � � 1076.7
8

538.39 1615.17 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 987.04 493.52 1480.56 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 987.04 493.52 1480.56 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �
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� è� � é� � � � 792.4 396.20 1188.6 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 792.4 396.20 1188.6 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 669.3 334.15 1003.95 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� è� � é� � � � 510.2 255.10 765.3 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

� � � � � � � � 234.14 117.07 351.21 101.29 101.29 253.225 � é� � � � é �

Remarque :
On remarque que les conditions du RPA sont vérifiées donc il n’y a pas de risque de
formation du phénomène poteau faible et poutre forte, il n’y a pas lieu donc d’augmenter la
section du ferraillage des poteaux, les moments résistants dans les poteaux sont supérieurs
aux moments résistants dans les poutres, dans les deux sens donc la formation dans rotules
plastiques, se fera en premier lieu dans les poutres et non pas dans les poteaux.
Détail d’un cours d’armature transversale dans la zone nodale
2 U superposés


Figure.V.6. Armature transversale dans la zone nodale.

Les schémas de ferraillage de poutres principales :

Travée Appuis

Figure.V.7. Schéma de ferraillage de la poutre principale de ES1-2



Travée Appuis

Figure.V.8. Schéma de ferraillage de la poutre principale des étages courants

Travée Appuis

Figure.V.9. Schéma de ferraillage de la poutre principale de la terrasse

Les schémas de ferraillage de poutres

Travée Appuis

Chapitre V – Etude des éléments principaux.

Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre principale des étages courants

Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre principale de la terrasse

erraillage de poutres secondaires :

Travée Appuis
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Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre principale des étages courants

Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre principale de la terrasse



Figure.V.10. Sché

Travée

Figure.V.11. Schéma de fer
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Schéma de ferraillage de la poutre secondaires de ES1

Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre secondaires des étages courants
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de ES1-2

Appuis

des étages courants



Travée Appuis

Figure.V.12. Schéma de ferraillage de la poutre

V.4. Étude des voiles

LeRPA99/version 2003 (3.4.A.1.a)

armé dépassant quatre niveaux ou

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à la 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 calculées en flexion

sollicitations issues des combinaisons suivantes

- 1.35G + 1.5Q

- G + Q

- G + Q ± E

- 0.8G ± E

V.4.1 Recommandation du RPA 99/Version2003

1. Armatures verticales

Elles sont destinées à reprendre les effets de flexion.

nappes parallèles aux faces des voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions

suivantes :
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Travée Appuis

ma de ferraillage de la poutre secondaires de la terrasse

RPA99/version 2003 (3.4.A.1.a),exige de mettre des voiles à chaque structure en béton

armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne sismicité)

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à la base, leurs modes de rupture

Rupture en flexion par effort tranchant.

Rupture par écrasement ou traction du béton.

, les voiles seront calculées en flexion composée avec effort tranchant, avec les

sollicitations issues des combinaisons suivantes :

Recommandation du RPA 99/Version2003 (Art 7.7.4.1)

Armatures verticales

Elles sont destinées à reprendre les effets de flexion. Elles sont disposées en deux

nappes parallèles aux faces des voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions
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Travée Appuis

de la terrasse

exige de mettre des voiles à chaque structure en béton

(moyenne sismicité).

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à la base, leurs modes de rupture

composée avec effort tranchant, avec les

Elles sont disposées en deux

nappes parallèles aux faces des voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions
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 A �
� � � avecL � : Longueur de la zone tendue ;

e : Epaisseur du voile.

 les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées avec des cadres

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

 A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié

sur
�

� �
de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à

15cm.

 Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.

2. Armatures horizontales

Elles sont destinées à reprendre les efforts tranchants, disposées en deux nappes

vers l’extrémité des armatures verticales pour empêcher leur flambement et elles doivent

être munies de crochets à 135° avec une longueur égale à : 10 × φ

3. Armatures transversales

Destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le

flambement, Elles sont en nombre de4 épingles par 1m2 au moins.

4. Armatures de couture

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de

couture dont la section doit être calculée par la formule suivante :

A � � = 1,1 ×
�

� �
avec :V = 1.4 × V�

5. Règles communes aux armatures verticales et horizontales

 Le pourcentage minimal d’armatures est de :

−A � � � = 0.15% e × h ……..dans la zone extrême de voile.

−A � � � = 0.10% e × h ……….dans la zone courante du voile.

 Le diamètre des barres (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas dépasser
�

� �

de l’épaisseur du voile.

 L’espacement S � = min(1.5 × e; 30cm) avece: épaisseur du voile.

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles par m².

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :

−40φ : Pour les barres situées dans les zones ou 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.

V.4.2.Ferraillage des voiles

Les voiles travaillent à la flexion composée ils seront donc ferrailles sous effort normal « N »

et le moment fléchissant « M » .Ces efforts sont tires directement du ETABS V16 avec les

sollicitations issues des combinaisons précédentes .et on prend les plus défavorables :

1. Moment maximal avec son effort normal correspondant : Mcorrespondant � � �

2. Effort normal maximal avec son moment correspondant : Ncorrespondant � � �

3. Effort normal minimal avec son moment correspondant : Ncorrespondant � � �

Le calcul des armatures verticales se fait en flexion composée sous M et N pour une

section(e×l).

 A �
� � � : Section d’armature verticale minimale dans le voile A �

� � � = 0.15% × e × l

 A �
� � � : Section d’armature verticale minimale dans la zone tendue A �

� � � = 0.2% × e × L �

 A �
� � � : Section d’armature verticale minimale dans la zone comprimée A �

� � � = 0.1%eL �

 A �
� � � : Section d’armature calculée dans l’élément.

 A �
� � � �

: Section d’armature adoptée pour une seule face de voile… S � : Espacement.

 A �
� � � = 0.15% × e × l: section d’armature horizontale minimale dans le voile.

 A �
� � � � : Section d’armature horizontale calculée.

 A �
� � � �

: Section d’armature horizontale adoptée par espacement.

 N � � � : Nombre de barre adoptée par espacement.

Calcul des sollicitations

Le calcul des voiles sont fait par les sollicitations les plus défavorables, les résultats obtenus

sont récapitulés dans les tableaux suivants :

3.1.1. Calcul de ferraillage

Cet exemple de calcul se fera sous la combinaison (� � � � ⟶ � � � � � ) la plus défavorable, à

la flexion composée pour une section( � × � ).

La section de ferraillage « A » obtenue sera répartie sur tout la tendue de la section.

 Données :

� � � � = −107.89 KN ( Traction) → � � � � � = 69.89 KN. m → � = 97.04 KN	� � � .

L = 1.3 m ; e = 0.30 m ; d = 1.25 m ; dʹ = 0.05 m ; F � � = 18.48 Mpa .

 Calcul des contraintes
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σ� � �
� � � =

N

S
±

M

I
×

L

2
⇨ �

σ� � � = 0.70 Mpa > 0

σ� � � = −1.24 Mpa < 0
�

Donc la section est partiellement comprimée, le calcul se fait par assimilation à la flexion

simple.

 Calcul des armatures verticales

M � � = M + N � d −
L

2
� = 5.16 KN. m

μ � � =
M � �

b × d� × F � �
ðμ � � =

5.17 × 10 � �

0.3 × 1.25� × 18.48
= 0.00059 < 0.186 (PivotA)

⇨ f� � = 400 Mpa ⇨ α = 0.0025 ⇨ Z = 1.24 ⇨ A � � = 0.10cm� ⇨ A � � = 2.80cm�

Soit : A � � = 2.80cm� dans la zone tendue.

A � � �
� � � � = 0.23 × b × d ×

f� � �
fe
� = 4.53cm� > A � � � = 2.80 cm�

 Calcul des sections minimales de RPA

 Zone tendue

Calcul de la longueur zone tenduel� : l� = L ×
σ � � �

σ � � � � σ � � � ⇨ l� = 0.58m.

A � . �
� � � = 0.2%(l� × e) = 3.48cm� > A � � � = 2.80cm� , donc on ferraille avec A � . �

� � � .

 Zone comprimée

A � . �
� � � = 0.1%(e × l� ) = 0.42cm�

Calcul de la longueur zone compriméel� : l� = L − 2 × l� ⇨ l� = 0.14m

 Tous les voiles

A � � � � �
� � � = 0.15%(e × L) = 5.85cm� > A � � � � �

� � � .

On opte pour une face 8HA10 = 6.28 cm� ⇨ S � = 20cm

 Calcul des armatures horizontales

La section des armatures horizontales est calculée selon la formule suivante :

A � ≥
τ � × e × S �

0.8 × f�
Avec : K = 0, car ya reprise de bétonnage.

Selon le RPA: S � ≤ min(1.5e ; 30cm) = 30cm. SoitS � = 20cm.

τ � =
1.4 × V

b × d
=

1.4 × 97.04 × 10 � �

0.3 × 1.25
= 0.36 Mpa < τ �� � � = 0.2 × f� � � = 5 Mpa .

Donc pas de risque de rupture par cisaillement.

Donc ∶ A � ≥
0.36 × 0.3 × 0.2

0.8 × 400
= 0.68cm�

Le choix ∶ soitA �
� � � é

= 2HA10 = 1.57cm� .
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A �
� � � = 0.15%(e × S � ) = 0.9cm� < A �

� � � é
= 1.57cm� .

 Sens x-x’:

Tableau.V.18. Ferraillage du voileVx1 et Vx2 = 1.2 m .

Niveau � � � � � � � � �
� � �

� � �
� � � � � é� � � �

� è� � � � � è� �

� � � � �
� è� � � � � è� �

� � � � �
� è� � � � � è� � � �
� è� � é� � � �

� ( � ) 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2

� ( � ) 0.3 0.2 0.2 0.2 0.2

� ( � � . � ) 30.10 128.22 85.54 71.55 102.85

� ( � � ) 184.27 -24.93 172.93 74.58 3.68

� ( � ) 1.15 1.15 1.15 1.15 1.15

� ( � � ) 113.94 149.19 113.77 108.20 132.79

� ( � � � ) 0.66 0.93 0.75 0.66 0.90

� � ( � � � ) 5 5 5 5 5

� � � � ( � � � ) 4.17 4.90 3.58 2.65 4.02

� � � � ( � � � ) 5.4 3.6 3.6 3.6 3.6

� ( � � ) 0.043 0.029 0.029 0.029 0.029

� ( � ) 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6

� � ( � � � ) 7.05 5.65 2.98 3.87 4.02

� � ( � � � ) -6.25 -5.98 -1.56 -4.56 -2.29

� �
� � � � � é

(� � � ) 3HA16 3HA16 3HA16 3HA16 3HA16

� � (� ) 0.58 0.46 0.52 0.50 0.57

� � � �
� � � � � ( � � � ) 2.24 2.32 1.76 2.28 2.4

� � � (� � ) 15 15 15 15 15

� � (� ) 0.14 0.28 0.16 0.20 0.06

� � � �
� � � �

(� � � ) 0.12 0.56 0.32 0.40 0.12

� �
� � � ( � � � ) 0.632 0.58 0.36 0.74 0.98

� �
� � � ( � � � ) 0.675 0.45 0.45 0.45 0.45

� �
� � � � � é

(� � � ) 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10

� � � (� � ) 15 15 15 15 15

Sens y-y’ :

Tableau.V.19.Ferraillage du voile Vy1 et Vy2 = 2.8 m

Niveau � � � � � � � � �
� � �

� � �
� � � � � é� � � �

� è� � � � � è� �

� � � � �
� è� � � � � è� �

� � � � �
� è� � � � � è� � � �
� è� � é� � � �

� ( � ) 2.8 2.8 2.8 2.8 2.8
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� (� ) 0.3 0.2 0.2 0.2 0.2

� ( � � . � ) 27.49 312.83 51.05 55.68 59.85

� (� � ) 265.78 -14.25 131.88 14.77 -28.73

� (� ) 2.75 2.75 2.75 2.75 2.75

� (� � ) 109.95 128.05 107.09 82.56 71.82

� (� � � ) 0.65 0.58 0.75 0.39 039

� � (� � � ) 5 5 5 5 5

� � � � (� � � ) 5.26 4.98 3.02 5.63 4.23

� � � � ( � � � ) 9.96 6.64 6.64 6.64 6.64

� ( � � ) 0.548 0.45 0.45 0.45 0.45

� (� ) 1.4 1.4 1.4 1.4 1.4

� � (� � � ) 0.87 4.34 3.13 0.77 0.146

� � (� � � ) 0.26 -1.82 -0.53 -0.45 -0.076

� �
� � � � � é

( � � � ) 4HA14+4HA12 4HA12+4HA10 4HA12+4HA10 4HA12+4HA10 4HA12+4HA10

� � ( � ) 1.39 1.35 1.31 1.38 1.32

� � � �
� � � � � (� � � ) 2.76 3.55 1.74 4.4 4.12

� � � ( � � ) 15 15 15 15 15

� � ( � ) 0.02 0.10 0.18 0.04 0.16

� � � �
� � � �

( � � � ) 3.24 2.45 4.26 1.6 1.90

� �
� � � (� � � ) 0.75 0.862 0.69 0.79 0.87

� �
� � � ( � � � ) 0.68 0.45 0.45 0.45 0.45

� �
� � � � � é

( � � � ) 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10

� � � ( � � ) 15 15 15 15 15

 Sens y-y’ :

Tableau.V.20.Ferraillage du voile V� � et V� � = 1.3 m

Niveau � � � � � � � � �
� � �

� � �
� � � � � é� � � �

� è� � � � � è� �

é� � � �
� è� � � � � è� �

� � � � �
� è� � � � � è� � � �
� è� � é� � � �

� ( � ) 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3

� (� ) 0.3 0.2 0.2 0.2 0.2
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� ( � � . � ) 69.89 268.46 24.24 45.76 37.45

� ( � � ) -107.89 -154.23 92.40 21.64 -18.36

� ( � ) 1.25 1.25 1.25 1.25 1.25

� (� � ) 97.04 160.26 64.22 49.37 36.77

� (� � � ) 0.25 0.64 0.32 0.19 0.11

� � ( � � � ) 5 5 5 5 5

� � � � ( � � � ) 2.80 1.89 0.69 0.69 0.48

� � � � (� � � ) 3.75 3.75 3.75 3.75 3.75

� (� � ) 0.0549 0.0366 0.0366 0.0366 0.0366

� ( � ) 0.65 0.65 0.65 0.65 0.65

� � ( � � � ) 0.65 2.83 1.96 115 1.09

� � ( � � � ) -1.63 -2.89 -0.79 -0.79 -0.65

� �
� � � � � é

(� � � ) 8HA10 8HA10 8HA10 8HA10 8HA10

� � ( � ) 0.58 0.49 0.39 0.52 0.49

� � � �
� � � � � (� � � ) 3.48 1.96 1.56 2.08 1.96

� � � ( � � ) 15 15 15 15 15

� � ( � ) 0.14 0.32 0.52 0.26 0.32

� � � �
� � � �

( � � � ) 0.68 0.59 1.03 0.49 0.57

� �
� � � ( � � � ) 0.82 1 0.31 0.31 0.29

� �
� � � (� � � ) 0.675 0.45 0.45 0.45 0.45

� �
� � � � � é

(� � � ) 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10

� � � ( � � ) 15 15 15 15 15

Les schémas de ferraillages des voiles :

Ferraillage du voile Vx1 et Vx2 :



Figure.V.13.S

Ferraillage du voile Vy1 et Vy

Figure.V.14. S

Ferraillage du voile Vy3 et Vy4
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Schéma de ferraillage du voile Vx1 et Vx2 =1.2m

du voile Vy1 et Vy2 :

Schéma de ferraillage du voile Vy1 et Vy2 =2.

Vy3 et Vy4 :
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chéma de ferraillage du voile Vx1 et Vx2 =1.2m

.8m



Figure.V.15. S

V.5. Conclusion

Les éléments principaux jouent un rôle très important dans la résistance et la transmission

des sollicitations, donc ils doivent être bien dimensionnés et bien armés.

Ces éléments sont ferraillés avec

« Etabs », en respectant les règlements «

résistances et d’économies.

Chapitre V – Etude des éléments principaux.

Schéma de ferraillage du voile Vy3 et Vy4 =1.3

Les éléments principaux jouent un rôle très important dans la résistance et la transmission

doivent être bien dimensionnés et bien armés.

Ces éléments sont ferraillés avec les sollicitations maximum qu’on a obtenue dans logiciel

», en respectant les règlements « BAEL, RPA99 » et en assurant les critères de

Etude des éléments principaux.
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=1.3m

Les éléments principaux jouent un rôle très important dans la résistance et la transmission

maximum qu’on a obtenue dans logiciel

» et en assurant les critères de







CHAPITRE VI

ETUDE DES FONDATIONS



Chapitre VI – Etude des fondations.

Page | 132

VI.1. Introduction

On appelle fondation, la partie d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise. Elle reprend

les charges de la structure et les transmet au sol dans de bonnes conditions de façon à

assurer la stabilité de l’ouvrage.

VI.2. Etude des fondations

VI.2.1. Les différents types de fondations

Des fondations superficielles (semelle isolée, semelle filante, radier général) sont réalisées

lorsque les couches de terrain susceptibles de supporter l’ouvrage sont à une faible

profondeur. Lorsque ces couches sont à une grande profondeur, des fondations profondes

et semi profondes (puits et pieux) devront être réalisées.

VI.2.2. Choix du type des fondations

Le choix du type de fondation dépend essentiellement, des facteurs suivants :

 La capacité portante du sol.

 La charge à transmettre au sol.

 La dimension des trames.

 La profondeur d’ancrage.

Pour le choix de type de fondation pour notre ouvrage on doit vérifier dans l’ordre suivant :

1) Les semelles isolées.

2) Les semelles filantes.

3) Le radier général.

Afin de déterminer le choix de fondation à adopter pour notre structure, on procède tout

d’abord à la vérification des semelles isolées puis les semelles filantes, si deux vérifications

ne sont pas satisfaites, on passera au radier général.

- Combinaisons de calcul

D’après le RPA99/V2003 (Art 10.1.4.1) et le DTR BC2.33.1.les fondations superficielles sont

dimensionnées, sous les combinaisons suivantes :

�
G + Q ± E
0.8G ± E

RPA99/V2003 (Art 10.1.4.1)

�
G + Q

1.35G + 1.5Q
DTR BC2.33.

VI.2.3. Vérification des fondations superficielles

VI.2.3.1. Vérification de la semelle isolée
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Dans ce projet, nous proposons en premier lieu des semelles isolées, pour cela, nous allons

procéder à une première vérification telle que :
� � � �

�
 ≤ σ� � �� � � � � ……………………………………(1)

Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée, avec :

N � � � : L’effort normal transmis à la base obtenue par le logiciel ETABS V2016.

N � � � =1872.87 KN

S : surface d’appui de la semelle. S=A×B
σ� � �� � � � � : Contrainte admissible du sol. σ� � �� � � � � = 1.7 bar

Figure.VI.1. Schéma d’une semelle isolé

On va vérifier la semelle la plus sollicitée :

On a une semelle et un poteau carrée donc on doit vérifier la condition d’homothétie :

A

a
=

B

b
⇨ A =

a

b
× B

Avec : a, b : dimensions du poteau à la base.

On remplace dans l’équation (1) on trouve :

A ≥ �
b

a
×

N

σ� � � �
= �

0,65

0,65
×

2016.92

170
⇒ A ≥ 3.44 m .

D’après le résultat, et en tenant compte des distances entre les poteaux dans les deux

directions, on remarque que l’utilisation des semelles isolées ne convient pas pour notre cas

à cause du chevauchement des semelles voisines, ce qui nous a conduits à vérifier les

semelles filantes.

VI.2.3.2. Vérification des semelles filantes

On Choisit une semelle filante de largeur B et de longueur L, située sous un portique de 4

poteaux.
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N1=2003.52KN N2=2016.92KN N3=1850.64KN N4=393.97KN

Figure VI.2. Schéma d’une semelle filante

N =∑ N� = 6265.05 KN

L =13.4 m

La vérification à faire est :
L

N
B

LB

N

S

N

sol

sol







m
L

N
B

sol

76.2
40.13170

05.6265









On opte : B =2.80 m

Vu que l’entraxe minimal des poteaux est de 3.7m, on remarque qu’il n’y aura pas de

chevauchement entre les semelles filantes.

 Calcul de la surface de la semelle filante

S ≥
∑ N�

σ� � �
= 36.85 m�

 Calcul de la hauteur total de la semelle filante

La hauteur totale de la semelle (h� ) est déterminée par la formule :

ℎ� = d + d’= 0.65 m

d ≥
B − b

4
= 0.54 … … . . Vérfiée

Avec :

d’: Enrobage

 Vérification en tenant compte de la semelle filante
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La semelle est soumise à son poids propre ainsi qu’au poids de la superstructure :

N� = N� � � + N� � �

N� � � =∑ N� = 6265.05 KN

N� � � = N� . � + N� . �

Avec:

N� . � = γ � × S � . � × h × n

N� . � = γ � × S � . � × h�

S � . � : Surface de l’avant poteaux (60×60).

h : Hauteur de l’avant poteaux h=1 m.

n : Nombre de poteaux revenant à la semelle filante n=4.

h� : Hauteur de la semelle filante h� = 0.65 m

N� . � = 42.25 KN

N� . � = 598.87 KN

N� = 641.12KN

 Vérification de la contrainte

� � � �

�
≤ σ� � �� � � � � →

� � � � . � �

� � . � �
= 0.172 MPa > 0.170 MPa

On constate que la contrainte de la semelle filante est supérieure à la contrainte admissible du

sol, ce qui revient à dire que ce type de semelle ne convient pas à notre structure.

Donc on opte pour un radier général appuyée sur les nervures.

VI.3. Etude du radier

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé

Les choix d’emploi d’un radier général est une solution, afin d’éviter au maximum les

désordres dus aux tassements différentiels et assurer une bonne répartition des charges
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transmises par la superstructure sur le sol d’assise.

Dans le but d’augmenter sa rigidité, on opte pour un radier avec nervures supérieures

 Pré dimensionnement

Le radier est considéré comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions

suivantes :

 Condition de coffrage

h� : Hauteur des nervures.

h� : Hauteur de la dalle.

L � � � : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

Sens X−X 

L � � � = 3.85 m

h� ≥
L � � �

20
=

385

20
= 19.25 cm

h� ≥
L � � �

10
=

385

10
= 38.5 cm

Sens Y-Y

h� ≥
L � � �

20
=

595

20
= 29.75 cm

h� ≥
L � � �

10
=

595

10
= 59.5 cm

 Condition de rigidité

e maxL L
4




:eL Est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide

ou flexible).

4
4

e

E I
L

k b
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Avec :

E : Module d’élasticité du béton, E = 3,216 107 KN/m2.

I : Inertie de la section du radier.
� × � �

� �

K : Coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K= 4 104 KN/m3

b : La largeur de la semelle.

On a:
43
max3
4

48L Kbh
I h

12 E
  



cmhh tt 29.51
10216.314.3

10485.348
3

74

44







D’après les conditions de coffrage et rigidité on opte pour h� = 60cm et h� = 30 cm.

 Calcul de la surface du radier

sol

ser
rad

N
S




.06.30880 KNN ser 

S � � � � � � = S � � � � � � � � = 217.12 m� pas de débordement

Conclusion

Les dimensionnes du radier sont :

⎩
⎨

⎧
Hauteur du radier h� = 30 cm.
Hauteur de la nervure h� = 60 cm

Surface du radier S � � � = 217.12 m�

Lʹenrobage dʹ = 5 cm

 Vérifications nécessaires

 Vérification de la contrainte du sol : DTR BC 2.3.3.1 (Art. 3.541 a)

.65.181
170

06.30880 2mS rad 



Chapitre VI – Etude des fondations.

Page | 138

σ� � � =
3σ� � � + σ� � �

4
≤ σ� � � � ; avec:

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧σ� =

N� � �

S
±

M �

I�
Y�

σ� =
N� � �

S
±

M �

I�
X �

Avec σ� � �� � � � � = 1.7 bar

Les contraintes sous le radier sont données par :

En utilisant, le programme « SOCOTEC », on a les caractéristiques suivantes :

�
X � = 8.65 m
Y� = 6.28 m

																								 �
I� = 2849.7m�

I� = 5415 m�

Les efforts extraits à partir du logiciel ETABS sont :

M � = 32579.54 MN. m M � = 28570.88 MN. m

Détermination des contraintes moyennes dans les deux sens :

 Sens X-X :

�
� � � � =

30880.06

217.1
+

28570.88

2849.7
× 6.28 = 0,21 Mpa.

� � � � =
30880.06

217.1
−

32579.54

2849.7
× 6.28 = 0.07 Mpa.

On obtient donc:

� � � � =
3 × 0.21 + 0.04

4
= 0.03 Mpa ≤ σ� � � � = 0.17 Mpa … … … … … … vérifier

 Sens-Y-Y :

�
� � � � =

30880.06

217.1
+

32579.54

5415
× 8.65 = 0.19 Mpa.

� � � � =
30880.06

217.1
−

32579.54

5415
× 8.65 = 0.09 Mpa.

On obtient donc:

� � � � =
3 × 0.19 − 0.09

4
= 0.12 Mpa ≤ σ� � � � = 0.17 Mpa … … … … … … … vérifier

 Vérification de la stabilité au renversement

Selon le RPA99 (Article 10.1.5), on doit vérifier que :
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4

M B
e

N
 

Sens xx : mme 33.4
4

30.17
93.0

06.30880

88.28570
 ………………………… vérifiée

Sens yy : mme 14.3
4

55.12
06.1

06.30880

54.32579
 ………………………….vérifiée

 Vérification au poinçonnement

Selon le BAEL99 (Art A5.2.4.2) il faut vérifier la résistance au poinçonnement par effort

tranchant, cette vérification s’effectue comme suit :

Il faut vérifier que : c28
U c

b

f
N 0,045 U h   



UN : L’effort normal de calcul à l’ELU du poteau le plus sollicité.

ℎ� : Hauteur total de radier.ℎ� =0.6m

cU : Le périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier

Le poteau le plus sollicité est le poteau (65×65) cm2,
cU le périmètre d’impact est donné par

la formule suivante :

cU 2 (A B)  

Tel que:

A a h

B b h

 


 
→ Uc = 5 m

Figure VI.3. Schéma du poinçonnement
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Donc :

MNMNNu 79.225.2 
……….. Condition vérifiée

Pas risque de poinçonnement.

 Vérification au cisaillement

u
u c28

V
min(0,1 f ;3MPa) 2,5MPa

b d
      



On considère une bande de largeur b =1m.

u max
u

N L b
V

2S

 


KNVU 32.375
12.2172

185.349.42332







cmhd r 54609.09.0 

.5.269.0
54.01

1032.375 3

MPaMPau 







 Condition vérifiée

Donc ; pas risque de cisaillements.

 Vérification de la poussée hydrostatique

P F H S    

Avec :

F : Cœfficient de sécurité = 1.5

H : la hauteur d’ancrage du bâtiment = 2 m

S : surface totale du bâtiment = 217.12 m2

 : Poids volumique de l’eau =10 KN/m3

.49.423326.65131012.21725.1 KNNKNP  …………vérifiée
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VI.3.1. Ferraillage du radier

Le radier sera calculé comme une dalle pleine renversée, et sollicité en flexion simple

causée par la réaction du sol, il faut considérer le poids propre du radier comme une charge

favorable. On calculera le panneau le plus défavorable et on adoptera le même ferraillage

pour tout le radier

 Calcul des solicitations

q � =
� �

� � � �
=

� � � � � .� �

� � � . � �
= 194.97 KN/m�

q � =
N�

S � � �
=

30880.06

217.12
= 142.23 KN/m�

� =
� �
� �

= 0.65 > 0.4

Donc: La dalle porte dans les deux sens.

ELU ( 65.0 )









3613.0

0751.0

y

x




(Annexe I)

Calcul des moments isostatique :











mKNMM

mKNqLM

yoxoy

Uxxox

.41.78

.03.2172





Moment en travée











mKNMM

mKNMM

y
y

t

x
x
t

.65.6685.0

.48.18485.0

0

0

Moment en appuis

 mKNMM x
x
a .52.1085.0 0 

ELS ( 65.0 )









5235.0

0805.0

y

x




(Annexe I)

Calcul des moments isostatique :

Figure VI.4. Schéma d’une dalle sur quatre appuis

Ly=6.6m

Lx=4.5m
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mKNMM

mKNqLM

yoxoy

sxxox

.84.88

.71.1692





Moment en travée











mKNMM

mKNMM

y
y

t

x
x
t

.52.7585.0

.25.14485.0

0

0

Moment aux appuis

 mKNMM x
x
a .86.845.0 0 

 Ferraillage

Le calcul se fait à la flexion simple pour une bande de (1×0.30) m2, et en respectant la

condition de non fragilité suivante :

Pour h>12 cm et 4.0 :













bhA

bhA

Min
y

Min
x

0

0 )
2

3
(






Pour les HAFeE400 ; 0008.00 

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.1. Tableau du ferraillage du radier

Sens M � � � � � � � � � � � � Espacement

Travée X_X 184.48 24.04 2.82 8HA20=25.13 10

Y_Y 66.65 7.97 2.4 8HA12=9.05 10

Appui X_Y 108.52 13.35 2.82 8HA16=16.08 10

 Vérifications à l’ELS

 État limite de compression du béton

MPaf
I

yM
cb

ser
bc 156.0 28 


 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.2. Vérification des contraintes dans le béton

� � � � A( � � � ) Y (cm) I ( � � � ) � � � � � �� � � � � Observation

Travée X-X 144.25 25.13 10.46 117839.78 12.82 15 Vérifiée

Y-Y 75.52 9.05 6.99 55416.28 9.52 15 Vérifiée

Appui X-Y -84.86 16.08 8.83 86015.14 8.71 15 vérifiée

 Les contraintes dans l’acier
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( )
15 240 MPaser

s s

M d y

I
 

 
   

Tableau VІ.3. Vérification des contraintes dans l’acier

Localisation Sens � � � � � � � � �� � � � Observation

Travée X-X 144.25 266.98 201.63 Non vérifiée

Y-Y 75.52 368.15 201.63 Non vérifiée

Appuis X-Y -84.86 239.29 201.63 Non vérifiée

On doit calculer les armatures à l’ELS car la contrainte de traction n’est pas vérifiée. Les
tableaux ci-dessous résument les résultats de calcul des armatures à l’ELS ainsi que leur
vérification :

Tableau VI.4. Recalcule de ferraillage du radier à l’ELS.

Position Sens � � � � ( � � . � ) � × � � � � � � � � �

(� � ²)

� � � � � (� � ²) � � ( � � )

Travée X-X 144.25 0.013 0.524 34.75 8HA25=39.27 10

Y-Y 75.52 0.008 0.486 17.48 8HA20=25.13 10

Appui -84.86 0.009 0.496 19.98 8HA20=25.13 10

Tableau VІ.5. Revérification des contraintes dans l’acier

Localisation Sens � � � � � � � � �� � � � Observation

Travée X-X 144.25 179.52 201.63 vérifiée

Y-Y 75.52 145.63 201.63 vérifiée

appuis X-Y -84.86 156.63 201.63 vérifiée

 Espacement des armatures

Conformément au RPA l’espacement doit vérifier la condition suivant :

Armature // à Lx St ≤ min (3 h, 33cm) = 33cm. Pour notre cas St=25cm.

Armature // à Lx St ≤ min (4 h, 45 cm) = 45 cm. Pour notre cas St=25cm.

 Schéma de ferraillage du radier
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Figure VI.5. Schéma de ferraillage du radier

VI.4. Etude des nervures

La nervure est une poutre encrée dans les fondations sollicite par son poids propre et

la charge transmise par le radier celle-ci dépend de type de rupture de la dalle.

Le rapport ρ =
� �

� �
> 0.4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et deux charges

triangulaires pour le calcul du ferraillage, en prenant le cas le plus défavorable.

L � � � = 6 m

 Cas des charges triangulaires : cas de plusieurs charges :

q � = q � =
P

2
×

∑ l� �
�� �

� � �

∑ l� �
� �
� � �

 Cas d’une seule charge :

q � =
�

�
× p × l� et q � =

�

�
× p × l�

 Cas des charges trapézoïdales :

q � =
P

2
× � 1 −

ρ�
�

3
� × l� � +

P

2
× � 1 −

ρ�
�

3
� × l� �

q � =
P

2
× � 1 −

ρ�

3
� × l� � +

P

2
× � 1 −

ρ�
3
� × l� �
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Figure.VI.6. Sollicitations sur les nervures dans le sens x-x.

Figure.VI.7. Sollicitations sur les nervures dans le sens y-y.

 Calcul des sollicitations : le calcul des nervure ce fait de la même manier

que les poutrelles (ferraillé en flexion simple).

 Moments aux appuis

M � =
P� × l�

� � + P� × l�
� �

8.5 × (l�� + l�� )

Avec : Les longueurs fictives : l� = �
l … … … … … … Travée de rive
0.8 × l … … … . Travée intermediare

Pour l’appui de rive, on a : M � = 0.15 × M � Avec : M � =
� ×� �

�

 Moments en travée

M � (x) = M � (x) + M � � 1 −
�

�
� + M � �

�

�
�

Avec: M � (x) =
� ×�

�
(l − x) et � =

�

�
−

� � � � �

� ×�

M � et M� : Moments sur appuis de gauche et droit respectivement.

Pour le calcul on prend la nervure le plus sollicitée.

 Sens X-X :

Les résultats des calcules sont récapitulés dans le tableau suivant :
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Tableau VI.6. Sollicitations de la nervure dans le sens x-x.

� � � � é� � �

( � � / � )

� � � ( � � . � ) � � ( � ) � � � ( � � . � ) � (� � )

� � � �

A-B 262.52 0 -176.20 3.06 689.32 667.63

B-C 203.29 -176.20 -820.32 1.65 587.41 883.12

C-D 259.19 -820.32 0 3.58 689.36 882.16

Moments défavorable A L’ELS

Tableau VI.7. Sollicitations à l'ELS.

� � � � é� � �

(� � / � )

� � � (� � . � ) � � ( � ) � � � ( � � . � )

� � � �

A-B 189.56 0 -128.03 3.06 503.25

B-C 147.79 -128.03 -599.15 1.65 428.56

C-D 189.56 -599.15 0 3.58 504.69

Sens Y-Y :

Tableau VI.8. Sollicitations de la nervure dans le sens y-y.

� � � � é� � �

( � � / � )

� � � ( � � . � ) � � (� ) � � � ( � � . � ) � (� � )

� � � �

A-B 294.53 0 -61.86 1.45 226.48 406.15

B-C 287.65 -302.92 -408.98 1.52 9.98 555.06

C-D 299.89 -408.98 0 2.28 335.32 665.13

Moments défavorable A L’ELS

Tableau VI.9. Sollicitations à l'ELS.

� � � � é� � �

( � � / � )

� � � (� � . � ) � � (� ) � � � (� � . � )

� � � �

A-B 211.68 0 -45.50 1.45 166.20

B-C 207.72 -221.14 -300.12 1.52 8.54

C-D 219.96 -300.12 0 2.28 246.86
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 Ferraillage

Les nervures sont des poutres continues, de section en T, elles sont ferraillées à la

flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables.

b ≤ 2 × min �
� �

� �
;
� �

�
� + b �

⇒ �
Sens	x……b ≤ min �

�

�
;
� .�

� �
� × 2 + b � = 1.22 m

Sens	y……b ≤ min �
� .�

�
;
� .� �

� �
� × 2 + b � = 1.21 m

h = 60 cm ; h� = 30 cm ; b � = 60 cm ; b � .� = 1.22 cm ; d = 55 cm

Remarque : Le ferraillage des nervures en appuis est comme une section rectangulaire

(b×h). Mais la section à prendre en travée est une section en T.

Les résultats du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivant :

Tableau VI.10. Résumé des résultats du ferraillage des nervures.

� � � � � � � � � � � � � � � � � � (� � . � ) � � � �
( � � � / � � )

� � � �
(� � � / � � )

� � � � � � é

( � � � / � � )

� � � � � � � �
( � � � / � � )

X-X � � � � é� 689.32 39.54 6.88 40.25 5HA25+5HA20

� � � � � -820.32 47.18 49.09 10HA25

Y-Y � � � � é� 335.32 19.53 6.50 20.11 10HA16

� � � � � -408.98 23.86 25.76 5HA20+5HA16

 Armatures transversales

∅ � ≤ min (
� �

� �
;
�

� �
; ∅ �

� � � )

∅ � ≤ min(60 mm ; 25.71 mm ; 16 mm) = 16 mm soit ∶  ∅ � = 10 mm

A � � � � � = 2 cadres + 1 Etrier = 8HA10 = 6.28 cm�

 Escapements des aciers transversaux

Soit: S � ≤ min �
�

�
; 12; 10∅ �

� � � � ⇒ S � ≤ min(15; 12; 160)

On adopte un espacement entre les armatures transversales S � = 12 cm

 Vérification à L’ELU

 Verification de l’effort trenchant

V� � � � = 881.06 KN ; V� � � � = 664.99 KN

 On a ∶ τ � =
�

� ×�
≤ 2.5 MPa

�
Sens xx ∶ τ � = 1.31 MPa ≤ 2.5 MPa … . Vérifier 
Sens yy ∶ τ � = 0.99 MPa ≤ 2.5 MPa … . Vérifier

Pas de risqué de cisaillement des nervures.

 Vérifications des contraintes à L’ELS
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Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VI.11. Résumé des résultats (vérification des contraintes).

� � � � � � � � � � � � � ( � � . � ) Y I � � � ≤ � � �� � � � Obs � � � ≤ � � �� � � � � � �

X-X � � � � é� 504.69 9.43 1287863.79 3.7 ≤ 15 Vérifiée 298.5 > 201.63 NON Vérifiée

� � � � � -599.15 20.25 1214127.06 10 ≤ 15 Vérifiée 257.2 > 201.63 NON Vérifiée

Y-Y � � � � é� 246.86 14.25 617618.85 5.8 ≤ 15 Vérifiée 245.4 > 201.63 NON Vérifiée

� � � � � -300.12 15.82 752843.98 6.5 ≤ 15 Vérifiée 235.8 > 201.63 NON Vérifiée

Recalcule à L’ELS : Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI.12. Nouvelles sections d’acier adopté à l’ELS.

� � � � � � � � � � � � � � � �

( � � . � )
� � � � � � � � � é
(� � � / � � )

� � � � � � � �
( � � � / � � )

X-X � � � � é� 504.69 52.75 5HA32+5HA20=55.92

� � � � � -599.15 62.84 5HA25+5HA32=69.66

Y-Y � � � � é� 246.86 25.36 5HA20+5HA16=25.76

� � � � � -300.12 30.24 10HA20=31.42

 Armature de peau

Vu l’importance de la hauteur des nervures, il nécessite de mettre des armatures de peau

afin d’éviter la fissuration du béton. D’après le CBA 93 (Art A.7.3) leurs sections sont d’au

moins 3 cm² par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction

A � = 0.2%(b � × h)

A � = 7.20 cm² ⇒ soit	� � = � � � � � = � . � � 	� � �

Les schémas de ferraillage des nervures

Sens X-X :
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Figure.VI.8. Schéma de ferraillage des nervures sens x-x

Sens Y-Y :

Figure.VI.9. Schéma de ferraillage des nervures sens y-y

VI.5. Etude de voile périphérique

Selon le RPA99/2003(article,10.1.2) les ossatures au-dessous de niveau de base,
doivent comporter un voile périphérique, Le voile doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

- Une épaisseur ≥ 15 cm. 

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimal des armatures horizontales et verticales est de0.1%(b × h).

- Les ouvertures dans le voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière
importante.

VI.5.1. Caractéristiques du voile
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Les voiles seront calculés comme des panneaux de dalles sur quatre appuis, le calcul se fera

pour le voile (panneau) le plus sollicité, qu’est le voile de travée L = 6 m et H = 2 m.

VI.5.1.1. Caractéristiques du voile plus sollicité

�
Hauteur : H = 5.48 m

Longueur: L = 6.15 m
Epaisseur: e = 30 cm

VI.5.1.2. Caractéristiques du sol

�

Poids spécifique : γ � = 18 KN/m� .

Cohésion (sol non cohérent) : C = 0.4 bars.

Angle de frottement : φ = 8°.

VI.5.2. Evaluation des charges et surcharges

 La poussée des terres

Pour des raisons de sécurité on néglige l’effet de la cohésion car elle criée une poussée dans

le sens favorable.

� � � � = h × γ � × tan � �
π

4
−

φ

2
� − 2 × C × tan �

π

4
−

φ

2
� ⇒ � � � � = � � . � � 	� � /� ².

 Surcharge Q :

q = 10 KN/m�   ;       on trouve ∶ Q = q × tan � �
π

4
−

φ

2
� ⇒ � = � . � � 	� � /� � .

VI.5.3. Ferraillage du voile

Le voile périphérique sera calculé comme une dalle pleine sur quatre appuis uniformément

Chargées d’une contrainte moyenne.

Figure VI.10. Diagramme des contraintes sur le voile.



Chapitre VI – Etude des fondations.

Page | 151

ELU:	 �
σ� � � = 1.5 × 7.56 = � � . � � � � /� � .

σ� � � = 1.35 × 73.84 + 1.5 × 7.56 = � � � . � � 	� � /� � .

ELS:	 �
σ� � � = Q = � . � � 	� � /� � .

σ� � � = P� � � + Q = � � . � � 	� � /� � .

Le diagramme des contraintes est trapézoïdal, donc la contrainte moyenne est égale à :

� �
� � �

=
3 × σ� � � + σ� � �

4
× 1ml = � � . � 	� � /� .

Pour le ferraillage on prend le panneau le plus sollicité dont Les caractéristiques sont :

�
L � = 5.48m ; b = 1 m.
L � = 6.15 m ; e = 0.30 m. ; ρ = 0.89 > 0.4 ∶ la dalle travaille dans deux sens

 Calcul des moments isostatiques
ELU 0466.0x

7635.0y











mKNMM

mKNqLM

yoxoy

Uxxox

.99.91

.49.1202





 Moment en travé











mKNMM

mKNMM

y
y

t

x
x
t

.19.7885.0

.42.10285.0

0

0

Moment en appuis

 mKNMM x
x
a .25.605.0 0 

 Calcul de ferraillage

Le ferraillage du voile se fait à la F.S pour une bande de (1ml) ; d = 0.27m

� � � �
� � � = 0.1% × b × h

Les résultats obtenus de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI.13. Ferraillage de voile périphérique.

Position Sens � ( � � . � ) � � � � ( � � ²) � � � � � � é ( � � ²) � � ( � � )

Travée X-X 102.42 11.50 5HA10+5HA16=13.97 20

Y-Y 78.19 11.35 5HA10+5HA16=13.97 20

Appui -60.25 6.57 5HA14=7.70 20



Chapitre VI – Etude des fondations.

Page | 152

VI.5.4. Vérifications nécessaires

 Vérifications à L’ELU

 Escapements

On a ∶ FN et chargement répartie donc ⇒ � � ≤ min(2e ; 25cm)

⇒ 	 � � = 20 cm ⋯ Verifiée

�

Travée … Sens xx ∶ A � � � � � = 3.49 cm�

Travée … Sens yy ∶ A � � � � � = 3.49 cm�

Appui … A � � � � � = 1.93 cm�

 Vérification de l’effort tranchant

�
� �
� =

σ �
� � �

× � �

�
= 235.91 KN.

� �
�

=
σ �
� � �

× � �

�
= 264.76 KN.

On doit vérifie que ∶ � � =
V�

b × d
≤ � � � =

0.07 × f� � �
γ �

= 1.17Mpa.

� � =
264.76 × 10 � �

1 × 0.27
= 0.98 Mpa ≤ 1.17 Mpa

⇒ Il nʹest pas de risque de rupture par cisaillement.

 Vérifications à L’ELS

Soit : ELS:	 �
σ� � � = � . � � 	� � / � � .

σ� � � = � � . � � 	� � /� � .

� �
� � �

=
3 × σ� � � + σ� � �

4
× 1ml =

3 × 34.06 + 7.56

4
× 1ml = � � . � � 	� � /� .

ELS









8358.0

0537.0

y

x




(Annexe I)

Calcul des moments isostatique :











mKNMM

mKNqLM

yoxoy

sxxox

.98.36

.25.442





Moment en travée











mKNMM

mKNMM

y
y

t

x
x
t

.44.3185.0

.61.3785.0

0

0
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Moment aux appuis

 mKNMM x
x
a .13.225.0 0 

 Vérification des constraints

On doit vérifier ∶ �
� � � =

M � � �

I
× y	 ≤ � � �� � � � � = 0.6f� � � = 15 MPa

� � =
15 × M � � �

I
(d − y) ≤ � �� � � = 201.63 Mpa (FN).

Les résultats obtenus de cette vérification sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI.14. Vérification des contraintes à l’ELS.

Position Sens � � � � (� � . � ) Y ( � � ) I (� � � ) � � � ≤ � ̄ � � Obs � � ≤ � �� � � � � � Obs

Travée X-X 37.61 8.75 92123.98 3.57 ≤ 15 vérifiée 111.76 ≤ 201.63 vérifiée

Y-Y 31.44 8.75 92123.98 2.98 ≤ 15 vérifiée 93.43 ≥ 201.63
vérifiée

Appui -22.13 6.83 57609.13 2.62 ≤ 15 vérifiée 116.22 ≥ 201.63
vérifiée

Ferraillage du voile périphérique
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Figure VI.11. Schéma de ferraillage pour le voile périphérique

VI.6. Conclusion

L’étude de l’infrastructure constitue une étape importante dans le calcul d’ouvrage. Pour

notre structure nous avons choisie comme fondation un radier général vue les

caractéristiques mécaniques du sol et la géométrie de la structure.

Dans un premier temps nous avons essayé d’utiliser des semelles isolées. Cette solution a

été écartée à cause du chevauchement qu’elle induisait. Les mêmes raisons ont fait écarter

la solution de la semelle filante. Nous avons donc opté à des fondations sur radier général

ayant les dimensions suivantes :

Epaisseur du radier : 30 cm

Sections des nervures ; (b*h) = (60* 60) cm2.

Un voile périphérique à était prévu et calculer comme des panneaux de dalles sur quatre

appuis, pour stabiliser le massif du sol de L’entre sol et de supporter les poussées des terres.



CONCLUSION

GENERALE



Conclusion générale.

Conclusion générale

D’après l’étude qu’on a fait, il convient de souligner que pour la conception parasismique,

il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite collaboration

dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour arriver à une

sécurité parasismique réalisée sans surcoût important.

Notre projet s’est effectué à base de deux critères à savoir la résistance des éléments

porteurs d’un bâtiment et la stabilité de sa forme vis-à-vis des différentes sollicitations pour

assurer la sécurité des usagers et l’adaptation des solutions économiques.

Après avoir étudié ce projet, on a constaté quelques points :

- La bonne disposition des voiles est un facteur beaucoup plus important que la

quantité des voiles à placer à la structure, elle a un rôle déterminant dans le

comportement de cette dernière vis-à-vis du séisme.

- La satisfaction des conditions de vérification des moments résistants en zones

nodales, permet de situer le risque de formation des rotules plastiques ans les

poutres et non dans les poteaux.

- La vérification de l’interaction entre les voiles et les portiques vis-à-vis des charges

verticales et horizontales est indispensable et dans la plus part des cas est

déterminante pour le dimensionnement des éléments structuraux.

L’étude de ce projet de fin d’étude est notre première vrai épreuve avant de s’insérer

dans la vie active, ceci nous a permis d’améliorer et d’approfondir nos connaissances basant

sur documents techniques et même d’application des règlements et ce certains méthodes,

de mettre en évidence quelques principe de base qui doivent être pris en considération dans

la conception des structures.

Enfin, nous espérons avoir atteint nos objectif et nous permettras d’exploiter nos

connaissances dans la vie pratique.
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