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Introduction Générale

Construire a toujours été l’un des premiers soucis de l’homme et l'une de ses

occupations privilégiées. A ce jour, la construction connaît un grand essor dans la plus part

des pays et très nombreux sont les professionnelles qui se livrent à l'activité de bâtir dans le

domaine du bâtiment ou des travaux publics.

Cependant, si le métier de construire peut être considérer parmi les plus anciens exercés par

l'homme, il faut reconnaître qu'il leur a fallu au cours des dernières décades, s'adapter pour

tenir compte de l'évolution des constructions, mais surtout des nouvelles techniques qui

permettent une fiabilité maximale de la structure vis-à-vis des aléas naturels tel que les

séismes.

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

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

 Elle doit résister à toutes les actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi

bien pendent l'exécution que durant son exploitation et qu'elle ait une durabilité

convenable au regard des coûts d'entretien.

Pour satisfaire les exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir convenablement les

matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs appropriés,

et spécifier des procédures de contrôles adaptées au projet considérer, au stade de la

conception, et de l’exploitation. Pour ce faire, il faut impérativement respecter les normes et

les règles en vigueur qui sont propres à chaque pays.

Le projet qui nous a été confié porte sur l’étude d’un bâtiment à usage habitations en (R+9+2

Sous sol) implanté à Bejaia qui est classé d’après le règlement parasismique algérien comme

zone de moyenne sismicité (IIa). Donc il y a lieu de déterminer leur comportement

dynamique, afin d’assurer une bonne résistance de l’ouvrage à long terme et assurer le confort

et la sécurité des vies humaines.

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

« règlement parasismique algérien RPA99 »Version 2003.
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Introduction :

L’étude d’un bâtiment en béton armée 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 la description du projet et l’étude des

caractéristiques des matériaux utilisés.

I.1. Présentation de l’ouvrage :

Le projet consiste dans l’étude d’une structure (R+9) bi fonctionnelle qui regroupe
habitations, commerces et parking en sous-sols.
L’ouvrage est implanté :

Wilaya : Bejaia
Daïra : Bejaia
Commune : Bejaia
Lieu-dit : IGHIL EL-BERDJ

I.2 Caractéristiques géométriques de l’ouvrage :

 Hauteur totale du bâtiment : 31.50 m

 Hauteur du RDC : 3.96 m

 Hauteur du sous-sol : 2.50 m

 Hauteur de l’étage courant : 3.06 m

 Largeur totale du bâtiment : 22.50 m

 Longueur totale du bâtiment : 22.10 m

I.3 Les règlements et les normes utilisés :

 BAEL 91

 CBA 93

 RPA 99 version 2003

 Les différents DTR

I.4. Caractéristiques des matériaux :

I.4.1. Béton :
Le béton est un mélange de matériaux inertes (granulats) avec un liant hydraulique (ciment)

dosé à 350 Kg/m3, de l’eau et éventuellement des adjuvants.

I.4.1.1. Composition du Béton :

Le béton comporte les composants suivants : granulats, ciment, sable, eau ainsi que le cas

échéant les adjuvants et ajouts.

Le béton doit satisfaire au traitement ultérieur les exigences suivantes :

 Sécurité de la structure.
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 Propriétés particulières (confort).

 La durabilité et la résistance.

 L’environnement (respect de l’écologie).

Il est influencé par les grandeurs suivantes :

 Le malaxage (type et la durée).

 Le transport (type et le temps écoulé).

 La mise en œuvre (l’étalement, compactage).

 Le cure du béton.

I.4.1.2.Résistance caractéristique à la compression :

Le béton est caractérisé par sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours dite : valeur

caractéristique requise, notée fc28. Cette résistance est mesurée sur éprouvette cylindrique

ayant un diamètre de 16cm et une hauteur de 32cm écrasée en compression centrée.

Lorsque j ≤ 28 jours, la résistance du béton non traitée thermiquement suit approximativement 

les lois suivantes : CBA93 (Art A.2.1.1.1).

 Bétons de résistance courante : 28
83.076.4

ccj f
j

j
f


 MPapourfc 4028 

 Bétons de haute résistance : 28
95.04.1

ccj f
j

j
f


 MPapourfc 4028 

 Lorsque l’âge dépasse 28 jours, on peut admettre une valeur au plus égale à 1.1×f c28 ,

à condition que le béton ne soit pas traité thermiquement et que sa résistance f c28

atteigne au plus 40 MPA.

 Lorsque :  60j On utilise la relation :
28

28

1,1

25

cj c

c

f f

f MPa

 




I.4.1.3. Résistance caractéristique du béton à la traction :

La résistance du béton à la traction à l’âge de j jours tjf est définie conventionnellement

par la formule suivante :

0.6 0.06tj cjf f   Pour cjf ≤ 60MPa             CBA93 (Article A.1.2.1.2).

Pour notre projet 28 25cf MPa R.P.A.99 ver.2003 (Article 7.2.1)

d’ou 28 2.1tf MPa
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I.4.1.4. Diagramme contraintes déformations :  f 

Le diagramme idéalisé est donné par la figure suivante :

Figure I.1:Diagramme contraintes déformations  bcf  .

 En compression pure : les déformations relatives étant limitées à 2‰ (partie

parabolique du graphe).

 En compression avec flexion: le diagramme de calcul est dit parabole rectangle.

(2‰<b c <3.5‰)

Section rectangulaire : cj

bu

b

0.85 f
f

 





CBA 93 (Article A.4.3.4.1).

Avec : 0.85 : coefficient qui tient compte de l’altération en surface du béton et la diminution

de la résistance sous charge de longue durée.

 b : Coefficient de sécurité pour le béton tel que :

 b = 1.15   →  situation accidentelle. 

 b = 1.5     →  situation courante (durable). 

   =1 → pour une durée probable d’application de la combinaison d’action supérieure à 24h. 

  =0.9       → pour une durée probable d’application comprise entre 1h et 24h. 

  =0.85    → pour une durée probable d’application inférieure à1h. 

I.4.1.5. Les contraintes limites ultimes du béton:

a) Etat limite ultime (ELU) :

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

Section rectangulaire : cj

bu

b

0.85 f
f

 





BAEL 91 (Article A.4.3).

3.50/0020/00

bc

Compression

avec Flexion

bc ( )MPa

bcf
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0
02

u0.8y

YU=Bd

Figure I.2: Diagrammes des contraintes du béton à l’ELU (compression-flexion).

Diagramme des

contraintes

Diagramme des contraintes

(Rectangle simplifié)Diagramme des

déformations

2) La contrainte de cisaillement:

Elle est donnée en fonction de la nuisance de la fissuration

 Cas de fissuration peu nuisible : ௨߬ = ݉ ݅݊ ቂቀ0.2
௙೎మఴ

ఊ್
, ቁቃܽܲܯ5

Pour 28ef = 25 MPA. → u = 3.34 MPA durable

u = 4.35 MPA Accidentelle

 Cas de fissuration nuisible ou très nuisible : ௨߬ = ݉ ݅݊ ቂቀ0.15
௙೎మఴ

ఊ್
, ቁቃܽܲܯ4

Pour 28ef  = 25Mpa. → u =2.5 Mpa durable

u = 3.26 MPA Accidentelle

a) Etat limite de service :(ELS)

La contrainte limite en service à ne pas dépasser en compression est :

bc =0.6 × 28ef . CBA 93 (Article A.4.5.2).

Pour 28ef = 25 Mpa  → bc =15 Mpa .

A ELS, le béton est en phase élastique d’où le diagramme suivant :

I.2.1.6. Autres caractéristiques :

Figure I.3: diagrammes des contraintes du béton à l’ELS.

2‰
bc

bc
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 Module de déformation longitudinale du béton :

 A court terme :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24h, on admet que

le module de déformation longitudinal instantané du béton est égal :

௜௝ܧ = 11000( ௖݂ଶ଼)
ଵ
ଷൗ CBA93 (Article A.2.1.2.1).

Pour 28ef = 25 Mpa   → ijE =32164.20 Mpa

 A long terme :

Les déformations différées comprennent le retrait et le fluage, on considère dans les

calculs que les effets de ces deux phénomènes s’additionnent sans atténuation.

Cette règle revient à considérer un module de déformation différé ( viE ) qui permet de calculer

la déformation finale du béton (déformation instantanée augmentée de fluage).

Il est donné par la formule suivante :

௩௝ܧ =
ଵ

ଷ
௜௝ܧ CBA93 (Article A.2.1.2.2).

Pour ef 28 = 25 Mpa  → viE =10721.4 Mpa

 Coefficient de poisson :

C’est le rapport entre la déformation transversale et le raccourcissement unitaire de

déformation longitudinale.

 =0→pour le calcul des sollicitations à l’ELU 

  =0.2→ pour le calcul des déformations à l’ELS. 

 Module de déformation transversale du béton :

Il est donné par la formule suivante :

 

0 0.5
Avec

0.2 0.422 1

ijij

ij

G EE
G

G E





   
 

     

I.5. Les aciers :

I.5.1.1. Définition :

Le rôle des aciers est de reprendre les efforts de traction qui ne peuvent être repris par le

béton. Ils sont caractérisés par leurs limites élastiques et leur module d’élasticité, on distingue

trois catégories :

 Les treillis soudés (TR):

Ils sont utilisés comme armature dans les dalles car cela évite l’arrimage des barres

transversales et longitudinales entre elles.

 Les ronds lisses (RL):
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Leur emploi est limité à quelques usages particuliers.

 Aciers de haute adhérence et haute limite élastique (HA):

Selon (Art.7.2.2 de RPA99) les armatures longitudinales des éléments principaux doivent

être de haute adhérence avec 500Mpaef  et l’allongement relatif sous charges

maximales spécifiques doit être supérieur ou égale à 5%.

I.5.1.1. Nuances des aciers utilisés :

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

nuance de FeE400 de limite élastique de 400Mpa.

 Les treillis soudés : on adoptera la nuance FeE235Mpa avec Ø6

I.5.2.2 Contraintes de calcul aux états limites :

a) Etat limite ultime (ELU):

0
0/ pour 10

Avec /
pour

s e s se s

s e s s

s s s s se

f
f E

E

   
 

   

  
  

  

s

5

1.15 pour situation durable.

1 pour situation accidentelle
:

: Allongement relatif

2.10 MPa ......Module d'élasticité longitudinal de l'acier.

s

s

s

Telque

E













 

Pour notre cas :

348 MPa Situation durable.

400 MPa Situation accidentelle.

s

s





 


 

b) Diagramme contraintes déformations : CBA (A .2.2.2)

Figure I.4:Diagramme contraintes déformations.

c) Etat limite de service (ELS): Selon le BAEL91 :

( )s MPa

/e sf E Allongement
0

0010

/e sf E s
0

0010Raccourcissement
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La limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans les armatures est

nécessaire, donc la valeur de ( s ) est donnée en fonction de type de la fissuration.

1-Fissuration peu préjudiciable : aucune vérification à faire.

2-Fissuration préjudiciable :

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

intempéries. 1/ 2min (2/3) ;110 ( )s e tjf f       CBA93 (A.4.5.3.3).

3-fissuration très préjudiciable (ouvrage en mer) :

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs

1/ 2min 0.5 ;90 ( )s e tjf f       CBA93 (A4.5.3.4).

Avec  coefficient de fissuration :

 =1…….. Pour les ronds lisses.

 = 1.6…. pour les HA.

I.6 Les actions et sollicitations :

Actions :

Ce sont l’ensemble des forces et couples dus aux charges appliquées à la structure ainsi que

les conséquences des modifications statiques ou d’états (retrait, les variations de température,

tassements d’appuis) qui entraînent des déformations de la structure, elles proviennent donc :

 Des charges permanentes.

 Des charges d’exploitation.

 Des charges climatiques.

On distingue trois types d’actions.

1. Les actions permanentes (G) :

Ce sont des actions dont les variations de l’intensité sont rares ou négligeables par rapport

à la valeur moyenne, elles comportent :

 Poids propres des éléments de construction.

 Le poids de revêtement et cloisons.

 Le poids et les poussées des terres des solides ou des liquides.

2. Les actions variables (Qi) :

Ce sont des actions de courte durée d’application dont l’intensité varie fréquemment dans le

temps, elles comportent en particulier :

 Surcharge d’exploitation.
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 Charges appliquées au cours d’exécution (équipement de chantier).

 Charges climatiques (neige, vent).

 Actions de températures, du retrait…etc.

3. Les actions accidentelles (FA):

Ce sont des actions dues à des phénomènes qui se produisent rarement et avec une faible

durée d’application citant :

 Séisme.

 Chocs de véhicules routiers.

 Explosion.

 Avalanche,…etc.

I.6.2. Sollicitations :

Les sollicitations sont des efforts provoqués en chaque point et sur chaque section de la

structure par les actions qui s’exercent sur elle, elles sont exprimées sous forme des forces,

des efforts (normaux ou tranchants), de moments (de flexion, de torsion).

I.6.3. Différentes combinaisons d’action données par le RPA :

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

combinaisons suivantes :

 Situation normale :

o ELU : 1.35G+1.5Q ELS : G+Q

 Situation accidentelle :

o G+Q+E 0.8G+E G+Q+1.2 E.

I.7 Conclusion :

Le béton est un matériau qui résulte du mélange de plusieurs composants, le choix et le

dosage des différents matériaux ont une influence directe sur ces propriétés.

Vu que le matériau béton travaille mal à la traction, il est associé à l’acier pour avoir une

bonne résistance vis-à-vis de traction et la compression. Pour ce, il faut bien choisir

l’organisation structurale spécifique résultante de bonne composition et des caractéristique du

béton, ainsi que de la nature et de l’agencement des armatures.
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II.1Introduction :

Le pré dimensionnement a pour but de déterminer l'ordre de grandeur des différents

éléments de la structure pour reprendre les efforts dus aux charges permanentes et surcharges

d’exploitations.

Cette phase est une étape régie par des lois qui découlent généralement de la limitation

des déformations (flèches…), et parfois de la condition de résistance au feu. Cette étape

représente le point de départ et la base de justification à la résistance, la stabilité et la

durabilité de l’ouvrage.

Le pré dimensionnement de chaque élément de la structure est conforme aux règlements

BAEL 91, CBA 93, RPA 99 version 2003 et les différents DTR.

II.1. Poutres :

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

࢓ࡸ ࢞ࢇ

૚૞
≤ ࢎ ≤

࢓ࡸ ࢞ࢇ

૚૙

Avec : ௠ܮ ௔௫ : La plus grande portée -entre nus d’appuis- dans le sens considéré.

II.1.1. Poutre secondaire :

On a ௠ܮ ௔௫ = (4.10 - 0.3)= 3.8 m.

Donc,
ଷ଼଴

ଵହ
≤ ℎ௦≤

ଷ଼଴

ଵ଴
⇒ 25.33�ܿ݉ ≤ ℎ௦≤ 38�ܿ݉

Alors, on prend ൜
ℎ௦ = 30 cm

௦ܾ = 30 cm
, ( ௦ܾ, ℎ௦) : dimensions de la poutre secondaire.

 Vérification des conditions du RPA :

 ௦ܾ = 30 cm > 20�ܿ݉ , vérifiée.

 ℎ௦ = 30cm > 30�ܿ݉ , vérifiée.


௛ೞ

௕ೞ
= 1 < 4, vérifiée.

Donc, les conditions du RPA sont vérifiées, les dimensions sont maintenues.

II.1.2. Poutre principale :

On a ௠ܮ ௔௫ = (4.3 - 0.3)= 4.00 m

Donc,
ସ଴଴

ଵହ
≤ ℎ௣ ≤

ସ଴଴

ଵ଴
⇒ 26.66�ܿ݉ ≤ ℎ௦≤ 40.0�ܿ݉

Alors, on prend ൜
ℎ௣ = 35 cm

௣ܾ = 30cm
, ( ௣ܾ, ℎ௣) : dimensions de la poutre principale.

 Vérification des conditions du RPA :

 ௣ܾ = 30 cm > 20�ܿ݉ , vérifiée.
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 ℎ௣ = 35cm > 30�ܿ݉ , vérifiée.


௛೛

௕೛
= 1.166 < 4, vérifiée.

II.2. Plancher :

Le plancher est une plate-forme généralement plane, qui sert à séparer entre deux niveaux

qui transmet les charges et les surcharges, qui lui sont directement appliquées, aux éléments

porteurs tout en assurant des fonctions de confort comme l’isolation phonique, thermique et

l’étanchéité des niveaux extrêmes.

Pour le bâtiment étudie, deux types de planchers vont être utilisés :

 Plancher à corps creux pour l’étage commercial et ceux à usages d’habitations.

 Plancher à dalle plaine pour ceux du sous-sol.

L’épaisseur des planchers dépend le plus souvent des conditions d’utilisation que des

vérifications de résistance. Aussi, l’épaisseur des planchers est déduite à partir de conditions

citées ultérieurement ci-dessous.

II.2.1. Plancher à corps creux :

Les planchers des étages RDC jusqu’à ETAGE ATTIQUE (service et habitation) sont en

corps creux.

ℎ௧≥
௅೘ ೌೣ

ଶଶ,ହ
Article B.6.8.4.2.4 (BAEL91/99)

Avec :

 ℎ௧ : Hauteur total du plancher.

 ௠ܮ ௔௫ : La plus grande portée - entre nus d’appuis -dans le sens de disposition

des poutrelles.

Figure II.1 : composantes du plancher à corps creux
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 Etage de service :

௠ܮ ௔௫=4.10 - 0.3= 3.80 m ⇒ ℎ௧≥
ଷ଼଴

ଶଶ.ହ

Donc ℎ௧≥ 16.89�ܿ݉

Alors, on opte pour un plancher [16 + 4],������ቐ

ℎ௖௢௥௣௦�௖௥௘௨௫�= 16�ܿ݉ ������������

ℎௗ௔௟௟௘�ௗ௘�௖௢௠ ௣௥௘௦௦௜௢௡ = 4�ܿ݉

ℎ௧௢௧௔௟= 20�ܿ݉ �����������������������

 Etage d’habitation :

௠ܮ ௔௫= 4.1 - 0.3 =3.80 m ⇒ ℎ௧≥
ଷ଼଴

ଶଶ.ହ

Donc : ℎ௧≥ 16.89�ܿ݉

Alors, on opte pour un plancher [16 + 4],���ቐ

ℎ௖௢௥௣௦�௖௥௘௨௫�= 16�ܿ݉ �����������

ℎௗ௔௟௟௘�ௗ௘�௖௢௠ ௣௥௘௦௦௜௢௡ = 4�ܿ݉

ℎ௧௢௧௔௟= 20�ܿ݉ ����������������������

 Conclusion :

Alors, tous les planchers seront des planchers [16 + 4]

��ቐ

ℎ௖௢௥௣௦�௖௥௘௨௫�= 16�ܿ݉ �����������

ℎௗ௔௟௟௘�ௗ௘�௖௢௠ ௣௥௘௦௦௜௢௡ = 4�ܿ݉

ℎ௧௢௧௔௟= 20�ܿ݉ ����������������������

II.2.2. Plancher à dalle pleine :

Les planchers du sous-sol sont en dalle pleine suite à leurs fortes surcharges

d’exploitation.

 Plancher BALCON: D1 (݈݈݀ܽ ݑ݌݌�1�ܽݎݑݏ݁� =ߩ,ݏ݅ 0.42 ≻ 0.4)

 Critère de résistance :
௟ೣ

ଷହ
≤ ݁≤

௟ೣ

ଷ଴

 e : épaisseur de la dalle.

 ௫݈ : le plus petit côté du panneau de la dalle.

 Critère de coup feu : pour 2 heures de coup feu,�݁ ≥ 11�ܿ݉
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Figure II.2 : dalle pleine sur un seul appui

Donc, on aura :

ቊ
ଵଶ଴

ଷହ
≤ ݁≤

ଵଶ଴

ଷ଴

݁≥ 11�ܿ݉
⇒ ቄ

3.42ܿ݉ ≤ ݁≤ 4�ܿ݉
݁≥ 11ܿ݉ ����������������������������

Donc

Conclusion : Tous les planchers en dalle pleine auront une épaisseur e = 12 cm.

 Evaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des planchers

Tableau II.1 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des planchers.
plancher référent désignation Poids

volumique
(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m2)

Surcharges
Q (KN/m2)

Terrasse
inaccessible

1 Gravillon de
protection

12 0.05 0.6

1

2 Etanchéité
multicouches

12 0.02 0.24

3 Forme de
pente

22 0.065 1.43

4 Isolation
thermique

18 0.015 0.27

5 Plancher à
corps creux

(16+4)

/ / 2,85

6 Enduit de
plâtre

14 0.02 0.28

Total 5.67

Terrasse
accessible

1 Revêtement en
carrelage

20 0.02 0.4

1.5
2 Mortier de

pose
20 0.04 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.54
4 Plancher à

corps creux
(16+4)

2,85

5 Enduit de 18 0.015 0.27

e = 12 cm
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Cimente
6 Forme de

pente
22 0,1 2,2

Total 6.67

Dalle

pleine

1 Revêtement en
carrelage

20 0,02 0,4

3,5

2 Mortier de
pose

20 0,02 0,4

3 Lit de sable 18 0,03 0,54
4 Dalle pleine 25 0,12 3,75
5 Enduit de

plâtre
18 0,02 0,27

6 Cloison de
séparation

/ /
0,9

Total 6,67

Tableau II.2 Evaluation des charges des charge du plancher étage courant + RDC

étage

courant

+

RDC

1 Cloison de
séparation / / 0,9

1,5 pour le
plancher

étage courant

2,5 pour étage
commercial

2 Revêtement
en carrelage

20 0,02 0,4

3 Mortier de
pose

20 0,02 0,4

4 Lit de sable 18 0,03 0,54
5 Plancher à

corps creux
(16+4)

2,85

6 Enduit de
mortier

18 0,015 0,27

Total 5,36



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

14

Tableau II.3 : évaluation de la charge permanente des murs extérieurs
Type de

murs
Désignation Poids

volumique
(KN/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids G
(KN/m2)

Murs
extérieurs

Enduit de ciment 20 0,02 0,4
Brique creuse 9 0,1 0.9
Lame d’aire 0,05

Brique creuse 9 0,15 1,35
Enduit de

plâtre
14 0,02 0,2

Total 2,86

II.3. Voiles :

Les murs en béton armé servent d’une part à contreventer le bâtiment en reprenant les

efforts horizontaux (séisme, vent). D’autre part, de reprendre les efforts verticaux qu’ils

transmettent aux fondations.

      D’après le RPA 99 version 2003, les éléments satisfaisants la condition (L≥4.e) sont 

considérés comme des voiles, de contreventement avec :

 L : longueur minimale du voile.

 e : épaisseur du voile.

L’article 7.7.1 du RPA 99 version 2003 définit comme étant l’épaisseur minimale du voile

de contreventement et de 15 cm. De plus, l’épaisseur doit être déterminée en fonction de la

hauteur libre d’étage hl et les condition de rigidité des extremités.

 Epaisseur du voile :൜
݁≥ 15�ܿ݉ ݈ܿݐ݅ݎܽ���,� ܴ�ݑ7.7.1�݀݁� �99ܣܲ / 2003

݁= (݂ℎ௘)

Avec : ℎ௟= ℎ − ௗ݁௔௟௟௘ (hauteur libre d’étage).

 On va opter pour un voile simple Figure II.3Schéma d’un voile

 L : longueur minimale du voile.

 e : épaisseur du voile,⇒ ݁≥
ℎ݁
20

 sous-sol : hétage = 2,5 m

݁≥
250

20
⇒ ݁≥ 12.5ܿ݉ .

Alors, on prend pour le sous-sol

 RDC : hétage = 3.96 m, donc, ℎ௟= 3,76m.

e= 20 cm

L

e
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݁≥
376

20
⇒ ݁≥ 18.8ܿ݉ .

Alors, on prend pour le RDC

 Etages (service, habitation) : hétage =3,06m, donc, ℎ௟= 2,86m.

���݁ ≥
ଶ଼଺

ଶ଴
⇒ ݁≥ 14,3�ܿ݉ .

Alors, l’épaisseur est

 Longueur minimale du voile : ≤ܮ 4 .݁

 Sous sol : L=80cm

 RDC : L = 80cm.

 Du 1er étage jusqu’au bout : L= 80cm

II.4. Escaliers :

Un escalier se compose de plusieurs éléments :

 Giron (g): la largeur de la marche.

 Marche : la partie horizontale de la marche.

 Contre marche : la hauteur verticale de la marche (h).

 L'emmarchement : la langueur de la marche (l).

 La volée : est une succession de marche entre deux parties horizontales.

 Paillasse : c'est la dalle inclinée supportant les marche.

 Pallier : la dalle horizontale a la fin ou au début de la paillasse.

 Pente de l'escalier(α) : C'est l'inclinaison de paillasse par rapport a l'horizontale, pour 

les escalier confortable ; α=[200 à 400].

 La cage : est le volume ou se situe l’escalier.

 Ligne de jour : l’espace qui est laissé au milieu par la projection horizontale d’un

escalier.

e= 20 cm

e= 20 cm
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

Figure II. 4Schéma d’un escalier

 Pré dimensionnement des escaliers :

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

vérifier les conditions suivantes :

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

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

-la formule empirique de BLONDEL:

                                                     60 ≤2h + g  ≤ 65cm

Avec :

h =H/n n : nombre de contre marches
g =L/ (n-1) n-1 : nombre de marches.

En résolvant l’équation : 64 n2 – (64+2H+L) n+2H = 0, on retrouvera le nombre de

contre marches.

 1er et 3ième Volée sont identiques

 RDC :(étage commercial)

Figure II.5Schéma de 1er et 3èimevolées

Epaisseur de la paillasse :ቊ
௅ᇲ

ଷ଴
≤ ݁≤

௅ᇲ

ଶ଴

pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

௩ܮ = Lp + ଶܮ√ + ଶܪ ⇒ ௩ܮ = 4.24�݉ .

=ᇱܮ������ ௩ܮ + ௣ܮ =ᇱܮ�⇒ 4.09�݉ . :ᇱܮ) ݈݊݋ ݃ ݀�ݎݑ݁ ݒ݁݁ é݌݋݈݈ �݁݀ �݈݁ᇱܽݑ݌݌ ݑ݌݌ܽ′ᇱà�݈ݑݍݏݑ݆�ݏ݅ (ݏ݅

⇒ ቄ
14.15�ܿ݉ ≤ ݁≤ 21.23�ܿ݉
݁≥ 11ܿ݉ �����������������������������

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15 cm

L =2.4m Lp=1.40m

H=1,62m
ߙ
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ߙ = ݐ݃ ିଵቀ
ு

௅
ቁ⇒ ߙ = 32.52° , ൝

݊ = 9
ℎ = 17�ܿ�݉
݃ = 30ܿ݉ .

.

 La 2ième Volée L0=0.3m

Lx=1.45m

Figure II.6Schéma de 2èimevolées

Epaisseur de la paillasse ݊ݑ�ݎݑ݋݌�: �݈݈݁݀ܽ ݏ݁�݊ݑ�ݎݑݏ݁� ݑ ݑ݌݌݈ܽ� �ݏ݅

൝
݁≤

ݔܮ

20
⇒ �����݁�≤

145

20
pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15cm

൝
݊ = 5
ℎ = 17ܿ݉ .
݃ = 30ܿ݉ .

 1er et 3ième Volée sont identiques

 Type ❷ : Etage courant

Epaisseur de la paillasse :ቊ
௅ᇲ

ଷ଴
≤ ݁≤

௅ᇲ

ଶ଴

pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

௩ܮ = ଶܮ√ + ⇒ଶܪ ௩ܮ = 2.296�݉ . Figure II.7 Schéma de 1er et 3èim volées(E.C)

=ᇱܮ ௩ܮ + ௣ଵܮ =ᇱܮ�⇒ 2.50�݉ .

⇒ ቄ
11.48�ܿ݉ ≤ ݁≤ 17.23�ܿ݉
݁≥ 11ܿ݉ �����������������������������

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15 cm

ߙ = ݐ݃ ିଵቀ
ு

௅
ቁ⇒ ߙ = 32.93°. ൝

݊ = 9.
ℎ = 17ܿ݉ .
݃ = 30ܿ݉ .

 La 2ième Volée

Lx=1.45m

Figure II. 8S chéma de la 2ième Volée(E.C)

L=1.85m Lp=1,45m

H=1,36mߙ
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Epaisseur de la paillasse ݊ݑ�ݎݑ݋݌�: �݈݈݁݀ܽ ݏ݁�݊ݑ�ݎݑݏ݁� ݑ ݑ݌݌݈ܽ� �ݏ݅

൝
݁≤

ݔܮ

20
pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15cm

൝
݊ = 2
ℎ = 17ܿ݉ .
݃ = 30ܿ݉ .

 1er et 3ième Volée sont identiques

 Sous sol :(parking)

Epaisseur de la paillasseቊ
௅ᇲ

ଷ଴
≤ ݁≤

௅ᇲ

ଶ଴

pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

௩ܮ = ଶܮ√ + ⇒ଶܪ ௩ܮ = 2.361�݉ .

=ᇱܮ ௩ܮ + ௣ଵܮ = 2.361 + 1.45

=ᇱܮ�⇒ 3.811�݉ .

⇒ ቄ
12.7�ܿ݉ ≤ ݁≤ 19.05�ܿ݉
݁≥ 11ܿ݉ ������������������������������

Figure II. 9Schéma de la 1er et 3ième Volée (S.S)

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15 cm

ߙ = ݐ݃ ିଵቀ
ு

௅
ቁ⇒ ߙ = 27.21° , ൝

݊ = 6
ℎ = 17ܿ݉ .
݃ = 30ܿ݉ .

 La 2ième Volée

Lx=1.40m

Figure II.10 Schéma de 2èimevolées (S.S)

Epaisseur de la paillasse ݊ݑ�ݎݑ݋݌�: �݈݈݁݀ܽ ݏ݁�݊ݑ�ݎݑݏ݁� ݑ ݑ݌݌݈ܽ� �ݏ݅

൝
݁≤

ݔܮ

20
⇒ �����݁�≤

140

20
pour 2 heures de coup feu,݁≥ 11�ܿ݉

Donc, l’épaisseur de la paillasse est : e = 15cm

L=2,1m Lp=1,45m

H=1,08mߙ
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൝
݊ = 2
ℎ = 17ܿ݉ .
݃ = 30ܿ݉ .

Donc, les charges permanentes et surcharges d’exploitations des escaliers sont décrites

dans les deux tableaux ci-dessous.

Tableau II.4 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des
paliers.

Désignation Poids
volumique
(KN /m3)

Epaisseurs (m) Poids (KN/m2) Surcharges
Q (KN/m2)

Palier 25 0,15 3,75

2,5

Carrelage 22 0,02 0,44
Mortier de pose 20 0,02 0,4

Lit de sable 18 0,02 0,36
Enduit de plâtre 14 0,02

Total / / 5,23

Tableau II.5 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitation des
volées.

Désignation Poids
(KN /m3)

Epaisseurs (m) Poids (KN/m2) Surcharges Q
(KN/m2)

Revêtement
carrelage H 22 0,02 0,44

2,5

Revêtement
carrelage V 22 0,02 h/g 0,25
Mortier de

pose H
20 0,02 0,4

Mortier de
pose V

20 0,02 h/g 0,23

Marches 22 h/2 1,87
Paillasse 25 0,15/cos(32,9°) 4,5

Enduit en
plâtre

14 0,02/cos(32,9°) 0,4

Total Epaisseur 15cm 8,09 2,5
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II.5. Acrotère :

L’acrotère est un élément secondaire, se trouvant au

niveau de la terrasse, il a pour rôle d’empêcher les

infiltrations des eaux pluviales entre la forme de pente et le

plancher terrasse ainsi qu’un rôle de garde-corps pour les

terrasses accessibles.

Les charges revenantes à l’acrotère sont résumées

dans ce qui suit :

Tableau II.6 : Charge permanente et surcharge d’exploitation revenant à l’acrotère
Hauteur

(cm)
Epaisseur

(cm)
Surface

(m²)
Poids

propre
(KN/ml)

Enduit
ciment

(intérieur et
extérieur)
(KN/ml)

G
Total

(KN/ml)

Q
(KN/ml)

100 10 0,069 0,587 0 3,108 1

II.6. Pré dimensionnement des poteaux :

pré dimensionnement des poteaux se fait SELON 3 critères :

1- Critère de résistance.

2- Critère de stabilité de forme (flambement).

3- Conditions réglementaires.

 On va étudier le poteau le plus sollicité, c’est-à-dire qui recevra l’effort de

compression maximal qu’on va déterminer à partir de la descente de charge.

Pour ce faire, on a sélectionné 2 poteaux qui nous semblent susceptible d’être les

plus sollicités qui sont : P1 et P2.

II.6.1 Surfaces afférentes :

 Etage toiture : (terasse inaccessible)

Figure II.11 Schémas de l’acrotère

100cm

10 cm 10 cm

3 cm

7cm
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൞

S1 = 1.187 mଶ�

S2 = 1.59 mଶ

S3 = 1.25 mଶ

S4 = 1.675 mଶ

G୮୮ = γୡ�× h୮୮ × b୮୮ × L୮୮

 ቊ
L୮୮ = 1.95m

L୮ୗ = 2.925 m
⇒ቊ

G୮୮ = 1.95 KN

G୮ୱ = 2.925 KN
⇒ G܍ܚܜܝܗܘ = ૚૚.ૠ۹ۼ

 Poids de la terrasse inaccessible :

{GCC= 5.702 × 5.67 ⇒ { GCC = 32.33 ۼ۹

{QCC= 2.925 × 1.95 ⇒ { QCC = 5.702 ۼ۹

 L’acrotére :

{GC= 2.25 × 2.085 ⇒ { GC = 4.69 ۼ۹

{QC= 2.25 × 1 ⇒ {Q C = 2.25 ۼ۹

 Etage attique et du 1er étage au 8ème étage :

൞

S1 = 1.187 mଶ�

S2 = 1.59 mଶ

S3 = 1.25 mଶ

S4 = 1.675 mଶ

G୮୮ = γୡ�× h୮୮ × b୮୮ × L୮୮ ⇒ ቊ
L୮୮ = 1.95m

L୮ୗ = 2.925 m
⇒ቊ

G୮୮ = 1.95 KN

G୮ୱ = 2.925 KN
⇒ ܍ܚܜܝܗܘ܏

⇒ ܍ܚܜܝܗܘ܏ = ૚૚.ૠ۹ۼ

 Poids de l’attique et du 1er étage au 8ème étage :

{G= 5.702 × 5.36 ⇒ { GCC = 30.56 ۼ۹

 {QCC= 5.702 × 1.5 ⇒ { QCC = 8.55 ۼ۹

 RDC :

 GPOUTRE= ૚૚.ૠ۹ۼ

 GCC = 30.56 ۼ۹

 Qcc =14.25 KN
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1.25 0.3 1.65

Les deux sous sol : 0.9

GPOUTRE= ૚૚.ૠ۹ۼ 0.3

Gdp = 5.702 x 6.27 ⇒ { Gdp= 35.75 ۼ۹ 1

Qdp= 5.702 x 2.5 ⇒ { Gdp= 14.25 ۼ۹

Figure II.12Surface qui revient au Poteau(A)

II.6.2 Descente de charge des poteaux

Les surcharges d’exploitation reprisent par le poteau étudié seront calculées en respectant la

loi de dégression définie par le DTR comme suit :

 Sous la toiture : Q0

 Sous le 8éme étage : Q0 + Q1

 Sous le 7éme étage : Q0 + 0,95(Q1 + Q2)

 Sous le 6éme étage : Q0 + 0,90(Q1 + Q2 + Q3)

 Sous le 5éme étage : Q0 + 0,85(Q1 + Q2+ Q3 + Q4)

 Sous le 4éme étage : Q0 + 0,80(Q1 + Q2+ Q3 + Q4 + Q5)

 Sous les étages inférieurs (pour n ≥ 5) : Q0 + (3 + )݊ / (2 × )݊ ∑ Q୧
୬
୧

n : numéro d'étage à partir du sommet du bâtiment.

Les résultats de la descente de charge réalisée sur le poteau (P1) sont récapitulés dans le

tableau ci-après :

Tableau II.7. Descente de charge du poteau P1.

Etage Niveau Elément G (KN) Q (KN)

Toiture N1

Acrotère 4.69 2.25

Plancher

terrasse

32.33

Poutre 11.7 5.7

DP PP DP

PS

DP DP
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Poteau 3.44

Somme 52.16 7.95

Etage

attique

N2

Venant de

N1 52.16

8.55Plancher 30.56

Poutre 11.7

poteau 6.88

Somme 101.3 16.5

N3

Venant N2 101.3

Etage Plancher 30.56

8 poutre 11.7

poteau 8.032

Somme 151.59 24.19

N4

Venant N3 151.59

plancher 30.56

Etage poutre 11.70

7 poteau 8.032

Somme 201.88 31.035

N5

Venant N4 201.88

Etage Plancher 30.56

6 Poutre 11.7

poteau 12.24

Somme 256.38 37.02

Venant N5 256.38

5 N6 Plancher 30.56
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Poutre 11.7

poteau 12.24

Somme 310.88 42.15

N7

Venant N6 310.88

Etage Plancher 30.56

4 Poutre 11.7

poteau 15.49

Somme 368.63 46.42

Etage

N8

Venant N7 368.63

Plancher 30.56

3 Poutre 11.7

poteau 15.49

Somme 426.38 50.7

N9

Venant N8 426.38

Etage Plancher 30.56

2 Poutre 11.7

poteau 19.125

Somme 487.76 54.97

N10

Venant N9 487.76

Etage Plancher 30.56

1 Poutre 11.7

poteau 29.94

Somme 621.35 73.5

RDC Venant N10 621.35

Plancher 30.56

N11 Poutre 11.7
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poteau 29.94

Somme 621.35 73.5

N12

Venant N11 621.35

SOUS Plancher 35.75

SOL 1 Poutre 11.7

poteau 18.9

Somme 687.7 87.75

N13

Venant N12 687.7

SOUS Plancher 35.75

SOL 2 Poutre 11.7

poteau 9.45

Somme 744.603 102

 Pré dimensionnement du poteau B

Les surface affairent

 La toiture :(terrasse inaccessible)

S1=2.5m² S2=0.0837 m²

S3=2.76 m² S4=2.44 m²

S5=3.266 m² 1.25 0.3m 1.675m

 Longeur et poids des poutre :

Lpp =3.95 m² LPCH=1.675 m²

LPS=2.925 m² 2m

GPP= 25x0.35x0.3x3.95=10.36KN

GPS=25x0.3x0.3x2.925=6.58KN 0.3

GPCH=25x0.3x0.3x1.675=3.77KN

GPOUTRE=20.708 KN 1.95m

Figure II.13Surface qui revient au Poteau(B)

Cc

dp vide

cc volée

cc
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Poids de la terrasse inaccessible :

Gcc=5.023x5.67=28.48 KN QCC=5.023x1=5.02 KN

Gdp=1.897x6.27=11.897 KN Qdp=1.89x3.5=6.615 KN

Gvolée=3.266x8.09=26.42 KN Qvolée=3.266x1=3.26 KN

Gti= 66.79 KN

Qti= 14.90 KN

 Etage attique et du 1er étage au 8ème étage :

S1=2.5m² S2=0.0837 m²

S3=2.76 m² S4=2.44 m²

S5=3.266 m² 1.25 0.3 1.675

 Longeur et poids des poutre :

L pp. =3.95 m² LPCH=1.675 m²

LPS=2.925 m² 2m

GPP= 25x0.35x0.3x3.95=10.36KN

GPS=25x0.3x0.3x2.925=6.58KN 0.3

GPCH=25x0.3x0.3x1.675=3.77KN

GPOUTRE=20.708 KN 1.95m

Poids de la L’attique et des étage courant :

Figure II.13Surface qui revient au Poteau(B)

Gcc=5.023x5.36=26.90 KN QCC=5.023x1.5=7.53 KN

Gdp=1.897x6.27=11.897 KN Qdp=1.89x3.5=6.615 KN

Gvolée=3.266x8.09=26.42 KN Qvolée=3.266x2.5=8.165 KN

Gétage= 65.21 KN

Qétage= 22.31 KN

 RDC : (étage commercial)

S1=2.5m² S2=0.0837 m²

S3=2.76 m² S4=2.44 m²

Cc

dp vide

cc volée

cc
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S5=3.266 m²

 Poids des poutre :

GPOUTRE=20.708 KN

 Poids de RDC :

Gcc=5.023x5.36=26.90 KN QCC=5.023x2.5=12.55 KN

Gdp=1.897x6.27=11.897 KN Qdp=1.89x3.5=6.615 KN

Gvolée=3.266x8.09=26.42 KN Qvolée=3.266x2.5=8.165 KN

Gétage= 65.21 KN

Qétage= 27.33 KN

 Les 2 sous-sols :( parking)

S1=2.5m² S2=3.35 m²

S3=2.44m² S4=3.26 m²

 Poids des poutre :

GPOUTRE=16.94 KN

 Poids des deux sous-sol :

Gdp=7.78x6.27=48.80 KN Qdp=7.78x3.5=27.23 KN

Gvolée=3.266x8.09=26.42 KN Qvolée=3.266x2.5=8.165 KN

Gétage= 75.23 KN

Qétage= 35.395 KN

Tableau II.8. Descente de charge du poteau B

Etages Niveau Elément G (KN) Q (KN)

TOITURE N0

Plancher 40.37

poutre 20.708

poteau 3.44

escalier 26.42

Somme 90.93 14.90

ATTIQUE
N1

Venant de N0 90.93

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 6.88

escalier 26.42
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Somme 183.73 37.21

ETAGE
8

N2

Venant de N1 183.73

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 8.032

escalier 26.42

Somme 277.73 57.30

ETAGE

7

N3

Venant de N2 277.73

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 8.032

escalier 26.42

Somme 371.73 75.137

ETAGE

6

N4

Venant de N3 371.73

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 12.24

escalier 26.42

ETAGE

5

Somme 469.95 90.75

N5

Venant de N4 469.95

Plancher 38.79

poutre 20.24

poteau 12.24

escalier 26.42

Somme 568.164 104.14

ETAGE

4

N6

Venant de N5 568.164

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 15.49

escalier 26.42
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Somme 669.572 115.295

ETAGE

3

N7

Venant de N6 669.572

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 15.49

escalier 26.42

Somme 770.98 126.45

ETAGE

2

N8

Venant de N7 770.98

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 19.125

escalier 26.42

Somme 872.023 137.60

ETAGE

1

N9

Venant de N8 872.023

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 19.125

escalier 26.42

Somme 981.06 148.76

ETAGE

RDC

N10

Venant de N9 981.06

Plancher 38.79

poutre 20.708

poteau 29.94

escalier 26.42

Somme 1096.92 176.09

Sous

Sol 1

N11

Venant de N10 1096.92

Plancher 48.8

poutre 18.9

poteau 16.94

escalier 26.42
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Somme 1207.98 211.48

Sous

Sol 2

N12

Venant de N11 1207.98

Plancher 48.8

poutre 18.9

poteau 16.94

escalier 26.42

Somme 1309.59 246.87

Avec : ܝۼ = ૚.૜૞۵ + ૚.૞ۿ�⇒ ܝۼ� = �૛૚૜ૡ.૛૞�۹ۼ

Pré dimensionnement du poteau (P2) :

൜
۵ = ૚૜૙ .ૢ૞ .ૢ૙ૢ۹ۼ�
ۿ = ૛૝૟. �������ۼ87۹

⇒ ܝۼ = ��૛૚૜ૡ.૛૞�۹ۼ�

En résumé : ൜
(૚۾)ܝۼ = ૚૚૞ૡ.ૡ૛��۹ۼ��
(૛۾)�ܝۼ = ૛૚૜ૡ.૛૞�۹ۼ��

⇒ ૛۾�ܜܛ܍�éܜ܋ܑܔܑܔܗܛ�ܛܝܔܘ�܍ܔ�ܝ܉܍ܜܗܘ�܍ܔ�܋ܖܗ܌

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

de majorer l’effort Nu comme suit :

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

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

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

Nu′ = 1.1Nu ⇒ ᇱ=2352.075KNܝۼ����

II.6.3 vérifications au flambement :

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

Nu′ ≤ α൤
B୰× fୡଶ଼
0.9 × γୠ

+
Aୱ× fୣ
γୱ

൨

B୰ : Section réduite du béton.
Aୱ : Section des armatures.
γୠ =1,5 : coefficient de sécurité de béton.
γୱ=1,15 : coefficient de sécurité des aciers.
α : Coefficient en fonction de l’élancement λ .
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α =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

0.85

1 + 0.2 × ቀ
λ

35
ቁ
ଶ si 0 < >ߣ 50

0.6 ×�൬
50

λ
൰
ଶ

si 50 < >ߣ 70

On calcul l’élancement :λ =
୪౜

୧

l୤: Longueur de flambement où :l୤= l଴ (l଴ : Longueur du poteau).

i : Rayon de giration :i = ට
୍

୆
I : Moment d’inertie : I =

୦×ୠభ
య

ଵଶ

0.8 % B୰≤ Aୱ≤ 1.2%B୰ On prend Aୱ = 1 % B୰ CBA

0,8 % RPA(zone II2)

B୰
ୡୟ୪=

Nu′

α൤
fୡଶ଼

0.9 × γୠ
+

As × fୣ
Br × γୱ

൨
; B୰= (a − 2) × (b − 2)

Il faut vérifier que : B୰≥ B୰
ୡୟ୪

Tableau II.10. Vérification des poteaux au flambement.

Niveau Nu’(KN) i (m) ૃ હ
(Br≥Br

cal) observation

Br Br
cal

Toiture 145,1

0,0866 31,51 0,73

0,0784 0,0102 vérifiée

Attique 303,85 0,0784 0,021

vérifiée

8 460,85

0,0784

0,032

vérifiée

7 614,54

0,0784

0,043

vérifiée

6 770,55 0,1154 23,48 0,779

0,1444

0,052

vérifiée

5 923,23 0,1444 0,065

vérifiée
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4 1076,86 0,1299 20,86 0,793 0,1849 0,075

vérifiée

3 1230,44 0,1849 0,0866

vérifiée

2 1383,63 0,144 18,82 0,803 0,2304 0,090

vérifiée

1 1547,57 0,2304 0,108

vérifiée

RDC 1744,97 0,158 22,84 0,783 0,2809 0,128

vérifiée

Sous-sol 1 1947,99 0,158 13,60 0 ,825 0,2809 0,137

vérifiée

Sous-sol 2 2138,238 0,2809 0,150

vérifiée

II.7.2. Vérification des conditions du RPA 99 / 2003 :

Notre projet est implanté dans la zone IIa, donc la section des poteaux doivent répondre

aux exigences suivantes :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

min(b, h) = 40 cm > 25�ܿ݉ �… … … … … … vérifiée.

min(b, h) = 40 cm >
hୣ
20

= 21.50 cm … . … . . vérifiée.

1

4
≤

h

b
≤ 4 … … … … … … … … … . . . … … . … vérifiée.

Tableau II.11.résultat de vérification a l’exigence du RPA.pour le poteau(P2) :

poteau 55 x 55 50 x 50 45 x 45 40 x 40 35 x 30 30 x 30

cmhb 25),min( 11  55 50 45 40 30 30

20
),min( 11

eh
hb 

10.75 13.55 13.55 13.55 13.55 13.55

.425.0
1

1 
h

b 1 1 1 1 1 1

observation vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée

II.8. Conclusion

Les conditions sont vérifiées, donc on peut opter les dimensions qu’on a proposées, à

savoir :
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- Plancher à corps creux (16 + 4) cm.

- Dalle pleine ቄ
e = 15 cm
e = 12 cm

- Epaisseur des paillasses൜
e = 15 cm (escalier droit à deux volée et escalier balancé

e = 15 cm (escalier droit à une volée )

- Epaisseur des Voiles ��൜��
e = 20 cm pour les deux sous sol, et RDC

e = 20 cm pour les reste des étages
- Poutres

Principales (30×35) cm2.

- Poutres Secondaires (30×30) cm2.

- Poteaux : leurs dimensions sont récapitulées dans le tableau suivant :

Tableau II.12. Dimensions des poteaux

Niveau Sous-sol et
RDC

Etage 1 et
2

Etage 3 et
4

Etage 5 et
6

Etage 7 et
8

Toiture

Dimensions 55 x 55 50 x 50 45 x 45 40 x 40 35 x 30 30 x 30
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III Introduction :

Parmi les études de la structure, on trouve l'étude des éléments secondaire qui sont

définit comme des éléments n'ayant pas de fonction porteuse ou de contreventement. Cette

étude se fait suivant les calculs des sollicitations les plus défavorables puis, détermination de

la section d'acier nécessaire pour reprendre les charges, on respectant la règlementation en

vigueur. C’est ce qui fait l’objet de ce troisième chapitre.

III-1) ETUDE DES PLANCHERS

Les planchers sont des aires généralement planes, destinés à limiter les étages. Leurs
fonctions principales peuvent être résumées en :

 Une fonction de résistance mécanique : ils doivent supporter les charges permanentes
et les surcharges d’exploitations.

 Une fonction d’isolation acoustique et thermique qui peut être assurée conjointement
avec un faux plafond ou un revêtement de sol approprié.

Dans notre structure nous avons opté pour des planchers à corps creux (poutrelles
préfabriqués ou coulées sur place) pour des raisons économiques et structurelles et dalle de
compression.

III-1-1. Disposition et près-dimensionnement des poutrelles :

1. Disposition :
La disposition des poutrelles se fait suivant deux critères :

1. Critère de la plus petite portée.
2. Critère de la continuité.

Concernant notre bâtiment, la disposition des poutrelles se fera selon le premier
critère.

2. Prè-dimensionnement :

b0 = 10 cm

b = ?cm b1 = ?cm

h0 = 4 cm ht = 20 cm

lx = 50cm (entre nus des poutrelles)

ly = 250cm (entre nus d’appui des poutres
principales).

Figure III-1. Poutrelle

Calcul b1 et b :

���������������ܾଵ ≤ min(
௟ೣ

ଶ
;
௟೤

ଵ଴
) BEAL(91/99)

Soit b1 = 25 cm

b = 2x b1 + b0 = 60 cm ; on adopte b = 60 cm.
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III-1-2. Les charges et les surcharges :

1 Plancher terrasse inaccessible : G =5,67 kN/m2 et Q = 1,00 kN/m2

2 Plancher d’étage courant : G = 5,36 kN/m2 et Q = 1,50 kN/m2

3 Plancher d’étage commercial : G = 5,36 kN/m2 et Q= 2,50 kN/m2

III-1-3. Méthode de calcul des sollicitations :
Pour le calcul des moments sur les poutrelles, il existe trois méthodes :
- Méthode forfaitaire.
- Méthode de CAQUOT
- Méthode des trois moments.

On utilise le plus souvent la « méthode forfaitaire » pour calculer rapidement des moments.
 Domaine d’application de la méthode forfaitaire :

Applicable pour : - des charges telle que )/5,*2min( 2mKNGQ ,……. (1)

- une inertie constante sur les différentes travées,….. (2)
- des portées ayant un rapport compris entre 0.8 et 1.25,…. (3)
- une fissuration non préjudiciable,…….. (4)

 Principe de la méthode :
1. Définition des grandeurs :

M0 : 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.

Mg et Md : respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et
de droite.

Mt : le moment maximal constaté en travée qui est pris en compte dans le calcul de la

travée considérée. ߙ =
ொ

ீାொ

2. La méthode :
 Evaluation des moments :

Les valeurs de Mt, Mg et Md doivent vérifier les conditions suivantes :

1)  00 05,1;)3,01(
2

MMma
MM

M dg

t 




2)

3) La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire :
- 0,60M0 dans le cas d’une poutre à deux travées ;
- 0,50M0 dans le cas des appuis voisins des appuis de rive d'une poutre à plus de

deux travées ;
- 0,40M0 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.

0
2

3,01
MM t


 Pour une travée intermédiaire

0
2

3,02,1
MM t


 Pour une travée de rive
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Le moment des appuis de rive est égal 15% de moment isostatique encadrant de
l’appui considéré. (0,15 M0).

 Evaluation des efforts tranchants :
On peut évaluer l’effort tranchant soit :

- Par la méthode de la R.D.M., on tenant compte de la continuité :

i

ii

l

MM
VV 1

0


 ;

Mi et Mi+1 sont des moments sur les appuis, on les prend avec leurs signes (signe négatif (-)).

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 l’on tient compte des moments de continuité en majorant
l’effort tranchant isostatique V0 :

1. 15% si la poutre a deux travées.

Figure III-2. Diagramme d’effort tranchant d’une poutre à deux
travées

2. 10% si une poutre à plus deux travées.

III-1-4. Les différents types de poutrelles :
Les poutrelles sont classée dans différents types en fonction le nombre d’appuis eou le

type de chargements

Figure III-3. Diagramme d’effort tranchant d’une poutre à plus deux
travées
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Tableau III.1 Les charges revenant aux poutrelles :

Désignation
G

(kN/m²)
Q

(kN/m²)
ELU ELS

qu_c (kN/ml) qu_d (kN/ml) qser_c(kN/ml) qser_d(kN/ml)
Terrasse inaccessible 5,67 1 5,49 4,59 4,00 3,40
Etage courant 5,36 1,5 5,69 4,34 4,11 3,21
Etage commercial 5,36 2,5 6,59 4,34 4,71 3,21

Avec :
qu_c = (1,3G + 1,5Q) b
qu_d = (1,35G) b
qser_c = (G + Q) b
qser_d = (G + Q) b
b = 0,60 m

III-1-6. Etude des poutrelles :
Nous allons faire l’étude d’une poutrelle continue sur quatre appuis

 Etude du 3er type étage courant :

 Vérification la méthode forfaitaire :
GEC = 5,36 KN/m2 QEC = 1,5 kN/m2

25,146,1
80,2

10,4

1


i

i

l

l

On voit que la (3) condition de la méthode forfaitaire n’est pas satisfaite donc on applique la

méthode de Caquot minorée avec
3

2' G
G 

²/57,3
3

36,52' mkNG 




4,1m 2.8m 3.65m
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mlkNbQGq CELU /24,4)5,135,1( '
_ 

mlkNbGq dELU /89,2)35,1( '
_ 

mlkNbQGq CELS /04,3)( '
_ 

mlkNbGq DELS /14,2'
_ 

 Calcul des sollicitations :

 Calcul des moments isostatiques : M0 =
8

2lq

Tous les calculs sont résumés dans le tableau suivant :
Tableau III.2 calcul des moments isostatiques

Travée
L

(m)

Etage courant
ELU ELS

M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
A-B 4,1 8,92 6,08 8,92 6,40 4,51 6,40

B-C 2,8 2,84 4,16 4,16 2,10 2,98 2,98

C-D 3,65 7,07 4,82 7,07 5,07 3,57 5,07

 Calcul des moments aux appuis:
 Appuis de rives : M୅

୰୧୴ୣ = Mୈ
୰୧୴ୣ = − 0,15 M଴

 Appui intermédiaire :
)(5,8

)(
''

3'3'

dg

dgu

a
ll

llq
M






Appui B : ൜
௚݈
ᇱ = 4,1�݉ �����������������(Travée de rive).

ௗ݈
ᇱ = 0.8 × 2,8 = 2.24�݉ �(Travée intermediairet).

Appui C :൜
௚݈
ᇱ = 0.8 × 2,8 = 2,24�݉ (Travée intermediaire).

ௗ݈
ᇱ = 3,65�݉ �������������(Travée de rive).

Tous les calculs sont regroupés dans le tableau suivant :
Tableau III.3: calcul des moments sur les appuis

Appuis

Etage courant
ELU ELS

M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
A -1,34 -0,91 -1,34 -0,96 -0,68 -0,96

B -6,03 -4,59 -6,31 -4,34 -3,38 -4,53

C -4,77 -3,76 -5,08 -3,44 -2,77 -3,64

D -1,06 -0,72 -1,06 -0,76 -0,54 -0,76

 Calcul des moments :
a. Moment en travée




















l

x
M

l

x
MxMxM dgt 1)()( 0

M0(x) = ݍ
௫

�ଶ
(݈− (ݔ , x =

௟

ଶ
−

ெ ௚ିெ ௗ

௤×௟

Tous les calculs sont regroupés dans le tableau suivant :
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Tableau III.4 calcul des moments en travées

Travée
L

(m)

Etage courant
ELU ELS

M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
M0cdc

(kNm)
M0dcd

(kNm)
M0ccc

(kNm)
A-B 4,1 8,39 6,47 8,26 6,08 4,80 6,00

B-C 2,8 -1,12 1,41 -0,10 -0,72 0,97 -0,04

C-D 3,65 6,65 3,08 3,63 2,77 2,30 2,66

Tableau : calcul des moments en travée :

 L’effort tranchant à l’appui :

l

MMql
V dg

i




2

Avec : ቐ

ௗܯ Moment sur l’appui de droite de la travée considérée.

௚ܯ� Moment sur l’appui de gauche de la travée considérée.

éݐݎ݋݌�������݈�� �݁݀ �݈݁ܽ ݎܽݐ� éݒ .݁
Tableau III.5 Tous les calculs sont regroupés dans le tableau suivant

Travé
e

L(m) Vu cdc

(kN)
Vu dcd

(kN)
Vu ccc

(kN)
Vg Vd Vg Vd Vg Vd

AB 4,1 10,52 12,81 8,00 7,69 10,45 -12,88
BC 2,8 6,53 -5,63 8,26 8,41 8,41 -7,53
CD 3,65 11,40 -9,37 7,71 7,49 9,96 -10,82

Ferraillages des poutrelles
Ferraillage longitudinal
Sollicitations les plus défavorables

Données : ELU: Mt AB = 8,39 KNm
Mt BC = -1,12 KNm, Mt BC = 1,41 KNm

Ma rive = -1,34 KNm

Ma int b = -6,03 KNm , Ma int c = -4,77 KNm

Vu max = 12,88 KN
b = 60cm ; b0 = 10 cm ; h = 20 cm ; h0 = 4 cm; d = 17,5cm ; c = 2,5 cm;
fe= 400 mpa ; ௦ߛ = 1,15 ௦݂௧ = ௘݂/ߛ௦ = 400/1,15 = 348�݉ ܲܽ ;
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fc28 = 25 mPa ; ௕=1,50ߛ ; ௕݂௨ = 0,85�݂௖ଶ଼/ߛ௕ = 25/1,5ݔ�0,8 = 14,20�݉ ܲܽ

− Ferraillage en travée
Moment équilibré par la table de compression ࡹ ࢛ࢀ :

ܯ ்௨ = ௕݂௨ × ܾ× ℎ଴ ൬݀ −
ℎ଴
2
൰= 14,2 × 0,60 × 0,04൬0,175 −

0,04

2
൰

ܯ ்௨ = 52,82�݇ܰ݉ > M୲୳ ⟹Calcul d’une section rectangulaire (b ×h)

௕௨ߤ =
M୲୳

௕݂௨ × ܾ× ݀ଶ

=ݖ ݀(1 − ݒ݁ܽ���(ߙ0,4 ߙ�����ܿ� = 1,25 1ൣ − ඥ1 − ௕௨൧ߤ2

௦ܣ =
୑ ౪

௭×௙ೞ೟
Tous les calculs sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau III.6 Ferraillage en travée
travée M

(KN.m)

section b
(cm)

μbu α Z  
(m)

Acal

(cm2)
Position Aadoptée

(cm2)

AB 8,39 R 60 0,032 0,041 0,172 1,40 Inferieur 3HA8=1,51
BC
BC

1,41
-1,12

R
R

60
10

0 ,005
0,026

0,007
0,033

0,175
0,230

0,23
0,19

Inferieur
Supérieur

1HA8=0 ,5
1HA8=0,5

CD 6,65 R 60 0,026 0,032 0,174 1,11 Inferieur 3HA8=1,51

− Ferraillage aux appuis
− Appui intermédiaire et Appui de

rive
Tous les calculs sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau III.7 Ferraillage aux appuis

Travées
Aadopté

(cm2)

AB

3HA8=1,51
BC

CD

Appuis
M

(KN.m)
b
(cm)

  μb α Z  
(m)

Acal

(cm2)
Aadopté

(cm2)

A -1,34 10 0,031 0,039 0,172 0,22 1HA8=0,5
B -6,31 10 0,146 0,198 0,165 1,13 1HA8+1HA10=1,29
C - 5,08 10 0,117 0,156 0,164 0,89 2HA8=1,01
D - 1,06 10 0,017 0,031 0,173 0,18 1HA8=0,50

Appuis
Aadopté

(cm2)

A 1HA8=0,5
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− Vérification de la condition de non fragilité
En Travée : A୲

୫ ୧୬ = 0,23 × ܾ× ݀× ௧݂ଶ଼/ ௘݂

⟹ A୲
୫ ୧୬ = 1,30�ܿ݉ ଶ < ௦ܣ = 1,51 + 0,5 = 2,01�ܿ݉ ଶ ……………………. Vérifiée

En appuis : ௔ܣ
௠ ௜௡ = 0,23 × ଴ܾ × ݀×

௙೟మఴ

௙೐
= 0,22�ܿ݉ ଶ

⟹ Aa
min = 0,22�ܿ݉ ଶ < ௔ܣ = 0,5 + 1,51 = 2,01�ܿ݉ ଶ ……………Vérifiée

− Vérifications à l’ELU
Vérification de rupture par cisaillement

௨߬ = ௨ܸ
௠ ௔௫/( ଴ܾ × ݀)

௨߬ = 12,81 ×
10ିଷ

0,10 × 0,175
= ܽܲܯ�0,711

݂݅ ݎܽݑݏݏ ݊݋ݐ݅ ݁݌� ݎ݁݌�ݐݑ ܿ݅݀ݑ݆ ݅ܽ ܾ݈ ܽ�ݐ݁݁� ݎ݉ ݎ݁ݑݐܽ ݅݋ݎ݀� ݐ݁ ⟹�������߬ = minቆ
0,2݂ܿ 28

ߛܾ
; ܲܯ�5 ቇܽ= ܽܲܯ�3,33

Donc ௨߬ < ߬⟹ pas de Risque de rupture par cisaillement.
Espacement des armatures transversales (St)
L’espacement des armatures transversales St est défini par le minimum des trois conditions
qui suivent :

≥ݐܵ�����(1 min(0,9݀�; 40�ܿ݉ ) ⟹ ≥ݐܵ����� 16,2�ܿ݉

≥ݐܵ�����(2
×௧௥௔௡௦ܣ ௘݂

0,4 × ଴ܾ
⟹ ≥ݐܵ����� 57�ܿ݉

≥ݐܵ�����(3
0,8 × ×௧௥௔௡௦ܣ ௘݂

଴ܾ( ௨߬ − 0,3݇× ௧݂ଶ଼)
⟹ ≥�ݐܵ����� 17�ܿ݉

D’où St = 15 cm. (K=1 flexion simple et sans reprise) à vérifier

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

-Appui de rive

≤௟ܣ�
௦ߛ

௘݂
௨ܸ ⟹

௦ߛ

௘݂
௨ܸ =

1,15

400
× 10,52 × 10ିଷ = 0,302�ܿ݉ ଶ

=௟ܣ 3HA8 = 1,51 cm2

≤௟ܣ��������⟹ 0,302 ܿ݉ ଶ ………………………………………………Vérifiée

B 1HA8+1HA10=1,29

C 2HA8=1,01

D 1HA8=0,50
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-Appui intermédiaire ≤௟ܣ
ఊೞ

௙೐
ቀܸ ௨ +

ெೠ
೔೙೟೐ೝ

଴,ଽ�ௗ
ቁ

⟹
௦ߛ

௘݂
ቆ ௨ܸ +

௨ܯ
௜௡௧௘௥

0,9�݀
ቇ=

1,15

400
ቆ12,81 × 10ିଷ +

6,03 × 10ିଷ

0,9 × 0,18
ቇ= 1,43ܿ݉ ଶ

≤௟ܣ��������⟹ 1,43 ܿ݉ ଶ ………………………………………………Vérifiée
Vérification de la jonction table nervure

ଵ߬
௨ =

ଵܾ × ௨ܸ

0,9 × ܾ× ℎ଴ × ݀
≤ ߬= min൬

0,2 ௖݂ଶ଼

௕ߛ
; =൰ܽܲܯ�5 ܽܲܯ�3,33

avecǢ�ܾ1 =
ܾ− 0ܾ

2
= 25ܿ݉ ������

ଵ߬
௨ =

0,25 × 12,81 × 10ିଷ

0,9 × 0,60 × 0,04 × 0,18
= ܽܲܯ�0,82

ଵ߬
௨ < ߬= …������ܽܲܯ�3,33 … … … … … … … … … … … … … … … … … Vérifiée

⟹ Pas de risque de rupture à la jonction table nervure.
Vérification de la bielle

σୠୡ =
2V୳

a × ଴ܾ
≤ σഥୠୡ avec����ܽ = min(0,9݀�; (30 − 4)ܿ݉ ) = 0,162�݉

Ce qui donne : ௨ܸ ≤ 0.267 × ܽ× ଴ܾ × ௖݂ଶ଼

௨ܸ = ܰܭ�12,81 < …………………………ܰܭ�108,135 Vérifiée
− Vérifications à l’ELS

Données ܮܵܧ�: : Mt AB = 6,08 kNm
Mt BC = -0,72 kNm, Mt BC = 0,97 kNm.
Ma rive = -0,96 kNm
Ma int b = -4,34 kNm , Ma int c = -3,44 kNm

Vérification des contraintes
Calcul de y et I :
-En travée
Position de l’axe neutre (H)
Calcul d’y et I :
Cas du moment positif :
ܾ

2
ଶݕ − −݀)ܣ15 (ݕ + −ݕ)ᇱܣ15 ݀ᇱ) = 0

଺଴

ଶ
ଶݕ − 17,5)1,51ݔ15 − (ݕ + −ݕ)0,5ݔ15 2,50)=0

−ݕ�ଶ+30,15ݕ�30 377,625 = 0

√∆ = 214,99 ⟹ =ݕ������� 3,08ܿ݉ �≥ 0

2''23
0

0
3

)(15)(15)(
3

)(

3
dyAydAhy

bbyb
I 







Avec :
b= 60cm b0 = 10 cm As= 1,51cm² A’s=0,50 cm² d=17,50cm d’=2,50cm

Les contraintes

σୠୡ =
6,08 × 10ିଷ

5283,65 × 10ି଼
× 0,0308 = ܽܲܯ�3,55

⟹ σୠୡ < σഥୠୡ… … … … … pas de risqe dᇱécrasement du béton en travée

Cas du moment négatif:
଴ܾ

2
ଶݕ − −݀)ܣ15 (ݕ + −ݕ)ᇱܣ15 ݀ᇱ) = 0

b0 = 10 cm As= 0,50cm² A’s=1,51 cm² d=17,50cm d’=2,50cm
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−ݕ�ଶ+30.15ݕ�5 74.625 = 0

√∆= 49.005 ⟹ =ݕ������� 1.88�ܿ݉ �≥ 0




 2''2
3

0 )(15)(15
3

dyAydA
yb

I ss
I = 1859.49 cm4

Vérification des contraintes

σୠୡ =
0,72 × 10ିଷ

1859.49 × 10ି଼
× 0,0188 = ܽܲܯ�0,73

⟹ σୠୡ < σഥୠୡ… … … … … pas de risqe dᇱécrasement du béton en travée
-En appui
Calcul de y et I :

଴ܾ

2
ଶݕ − −݀)ܣ15 (ݕ + −ݕ)ᇱܣ15 ݀ᇱ) = 0

b0 = 10 cm, As= 0,50cm² A’s=1,51 cm² d=17,50cm d’=2,50cm
−ݕ�ଶ+30,15ݕ�5 74,625 = 0

√∆= 49,005 ⟹ =ݕ������� 1.88�ܿ݉ �≥ 0

2'2
3

0 )('15)(15
3

dyAydA
yb

I ss 


 ⟹ =ܫ�� 1859,49�ܿ݉ 4

Vérification des contraintes

σୠୡ =
6,03 × 10ିଷ

1859,49 × 10ି଼
× 0,0188 = ܽܲܯ�6,09

⟹ σୠୡ < σഥୠୡ… … … … … pas de risqe dᇱécrasement du béton en appuis

Les vérifications des poutrelles à état limite est illustrée dans les tableau ci-après :

Tableau III.8 Vérification des contraintes à l’ELS

Type Endroit
ࡹ ࢙

(KN.m)
࢙࡭

࢓ࢉ) ૛)
࢙ᇱܣ

࢓ࢉ) ૛)
Y

(cm)
۷

࢓ࢉ) ૝)
Contraintes
࣌ ≤ ഥ࣌ (MPa)

Observation

Type 3
Travée 8,39 1.51 0.5 3,08 5283,65 3,55 < 15 Vérifiée

Appui 6,03 0,50 1,51 1,18 1859,49 6, 09 < 15 Vérifiée

Vérification de la flèche
Conditions de la vérification de la flèche

Données :
݈= 4,10 ଴௦ܯ���; = ܰܭ�8,39 .݉ �����;

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

1) ℎ ≥
ெ ݏݐ

ଵହ�ெబೞ
× �݈��������⇔ h=20 cm <27cm … … … … … … … �ܰ ݊݋ �vérifiée.

ܣ�(2 ≤
3,6. ଴ܾ.݀

௘݂
= 1,62�ܿ݉ ଶ

Or ; A=1,51cm2<1,62cm2 … … … … … . … … … … … . . vérifiée.
3) L < 8�݉ ���… … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … �ܸ é݅ݎ ݂݅ é݁

Puisque la 1è௥௘ condition n’est pas vérifiée, la vérification de la flèche est nécessaire.

∆݂≤ ݂�ഥ ;����݈< 5݉����⟹�����݂ �ഥ =
݈

500
=

410

500
= 0,82ܿ݉ = 8 ,2�݉ ݉

∆ :݂ La flèche à calculer selon le C.B.A.93 en considérant les propriétés du béton armé .
∆݂= ൫݂ ௚௩ − ௝݂௜൯+ ൫݂ ௣௜− ௚݂௜൯… … … … .ܣ.ܤ.ܥ… 93ૢ
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Avec : gvf et gif : la flèche de l’ensemble des charges permanentes appliqué sur l'élément G

(Instantanée ou différés).

jif : La flèche de l’ensemble des charges permanentes avant la mise en œuvre des cloisons G

sans revêtement.

pif : La flèche de l’ensemble des charges permanentes et surcharge d’exploitation (G+Q).

Pour le calcul de ces flèches, on aura besoins de :
Evaluation des moments en travée

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
௦௘௥ܯ⎧

௚
= ݍ0,75�݃ ݏ݁ ×�ݎ

݈ଶ

8

௦௘௥ܯ
௝

= ݍ0,75�݆ ݏ݁ ×ݎ
݈ଶ

8

௦௘௥ܯ
௣

= ݏ݁݌ݍ0,75 ×ݎ
݈ଶ

8

⟹ ൞

௦௘௥ܯ
௚

= ܰܭ�5,06 .݉

௦௘௥ܯ
௝

= ܰܭ�2,69 .݉

௦௘௥ܯ
௣

= ܰܭ�6,48 .݉

Avec :
ܩ = 5,36�݇ܰ/m². =ܬ 2,85�݇ܰ/m² q୨ୱୣ ୰ = 0,6G = 0,6 × 2,85 = 1,71 kN/m

௚௦௘௥ݍ = ܩ0,6 = 0,6 × 5,36 = 3,216�݇ܰ/݉

௉௦௘௥ݍ = ܩ)0,6 + ܳ) = 0,6 × (5,36 + 1,5) = 4,116�݇ܰ/݉

Modules de Young instantanés et différé

ቊ
=௜ܧ 11000 ඥ ௖݂ଶ଼

య
= ܽܲܯ�32164,2

௩ܧ = ௜/3ܧ = ���������ܽܲܯ10721,4
Coefficients ࣆ,ࣅ
Les coefficients ߤ�ݐ݁�ߣ sont définit par le BAEL pour prendre en considération la fissuration
du béton.

=ߩ
௦ܣ

଴ܾ × ݀
=

1,51

10 × 17,5
= 0,0086

⟹ =ߣ�����

⎩
⎨

=௜ߣ⎧
0,05 × ܾ× ௧݂ଶ଼

(2 × ܾ+ 3 × ଴ܾ)ߩ
= 4,86

௩ߣ =
2

5
=௜ߣ�× 1,95

Calcul des �ોܜܛ

⎩
⎪
⎨

⎪
௦௧ߪ⎧

௚
= 15 × ௦௘௥ܯ

௚ (݀− (ݕ

ܫ

௦௧ߪ
௝

= 15 × ௦௘௥ܯ
௝ (݀− (ݕ

ܫ

௦௧ߪ
௣ = 15 × ௦௘௥ܯ

௣ (݀− (ݕ

ܫ

⟹��൞

௦௧ߪ
௚

= ��ܽܲܯ����110,31

௦௧ߪ
௝

= ���ܽܲܯ��207,47

௦௧ߪ
௣ = ��ܽܲܯ����265,53

ݒ݁ܽ���� :ܿ����൜
I = 5283,65ܿ݉ ସ

=ݕ 3,08�ܿ݉ ������

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
௚ߤ⎧ = maxቆ0 ; 1 −

1,75 × ௧݂ଶ଼

4 × ×ߩ ௦௧ߪ
௚

+ ௧݂ଶ଼

ቇ= 0,378

௝ߤ = max൭0 ; 1 −
1,75 × ௧݂ଶ଼

4 × ×ߩ ௦௧ߪ
௝

+ ௧݂ଶ଼

൱ = 0,603

௣ߤ = maxቆ0 ; 1 −
1,75 × ௧݂ଶ଼

4 × ×ߩ ௦௧ߪ
௣

+ ௧݂ଶ଼

ቇ= 0,674
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Calcul de yG et I0:

yG =
∑ௌ೔௬೔

∑ௌ೔
=
௕௛బ

೓బ
మ
ା௕బ(௛ି௛బ)ቀ

೓ష೓బ
మ

ା௛బቁାଵହ஺ௗାଵହ஺
ᇲௗᇲ

௕௛బା௕బ(௛ି௛బ)ାଵହ஺ାଵହ஺ᇲ

 yG = 6,54cm

I0 =
ୠ୷ృ

య

ଷ
+

ୠబ(୦ି୷ృ)య

ଷ
−

(ୠିୠబ)(୷ృି୦బ)య

ଷ
+ 15A (d ⎯ yG) 2 + 15A'(yG-d')²

 I0 = 16292,131 cm4

Calcul des moments d’inertie fissurés et des flèches

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ =࢏࢐ࢌܫ

1,1 ଴ܫ
1 + ×௜ߣ ௚ߤ

= 6311,92ܿ݉ ସ

=࢏ࢍࢌܫ
�଴ܫ�1,1

1 + ×௜ߣ ௝ߤ
= 4553,56�ܿ݉ ସ

=࢏࢖ࢌܫ
�଴ܫ�1,1

1 + ×௜ߣ ௣ߤ
= 4187,93�ܿ݉ ସ

࢜ࢍࢌܫ =
1,1 �଴ܫ

1 + ௩ߣ × ௚ߤ
= 8242,61ܿ݉ ସ

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ ௝݂௜= ௦௘௥ܯ

௝
×

݈ଶ

10 × ௩ܧ × ௙௝௜ܫ
= 0,223 ݉݉

௚݂௜= ௦௘௥ܯ
௚

×
݈ଶ

10 × ×௜ܧ ௙௚௜ܫ
= 0,582�݉ ݉

௣݂௜= ௦௘௥ܯ
௣ ×

݈ଶ

10 × ×௜ܧ ௙௣௜ܫ
= 0,809�݉ ݉

௚݂௩ = ௦௘௥ܯ
௚

×
݈ଶ

10 × ×௜ܧ ௙௚௩ܫ
= 0,964 ݉݉

∆݂= ൫݂ ௚௩ − ௝݂௜൯+ ൫݂ ௣௜− ௚݂௜൯= 0,97�݉ ݉

⟹ ∆݂< �݂ �ഥ = 82�݉ ݉ … … … la flèche est vérifiée.

III.2. Dalles pleines :

III.2.1. Introduction
Une dalle pleine est une plaque horizontale mince en béton armé dont l’épaisseur est

relativement faible par rapport aux autres dimensions, cette plaque peut être reposée sur 02 ou

plusieurs appuis comme elle peut être assimilée à une console, et elle peut porter dans une ou

deux directions.

Dans le cas de notre projet, les balcons sont réalisés en dalles pleines d’épaisseur 12 cm et

qu’ils sont définis en un seul type :

1. Dalle sur un seul appui.

On appelle :

Lx : la plus petite dimension du panneau.

Ly : la plus grande dimension du panneau.

A).1er Type de Balcon : C’est un balcon de type console (dalle sur un seul appui),

On a : Lx=1.2m Ly =2.85 m.
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Figure III.4. Panneau de dalle (balcon)

Ce type de dalle se calcule comme une console soumise à la flexion simple.

Soit :
G= 5.43 KN/m2

Q= 3.5 KN/m2

P= 1 KN/ml

Figure III.5 Schéma statique de la dalle
Calcul des sollicitations :

A l’ELU :
Pu = (1,35 G+ 1.5 Q)

Pu = (1,35 × 5,43 + 1,5 × 3.5) = 12,58 kN/m

Mu = [(12,58×1,202)/2] + 1,35×1×1,20 =10,68 kN.m

Vu = (12.58×1.20) + 1×1,35 = 16,44 kN

Le calcul se fait à la flexion simple:
Calcul des aciers supérieur au niveau de l’encastrement.

075,0
2,14²01,01

1010,68 3









bu 392,0 l 0'  A

bu < 0.186 Pivot A : st =10‰ Mpa
f

f
s

e
st 348

15.1

400



.

m.0.096=)0,4-(1d=z;097,0)2-1-1,25(1   bu

P= KN/ml1

,20m1

Pu

Lx=1.2 m

2.85 m
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19,3
348096,0

1010.68 -3

sup 








stfZ

Mt
A cm2.

Calcul des aciers inferieur au niveau de l’encastrement.

On adoptera un espacement des barres de 20 cm tout le long de l’encastrement.

²99,0
348096,0

1016,440,20
inf cm

fZ

VuS
A

st

t 








Condition de fragilité

2
4

min
28

min 2,1
400

101,21,010,230,23
cmAA

f

fdb
A cal

e

t 







On adopte section supérieur et inferieur : 6HA10/ml=4,71 cm soit HA10 (esp =20 cm).

Les armatures de répartition: Ay=(Ax/3)= 4,52/3)=1,50cm2/ml.
On choisit 6HA8/ml =3,02 cm2/ml soit HA8 (esp =20 cm).

Les résultats de ferraillage sont récapitulés dans le tableau suivant:

Tableau III.9.Résultats de ferraillage du 1ertype de dalle :

Mu (kNm) μbu α Z(m) A calculée (cm2) Amin(cm2) A adoptée (cm2)

10,68 0,075 0,097 0,096 3,19 1,2 6HA10/ml=4,71

 Vérification de l’espacement :

St min (2,5h ; 25cm) St≤min 2.5×12,25cm)   St≤ 25cm  soit St=100/5= 20cm donc c’est

vérifiée

 Vérification de l'effort tranchant

On doit vérifier que :

db

VU
U


 ≤ u = MPafc 5,2)5,1/1(15,0 28 

Mpa
db

VU
U 164,0

1,01

1016,44 3

0














u < u    →   Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.   

A l’ELS :
PS = (G+Q)
Ps = (5,43 +3,5) = 8, 93 KN/m
Ms = [(8,93 ×1,22)/2] + 1×1,20 =7,63 kNm

ܚéܑ܄ :܋܊ો܍܌ܖܗܜܑ܉܋ܑ܎ :

 Calcul de y
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NOTE :on néglige A’s dans les vérifications

0)As15()15(
2

2  dyAsy
b

0)104,7115()71,415(
2

100 2  yy

50y2+70,65ݕ− 706,5 = 0 d’où y=3,06 cm

 Calcul de moment d'inertie I

.)(15
3

2
3

ydAs
yb

I 




42
3

4220,57cm=I)06,310(71,415
3

06,3100



I

Les contraintes

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
y =

଻,଺ଷ×ଵ଴షయ�×଴,଴ଷ଴଺

ସଶଶ଴,ହ଻×ଵ଴షఴ
= 5,53MPa < bc =15MP ………pas de risque de fissuration du

béton,

Vérification de σst :

σst = 15 × [Mser × (d – y)]/I

σst= [15×7, 63×10-3 × (0,1-0,0306)]/ 4220, 57×10-8 = 188, 2 MPa,

)110;
3

2
min( 28tes ff   = min (266,66 ; 201,63) =201,63 MPa,

< s ...............condition vérifié

 Etat limite de déformation (la flèche)

.005,00,0045
9100

52,42
.2

.037,01,0
120

12
)

20
;

80

3
max(.1

0

vérifiéeconditionla
fdb

A

vérifiéeconditionla
M

M

l

h

ex

x

t
x

x












Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

Schéma de ferraillage :

Figure III.6. Schéma de ferraillage du balcon type N°1



Chapitre III Etude des éléments secondaires

50

III.3. Etude de l'acrotère

a) Hypothèse de calcul

 Le calcul se fait pour une bande de 1 ml

 Type de fissuration est préjudiciable.

 Le calcul se fait à la flexion composée.

b) Evaluation des charges et surcharges

Le poids propre : Gt = 2,4825KN/ml

Charge horizontale due à la main courant :Q = 1 KN

c) La force sismique

D’après le RPA99 Article 6.2.3 l’acrotère est soumis à une force horizontale due au

séisme donnée par la loi suivante : ppp WCAF  4

A : Coefficient de l’accélération de la zone donné par le (tableau 4-1) RPA99 (2003).

pC : Facteur de la force horizontale varie entre 0,3 et 0,8 (Tableau 6-1) RPA99(2003).

pW : Poids propre de l’acrotère (poids de l’élément considéré).

Dans notre projet on a : Le Groupe d’usage 2 et Zone IIa (Bejaia).
Donc:















./108,3

.8,0

.15,0

mlKNW

C

A

P

P

Donc : Fp = 4×0,15×0,8×3,108 ⇒ Fp =1,49 KN

d) Calcul de centre de gravité de la section G );( GG YX :

mZ
S

XS
Z G

i

ii

G 534,0



mY
S

YS
Y G

i

ii

G 0576,0



Avec XG =0,50m
Calcul des sollicitations

0,796KN.m.=0,5347×491,=MY×F=M

KN.m1=MH×Q=M

KN.m0,023=M;3,108KN=W=N=G1KN,=Q

FpGPFp

QQ

GPG





Figure III.18 Coupe transversale de l’ac

Figure III.8Schéma des
sollicitations dans l’acrotère.

FPG

Q
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Tableau III.10 Combinaisons d’actions de l’acrotère.

Sollicitations Combinaison accidentelle ELU ELS

Combinaison de charges G + Q + E 1,35G + 1,5 Q G + Q

N (KN) 3,108 4,2 3,108
M (KN .m) 1,819 1,53 1,023

a) Calcul de l’excentricité à l’état accidentel

me
N

M
e

ELA

ELA 585,0
108,3

819,1
11  ; m

h
166,0

6

1

6



6

1

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

partiellement comprimée.

Les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifié vis-à-vis de l’état

limite ultime de stabilité de forme (flambement).

On remplace l’excentricité réelle (
N

M
e  ) par une excentricité totale de calcul = e1+e2+ea

Avec :

e1 : Excentricité du premier ordre.

ea : Excentricité additionnelle.

e2 : excentricité due aux effets de deuxième ordre, lies à la déformation de la structure.

cmcme

h
cme

a

a

2)
250

100
;2max(60cm=acrotèrel'dehauteurh:avec

A.4.3.5)(ArticleCBA93);
250

;2max(





4
0

2

2
10

)2(3






h

l
e

f 

Avec : fl : Longueur de flambement mhl f 2122 

h0 : Hauteur de la section h0 = 10cm ; 022,0
1023,0

023,0








QG

G

MM

M


Ø : Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la

charge considérée généralement égale à 2.

me 0024,02  .
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D’où : e=0.585+0.002+0.0024= 0.5894 m.

Les sollicitations de calcul deviennent :

b) Ferraillage de l’acrotère





KN.m-0,93=M

KN2,65=N

u

u

Figure III.9 Schéma statique de l’acrotère.

 Calcul à l’ELU

Le ferraillage est calculé à l’ELU, puis la vérification des contraintes se fera à l’ELS.


6

1

h
e La section est partiellement comprimée, le ferraillage se fait par assimilation à la

flexion simple pour une section rectongulaire b×h0 soumise à un moment égal à :

..050,1)
2

( 0 mKNM
h

dNMM fuuf 

bc

f

bu
db

M







2
 0089,0bu

392,0 lbu  A’=0; 0112,0
8,0

211



 bu



mdz 0796,0)4,01(   .

²33,0 cm
fz

M
A

st

f

T 


 .

Calcul à la Flexion composée:

Nu est un effort de compression
st

u
Ts

f

N
AA 

²32,0
348

10108,3
1033,0

3
4 cmAs 







.

c) Vérification à l’ELU

 Condition de non fragilité

²966,023,0 min
28

min cmA
f

f
dbA

e

t 
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sAcmA  ²966,0min  On adapte : As= 4HA8=2,01cm²/ml.

 Armature de répartition

5025,0
4

01,2

4


A
Ar

Cm² Ar=4HA6 = 1,13 cm²/ml.

 Espacement

Armatures principale : cmS t 25
4

100
 on prend St=25cm.

Armatures de répartitions : cmS t 25
4

100
 on prend St=10cm.

 Vérification au cisaillement

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

MpaMpaMpafc 5,2)4;5,2min()4;1,0min( 28   .

.49,2V1+1,49=VQ+F=V uupu KN







 5,2<0311,0
08,01

49,2


db

VU
Vérifié.

d) Vérification à l’ELS

Les vérifications à effectue dans le cas de fissuration préjudiciable sont :

1. Contrainte limite de l’acier.

2. Contrainte limite du béton.

d=0,08m ; Nser = 3,108 KN ; Mser=1,023KN.m 1,6=ߟ���; pour les HR.

 Contrainte limite de l’acier

t

serser
st

t

serser
bc

ydNyN







)(
15;





 .

Mpafcbc 15256,06,0 28  .

On a F.N Mpaff test 63,201)63,201;67,266min()110;
3

2
min( 28   .

 Position de l’axe neutre

m
h

me
N

M
e G

ser

ser
G 050,0

2

1,0

2
>329,0

108,3

023,1 0   Le centre de pression se trouve

à l'extérieur de la section et l’effort normal Nser est un effort de compression, donc la Section

est partiellement comprimée.

Position de centre de poussée

D’après la convention de singe illustrée par le schéma à coté on a :
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cyy c 

m
h

ec G 28,005,0329,0
2



On a N (compression) donc c = -0,28m

Le calcule de cy revient à résoudre l’équation suivant : .03  qypy cc

).(90)(90²3 '
'

cd
b

A
dc

b

A
cP 

 
².28,0

1

28,008,0
1001,290)²28,0(3 4 mPP 


 

)².(90)(902 2'
'

3 cd
b

A
dc

b

A
cq 

mqq 057,0
1

)²28,008,0(
1001,290)28,0(2 43 


 

.0016,014,03  cc yy
323 1083,4274  qp

< 0 → trois racines réelles, il faut choisir c'elle qui convient : 0≤ =ݕ ௖ݕ + ܿ≤ ℎ.

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ ܽ= 2ට

݌−

3
= 0,46

cosØ =
3q

2p
× ඨ

−3

݌
= 0.97

⇒

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧ ௖ଵݕ = ܽ ݏܿ݋

Ø

3
= 0,148݉

௖ଶݕ = acosቆ
Ø

3
+ 120଴ቇ= −0,081݉

௖ଷݕ = acosቆ
Ø

3
+ 240଴ቇ= −0,081݉

On a :   -c ≤ ݕ௖ ≤ ℎ-c ⇒  0,28 ≤ ݕ௖ ≤ 0,38 
On opte pour ⇒y = ௖+cݕ = 0,011m

34
2

1014,2)(15
2

mydA
yb

t


15051,0  bcbc Mpa  MPa MPaMpa stsc 63,201378,6  
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Schéma de ferraillage

Figure III.10 Ferraillage de l'acrotère

III.4 Etude des dalles l’ascenseur
L'ascenseur est un appareille mécanique, servant un déplacement vertical des

personnes, ou chargements vers les différents niveaux du bâtiment, il est constitué d'une

cabine qui se déplace le long des étages à travers d'une glissière verticale dans la cage

d'ascenseur, munie d'un dispositif mécanique qui permet de déplacer la cabine.

Dans notre projet on adoptera un ascenseur de 8 personnes ayant les caractéristique

suivants :

 La vitesse de circulation est de 1m/s.............................................................[Annexe I]

 Course maximale est de 50m. ......................................................................[Annexe I]

 Charge due à l’ascenseur : DM=82 KN.........................................................[Annexe I]

 Charge due à la machine : PM=15 KN..........................................................[Annexe I]

 Poids de la cuvette : FC=120KN...................................................................[Annexe I]

 Dimensions de la gaine : Bs×Ts=(1,8×2,1) (m²) ...........................................[Annexe I]

 Charge nominale (des personnes) est de 6,3KN............................................[Annexe I]

 Démentions minimal de la locale machine =(180×420×200)cm2..................[Annexe I]

 Passage libre =(120×100)(cm2)......................................................................[Annexe I]

La figure suivant montre un exemplaire d'un ascenseur, avec tout ces composantes:
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Figure III.11 Concept d’un ascenseur.

La dalle de la cage d’ascenseur doit avoir une épaisseur suffisante pour qu’elle puisse
reprendre les charges importantes au quelle elle est soumise (machine + ascenseur),après
le dimensionnement de l’épaisseur des dalles pleine on a adopté sur une épaisseur de 20
cm. Lx=160cm, ly=165cm dans une surface S=2.64 m2

A. Dalle sous ascenseur

a. Evaluation des charges et surcharges

 La charge permanente

Poids de la dalle en béton arme :Gdalle =  × e =25×0,2=5 KN/m2

Poids de la cuvette (la réaction) : ./63,38
64.2

102 2mKN
S

Fc
Gcuvette 

Poids propre du revêtement : G revêtement en béton seul=  × e =25×0.04=1 KN/m2

La charge totale c’est : Gt= 44,63 KN/m.



Chapitre III Etude des éléments secondaires

57

 La charge d’exploitation (local technique). D'après l'article (7.4 DTR BC2-2 partie IV-

charges d'exploitation),………………….. ./1 2mKNQ 

b. Combinaisons des charges

L’ELU : ./76,615.135.1 2mKNQGq tu 

L’ELS : ./63,45 2mKNQGq ts 

c. Calcul des sollicitations

 Cas d’une charge répartie

 Calcule des moments

 4,097.0
y

x

l

l
 La dalle travaille dans les deux sens.










9322.0

0392.0
1

y

x




 [Annexe II]












KNmMMM

KNmMlqM
yx

y
y

x
xux

x

77.5

197,6

000

0
2

0





 Calcule des moments corrigés (réel)

 En travée : Sens x-x’ : KNmMM xx
t 26,585.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 91,485.0 0 

 En appui : Sens x-x’ : KNmMM xx
t 47,23.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 47,23.0 0 

d. Calcul du ferraillage
On fera le calcul de la dalle pour une bande de 1m de longueur et de 20 cm d’épaisseur à la

flexion simple avec dx=18cm et dy=17cm .les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.11 Calcul des ferraillages selon les deux sens

Position Sens
MELU

KN.m bu  Z
(m)

d
(m)

At
(cm2/ml)

Achoisi

(cm2/ml)
St

(cm)

travée
x

5.26 0,011 0,0143 0,108 0,18 0.84 4HA10=3.14 25

y
4.91 0,010 0,0169 0,109 0,17 0,56 4HA10=3.14 25

appuis x et y 2.47
0.004

4
0.179 0.26 0.18 0.26 3HA10=2.36 30

Vérification de la condition de non fragilité

 Pour e >12cm et ρ ≥ 0,4 ; avec Fe=400 MPa → 0008,00 

1,65m

1,60m

Figure III.12 Cage d’ascenseur.
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






















²12,114100108

²12,114100
2

)13(
108

2

)3(

min4
0

min

min4
0

min

cmAebA

cmAebA

yy

xx






²65,1400/1,21810023,0/)23,0( min
28

min cmAffdbA aeta 

donc on ferraille avec Amin

 Vérification du ferraillage longitudinale

Aty ≥ Atx /4=0,50 cm..........................................................................vérifiée

 Calcul des espacements

.2525)33;2min(: cmSadapteOncmScmeSxSelon ttt 

.2525)33;2min(: cmSadapteOncmScmeSySelon ttt 

e. Vérification nécessaire

 Vérification de l’effort tranchant

MPaf
db

V
cuu 17,1)5,1/1(07.0 28

max 


 

 4,01 dalle travail selon les deux sens :

KN
l

qVV x
uyx 18,26

4
1 

MPaMPau 17,1145,0
18,01

1018,26 3









 Condition vérifiée.

 Vérification à l’ELS
2/63,45 mKNqQGq sertotaleser 

..5.43
9543.0

0465,0
12.0 0

2
0, KNmMlqM x

xserx
x

y

x









 






M0Y=5.18KN.m
 Calcule des moments corriger (réel)

KNmM x

sert
615.4

Mt ser =4.4 KN.m

 Vérification des contraintes

 Etat limite de compression de béton MPaf
I

yM
cbc

ser
bc 156.0 28 


 
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Tableau III.12 Vérifications des états limite de compression du béton

Position Sens
Mser

KN.m
Y

(cm)
I (cm⁴)

ࢉ࢈࣌
(MPA)

ોࢉ࢈
࢓ࢊࢇ

(MPA)

Observation

ࢉ࢈ો≥ࢉ࢈࣌
࢓ࢊࢇ

travée
x 4.615 3.67 11319.62 1.49 15 vérifiée
y 4.4 3.67 11319,62 1.43 15 vérifiée

appuis x et y 1.629 3.23 8845.88 0.67 15 vérifiée

Vérification des contrainte d’acier : on a F.P.N donc, la vérification des contraintes d'acier
n'est pas nécessaire.

 Vérification de la flèche

.005,000174,0
18100

14.32
.2

.042,0125,0
6.1

2.0
)

20
;

80

3
max(.1

0

vérifiéeconditionla
fdb

A

vérifiéeconditionla
M

M

l

h

ex

x

t
x

x












Les conditions de flèche son vérifiées

 Schéma de ferraillage:

B. Dalle au-dessous de l’ascenseur

Figure. III.13.Schéma de ferraillage de la dalle pleine au-dessous de l’ascenseur.
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La charge concentrée g est appliquée sur la surface 00 ba  de la dalle, elle agit

uniformément sur un aire vu située sur le plan moyen de la dalle, comme montre la figure

suivante :

a. Calcul du rectangle d’impact )( vu 









.h2hbv

.h2hau

100

100
BAEL91/99.

a0×b0 : Surface sur laquelle elle s’applique la charge donnée en fonction de la vitesse.

On a une vitesse









cmb

cma
smV

80

80
/1

0

0

h1=5cm (épaisseur du revêtement sur la dalle)

h0=14cm (épaisseur de la dalle en béton)

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

 0,75 si le revêtement est moins résistant

 1 si le revêtement est en béton, ce qui est le cas pour cette dalle.

Donc :








.1085122080

.1085122080

cmv

cmu

b. Calcul des sollicitations

b.1. Evaluation des moments du au charge concentré









).MM(PM

).MM(PM

12uy

21ux Avec  : Coefficient de poisson








ELS

ELU

2.0

0





On a : KNPDg mm 3,1033.61582 

KNgPu 45,1393.10335,135,1 

M1 et M2 sont des coefficients donnés par l’abaque de Mougins........... [Annexe III]

Figure III.14 Schéma représentant la surface d’impact.

450450

h1

h0/2

h0/2

g

yl

0axl
u

0b

v
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1M En fonction de
xl

u
et  ; 2M En fonction de

yl

v
et 00,1



































654,0
165

108

654,0
165

108

;

675,0
160

108

675,0
160

108

xy

yy

xx

xx

l

v

l

v

l

u

l

u

ET

l

v

l

v

l

u

l

u

On remplace










21

11

MPM

MPM

uy

ux









KNmM

KNmM

y

x

95.7

04,10

1

1

b.2. Evaluation des moments due au charge repartie (poids propre de la dalle) :

G plancher local machine = 5,88KN/m2

2KN/m44.915,188,535,1 uq

KNmMlqM xxuxx 95.0⇒ 2
2

2   KNmMMM yxyy 88.0⇒ 222  

 Superposition des moments

Les moments agissants sur la dalle sont :








KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

83.8

11

21

21

Pour tenir compte de l’encastrement

En travée : KNmMM tytx 50.7,35.9 

En appui : KNmMMM xayax 3,33,0 0 

c. Ferraillage

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et en prenant cmd 18

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.13 Calcul des ferraillages selon les deux sens

Position Sens
MELU

KN.m bu  Z
(m)

At
(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)
Achoisit

(cm2/ml)
St

(cm)

travée
x 9,35 0,020 0,0256 0,178 1.51 1.65 4HA10=3,14 25
y 7,5 0,018 0,0227 0,168 1.28 1.60 4HA10=3.14 25

appuis x et y -3,3 0.007 0.0089 0.179 0.53 1.65 3HA8=2.36 25

d. Vérification à l’ELU :

 Vérification au poinçonnement : C’est la vérification de la déformation de la dalle sous la

charge concentrée au point d’application de la charge

b

c
cu

f
hUQ


28045.0≤  BAEL91 (Article A.5.2,42)

Avec :
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:up Charge de calcul à l’état limite.

:h Epaisseur de la dalle.
:cU Périmètre du rectangle d’impact.

.5,1;45.139;432)108108(2)(2  bucc KNPcmUvuU 

.83,4641000045.0≤45,139 28 entpoinçonnemderisquedePasKN
f

hUKNP
b

c
cu 



Vérification de l’effort tranchant : b=100cm

MPaf
db

V
cuu 17,1)5,1/1(07,0 28

max 


 

On a une charge concentre avec uv

.......17,1322,01.58
80.03

45,139

8.03
VérifiéeMPaMPaKN

p
V u

u
u 





 

 Calcul à l’ELS
2/88.6 mKNqQGq sertotaleser 

b.1. Evaluation des moments du au charge répartie

KNmMM yx

y

x
0.78/82.0

9543.0

0465,0
97.02.0 00, 















b.2. Evaluation des moments du au charge concentré

KNqgPs 3,1033,697 

A.N










)(

)(

12

21

MMPM

MMPM

uy

ux

















KNmMM

KNmMM

yaxa

ytxt

37.7)057,02,0072,0(3,103

61.8)057,02,0072,0(3,103

Calcule des moments corrigés (réel)

KNmMMKNmM x

concentréy

sert

concentréx

sert
92..685,0/015.8 1 

KNmMMM a

concentréy

sera

concentréx

sera
83,2-3,0 

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


















KNmMMMM

KNmMMMM

concentréx

sera

repartiex

serayaxa

concentréx

sert

repartiex

sertytxt

206,3

015,8

 Vérification des contraintes

 Etat limite de compression de béton MPaf
I

yM
cbc

ser
bc 156.0 28 


 

Tableau III.14 Vérifications des états limite de compression du béton

Position Sens
Mser

KN.m
Y

(cm)
I (cm⁴)

ࢉ࢈࣌
(MPA)

ોࢉ࢈
࢓ࢊࢇ

(MPA)

Observation

ࢉ࢈ો≥ࢉ࢈࣌
࢓ࢊࢇ

travée x 8.015 3.67 113198,62 3,03 15 vérifiée
y 6.92 3.67 11319,62 2.43 15 vérifiée

appuis x et y 3.206 3.23 8845.88 1.205 15 vérifiée

Vérification des contrainte d’acier : on a F.P.P donc, la vérification des contraintes

d'acier n'est pas nécessaire.

 Vérification de la flèche

.005,00017,0
18100

14,32
.2

.042,0125,0
160

20
)

20
;

80

3
max(.1

0

vérifiéeconditionla
fdb

A

vérifiéeconditionla
M

M

l

h

ex

x

t
x

x












Les conditions de flèche son vérifiées

 Schéma de ferraillage

4HA8/ml
St =25cm

3HA8
Sens x-
x

4HA10/ml
St =25cm

4HA8/ml
St =25cm

4HA10/ml
St =25cm

Sens x-x
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III.5. Etude des escaliers de l’étage courant:

Les escaliers sont calculés en flexion simple en considérant la section à ferrailler comme une

section rectangulaire de largeur 100cm et de hauteur h. Le dimensionnement et le poids

revenant à l’escalier sont calculés au chapitre II.

II.12.1.Escalier d’étage courant : les volée 1 et 3 sont identique.

B Qv Qp

A

L=1.85m L=1.45m
Figure II.17 Schéma de 1er et 3èim volées Figure II.16 Schéma statique de 1er et 3èim

II.12.1.1. Evaluation des charges de l’escalier

݈݋ݒ é݁ቊ
௩ܩ = ܰܭ8.09 ݉ ଶ⁄

ܳ௩ = ܰܭ�2.5 ݉ ଶ⁄
݈݅ܽ݌���, ቊݎ݁

௣ܩ = ܰܭ�5.23 ݉ ଶ⁄

ܳ௣ = ܰܭ�2.5 ݉ ଶ⁄
ܮܷܧ ቊ

௨௩ݍ = ௩ܩ1.35 + 1.5ܳ = ܰܭ�14.67 ݉ ଶ⁄

௨௣ݍ = ௣ܩ1.35 + 1.5ܳ = ܰܭ�10.81 ݉ ଶ⁄

ܮܵܧ ቊ
ௌ௏ݍ = ܰܭ�10.59 ݉ ଶ⁄

ௌ௣ݍ = ܰܭ�7.73 ݉ ଶ⁄

II.12.1.2. Calcul des réactions d’appuis

෍ =ݔ݂/ 0 ⇔ ௩ݍ�1.85 + ௩ݍ�1.45 = �ܴ ஺ + ܴ஻

෍ ܯ ܣ/ = 0 ⇔ ܮܷܧ������ = ൜ ஺ܴ = ܰܭ�22.98
ܴ஻ = ܰܭ�19.83

ܮܵܧ���; = ൜ ஺ܴ = ܰܭ�16.56
ܴ஻ = ܰܭ�14.23

Tableau III.15 Les sollicitations à l’ELU et à l’ELS.

RA(KN) RB(KN) Mt(KN.m) Ma(KN.m) Vmax (KN)

ELU 22,98 19,83 13,26 -8,84 22,98

ELS 16,56 14,23 9,54 -6,36 /

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

൜
௧ܯ = ௠ܯ�0,75 ௔௫

௔ܯ = − ௠ܯ�0,5 ௔௫

II.12.1.3. Ferraillage

Figure. III.15.Schéma de ferraillage de la dalle pleine au-dessus de l’ascenseur.

Sens y-y

L=1.85m Lp=1,45m

H=1,36mߙ
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Le ferraillage se fait à la flexion simple avec Mt
max pour une section (b × h) = (100×15) cm; la

même chose pour le ferraillage aux appuis avec ܯ a.

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau III.16 Ferraillage de l’escalier à deux volées droites à l’ELU.

M
(KN.m)

࢛࢈ࣆ ࢻ
Z

(m)
࢒ࢇࢉ࡭

(cm2/m)
࢓࡭ ࢔࢏

(cm2/m)
࢚࢖࢕ࢊࢇ࡭

(cm2/m)

St
(cm)

En
travée

13,26 0,034 0,432 0,122 2,7 0,67 6HA8= 3,02
20

En
appuis

-8,84 0.0195 0.0246 0.176 1.45 0,67 4HA8 = 2,01
30

 Armature de répartition

On a des charges réparties : ௥௘௣௔௥௧௜௧௜௢௡ܣ =
஺ೝ೐೛ೌೝ೟೔೟೔೚೙

ସ

ቊ
ݎܽݐ݊ܧ é݁݁ݒ ௥௘௣ܣ�: = 0.8475 ܿ݉ ଶ ݈݉⁄ ݅݋ݏ ௥௘௣ܣ:ݐ = 8ܣܪ4 = 2,01�ܿ ݉ ଶ ݉ �݈�; =ݐܵ 30ܿ݉⁄

ݑ݌݌ܽ݊ܧ ݏ݅ ∶ ௥௘௣ܣ = 0.59�ܿ ݉ ଶ ݈݉⁄ ݅݋ݏ ௥௘௣ܣ:ݐ = 8ܣܪ4 = 2,01�ܿ ݉ ଶ ݉ �݈�; =ݐܵ 30ܿ݉⁄

 Vérification de l’effort tranchant :

Vmax = 22.98 KN ⇒ ௨߬ =
௏೘ ೌೣ

௕×ௗ
=

ଶଶ.ଽ଼ ×ଵ଴షయ

ଵ×଴.ଵହ
= ≥�ܽ݌ܯ�0.176 �߬ ௨തതത= ܽ݌ܯ3.33

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

 Calcul à l’ELS :

 Vérification des contraintes :

Comme la fissuration est peu nuisible, donc on vérifie uniquement la contrainte dans le béton
(bcߪ) :

On vérifie : ௕௖ߪ =
ெೞ

ூ
× >ݕ =௕௖തതതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼

Tableau III.17. Vérification de l’état limite de compression du béton.

ࡹ ࢘ࢋ࢙

ࡺࡷ) ࢓. )
Y

(cm)
I

(Cm4)
ࢉ࢈࣌

ࡹ) (ࢇ࢖
തതതതത(Mpa)ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈࣌ < തതതതതࢉ࢈࣌

En travée 4,56 3.8 12082.460 3.050 15 Vérifiée

En appui -6,36 3.23 8845.88 2.36 15 Vérifiée

 Vérification de l’état limite de déformation (la flèche) :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ݁≥ ൬ݔܽ݉

3

16
;

௧ܯ

଴ܯ�20
൰ ௫݈ ⇔ 5.4ܿ݉ < 6.25ܿ݉ �… … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

ܣ ≤
4.2ܾ× ݀

݂݁
⇔ … … … … … … … … ݎé݅ݒ���. ݂݅ é݁

=ܮ 3.3݉ < 8݉ … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … … ݎé݅ݒ����… ݂݅ é݁
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La vérification de la flèche est nécessaire.

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

Sous g :ቊ
௩ݍ
௚

= ݉/ܰܭ�8.09

௣ݍ
௚

= ݉/ܰܭ�5.23
⟹ ௦௧ܯ

௚
= 0,75 ×9,24 = 6,93 KN.m

Sous j :ቊ
௩ݍ
௝

= ݉/ܰܭ�4.5

௣ݍ
௝

= ݉/ܰܭ�3.75
⟹ ௦௧ܯ

௝
= 0,75 × 5,72 = 4,28 KN.m

Sous p :ቊ
௩ݍ
௣ = ݉/ܰܭ�10,59

௣ݍ
௣ = ݉/ܰܭ�7,73

⟹ ௦௧ܯ
௣ = 0,75 × 12,72 = 9,54 KN.m

=ߩ 0.0018 ; ൜
=௜ߣ 11.66
௩ߣ = 4.66

; I0 = 4987,200cm4; ൜
௩ܧ = ܽ݌ܯ�10818,86
=௜ܧ ܽ݌ܯ�32456,60

 Calcul des ࢚࢙࣌

௦௧ߪ
௚

= 74.04 Mpa ; ௦௧ߪ
௝

= 47.77 Mpa ; ௦௧ߪ
௣ = 170.99 Mpa

 Calcul des ࣆ

௚ߤ = 0; ௝ߤ = 0 ; ௣ߤ = 0

 Calcul des moments d’inertie fissurés et des flèches

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧
=௙௚௜ܫ 7.69 x 10ିସ�݉ ଶ

=௙௝௜ܫ 7.69 x 10ିସ�݉ ଶ

=௙௣௜ܫ 7.69 x 10ିସ�݉ ଶ

௙௚௩ܫ = 7.69 x 10ିସ�݉ ଶ

;

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ ௚݂௜= 5.75 x 10ିହ�݉

௝݂௜= 3.71x 10ିହ�݉

௣݂௜= 4.23x 10ିସ�݉

௚݂௩ = 1.72x 10ିସ�݉

௙߂ = ( fgv – fji ) + ( fpi – fgi ) = 5.004x 10ିସ m < ݂̅ =
ଵ଼ହ

ହ଴଴
= 3.7 mm ………. La flèche est

vérifiée.
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q volée

1,4 m
C

Figure III.18 Schéma de ferraillage de l’escalier

A. Etude des volées 2 :

leur études se fera comme une console.

a) Les charges

Gv = 8.09KN/m
2

Qv= 2,5 KN/m2 .

b) Combinaison de charges

௨ݍ = 1,35 × ௏ܩ + 1,5 × ܳ௩ = ܰܭ14.67 ݈݉⁄ Figure III.19 Schéma statique de la 2émé

௦ݍ = ௏ܩ + ܳ௩ = ܰܭ10.59 ݈݉⁄ volée

Par la méthode de RDM on trouver :

1. Calcul des moments à L’ELU et L’ELS :

mKNM u .37.14
2

²4,167.14





 


mKNM s .37.10
2

²4,159.10








 


2. Calcul l’effort tranchant

V୳ = Rେ
୙ = 1.4 × 14.67 = 20.53KN

c) Ferraillage

 Ferraillage longitudinale

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.18 ferraillages des volée 2 et 4 des étages courants.

Zone
Mu

µbu α 
Z Acal Amin Aadoptée St

(KNm) (m) (cm2/ml) (cm2/ml) (cm2/ml) (cm)

appuis 14.37 0,059 0,077 0,125 4,22 1,56 4HA12=4,52 25

 Armatures de répartition
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≤�௥ܣ
௧�௔ௗ௢௣௧éܣ

4
=

4,52

4
= 1,13 ܿ݉ ଶ ݈݉⁄ ݅݋ݏ� ௥ܣ�ݐ = ݉/8ܣܪ4 �݈

= 2,01 ܿ݉ ଶ ݉ ௧ܵ��ݐ݁�݈� = 33ܿ݉ .⁄

 Vérification de l’effort tranchant

.33.307,058,1
13,01

1053.20 28
3

vérifiéeconditionMPa
f

MPa
db

V

b

c
bu

u
bu 














→ ��ܲ ݀�ݏܽ ݑݍݏݎ݅݁� �݁݀ �݁ܿ ݏ݅ܽ ݈݈݅݁ ݉ ݁݊ ݊݋݀,ݐ ݊݋ܿ� ݎܽݑܽ� ܾ�ݏܽ݌� ݅݋ݏ݁ ݊�݀ ܽ�ݏ݁ ݎ݉ ݐ݁ܽ ݎܽݐ�ݏݎݑ ݒ݁ݏ݊ ݏܽݎ ݈݁ .ݏ

 Espacement des armatures

Armatures principales : St = 33cm ≤ min (3 e, 33cm) = 33cm ...............condition vérifiée. 

Armatures secondaires: St = 33cm ≤ min (4 e, 45cm) = 45cm...............condition vérifiée. 

d) Calcul à l’ELS

 Vérification des contraintes dans le béton

Comme la fissuration est peu nuisible et A’ est nulle, donc on ne vérifie que :

.156.0 28 MPaf
I

yM
cb

ser
bc 


 

As =4,52cm²; Mser = 10.37KN.m; y=7.15cm; I=9599,49cm4.

...........................1572,710
49.9599

15.737.10 3 vérifiéeMPaMPa bbc 


 

 Vérification de la flèche

.005,00034,0
13100

52,42
.2

.0625,0107,0
4,1

15,0
)

16

1
;

80

3
max(.1

vérifiéeconditionla
fdb

A

vérifiéeconditionla
l

h

ex

x









Les conditions de flèche est vérifiée donc sa sera pas nécessaire de vérifiée la flèche.

e) Schéma de ferraillage

III.6. Etude de la poutre palière (30×30).
Dimensionnement

La poutre palière est calculée comme une poutre encastrée à ses extrémités soumise aux

réactions et aux moments provenant des volées.

1.4m

15cm

4HA12/ml St=25cm

4HA10/ml St=25cm
Appui (poutre palier)

Figure III.20 Schéma de ferraillage de la volée 2
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Ça n’existe pas on a ℎ ≥ 16/ܮ h ≥ 420/16 =26.25 cm

On adopte une poutre de 30x40 cm²

Détermination des charges

La poutre palière est soumise à :

Son poids propre : ଴ܩ = 25 × 0,30 × 0,40 = ݉/ܰܭ�3

Charges transmises par les paillasses :൞

ܮܷܧ : ஺ܴ௨ = ݉/ܰܭ���22,98 �
��������ܴ ஻௨ = ݉/ܰܭ����19,83
ܮܵܧ :�ܴ஺௦ = ݉/ܰܭ���16,56
���������ܴ ஻௦ = ݉/ܰܭ���14,23

Moments transmis par les paillasses൜
ܮܷܧ ஻௨ܯ: = ݉ܰܭ�9,60 /݉ �
ܮܷܧ ஼௨ܯ: = ݉ܰܭ��14,67 /݉ �

Talle que :

࡮ࡾ Sont les réactions de la 1ere et la 3eme volée au niveau de la poutre palière.

��Est࡯ࡾ la réaction de la deuxième volée au niveau de la poutre palière.

ࡹ ࡮ Sont les moments de la 1ere et la 3eme volée au niveau de la poutre palière.

ࡹ �Est࡯ le moment d’encastrement de la deuxième volée au niveau de la poutre palière.

FigureIII.21 : Schéma statique de la poutre palière

Calcul à la flexion simple

On adopte le système

Calcul des sollicitations :q = ൜
ELU: q୳ = 1,35 G଴ + R୆୳ = 23,88 KN/m
ELS: qୱ = G଴ + R୆ୱ = 17,23 KN/m

RB RB
RC

1.40 1.401.40

MB MBMc

G0

RB

G

4.20
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Moments en travée : ௧௥ܯ = ×ݍ
݈ଶ

24
=൜
ܮܷܧ : ܰܭ���17,55 .݉
ܮܵܧ : ܰܭ��12,66 .݉

Moments en appuis : ௔௣ܯ = ×ݍ
݈ଶ

12
=൜
ܮܷܧ : ܰܭ�������35,10 .݉
ܮܵܧ : ܰܭ������25,32 .݉

Ferraillage à l’ELU

Le ferraillage se fait pour une section rectangulaire (bxh) = (30x40)ܿ݉ ଶ

b = 30 cm ; h = 40 cm ; d = 37cm ; fe= 400 MPA ; fc28c = 25 MPA

Les résultats de ferraillage sont récapitulés dans le tableau suivant :

TableauIII.19 : Résultats de ferraillage de la poutre palière (en F.S).

Position
M

(kN.m)
Pivot ࢛࢈ࣆ ࢻ

Z

(m)

ࡿ.ࡲ࡭
࢒ࢇࢉ

࢓ࢉ) ૛)

ࢋé࢚࢖࢕ࢊࢇ_࢙࡭

࢓ࢉ) ૛)

࢓࡭ ࢔࢏

࢓ࢉ) ૛)
࢓࡭≤࢒ࢇࢉ࡭ ࢔࢏

Travée 17,55
A

0,03 0,038 0,36 1,40 3HA10=2,36
1,34 ܸé݅ݎ ݂݅ é݁

Appui 35,10 0,06 0,077 0,35 2,88 3HA12=3,39

Vérification à l’effort tranchant

Effort tranchant: V୳ = q୳�
l

2
= 23,88 x

4,2

2
= 50,148 KN

Contrainte de cisaillement

௏߬ =
௏೘ ೌೣ

௕×ௗ
=

ହ଴,ଵସ଼��×ଵ଴షయ

଴,ଷ଴×଴,ଷ଻
= >ܽܲܯ�0,45 ҧ߬௨

Armatures transversales
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On fixe St = 15 cm et on calculeܣ�௧௥௔௡௦

௧௥௔௡௦ܣ��ܽ( ≥
0,4 × ܾ× ݐܵ

௘݂
௧௥௔௡௦ܣ����⟹ ≥ 0,45�ܿ݉ ଶ

(k = 1 flexion simple, sans reprise, Armatures droite (Sin+Cos  = 1)

௧௥௔௡௦ܣ��ܾ( ≥
௕×ௌ௧(ఛೠି଴.ଷ௙೟మఴ)

଴,ଽ�௙೐/ఊ௦
௧௥௔௡௦ܣ����⟹ = −1,5 × 10ିହ < 0

Donc : on prend ௧௥௔௡௦ܣ = 0,45�ܿ݉ ଶ

Vérification de la compression des bielles d’about

Vérification des aciers longitudinaux à l’effort tranchant aux appuis: (rives)

Vérification à la torsion :
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On adopte le système

Moment de torsion

௧௢௥ܯ = ஻ܯ)) × 1.4 + ஼ܯ × 1.4 + ஻ܯ × 1.4)/4,2)/2 à l’encastrement

⟹ ௧௢௥ܯ = 5,64 ܰܭ .݉

D’après le C.B.A 93, dans le cas de la torsion, la section réelle (b × h) est remplacée par une

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

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

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

U = 2((b − e) + (h − e)) Périmètre de la section de la poutre palière.

Armatures longitudinales

௟ܣ
௧௢௥ =

௧௢௥ܯ × ܷ × ௦ߛ
2 × Ω × fୣ

Avec :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

∅ = min( ,ܾ ℎ) = 30�ܿ݉ �����������������������

e =
∅

଺
= 5 cm

Ω = (b − e) × (h − e) = 875 cmଶ

U = 2 × [(h − e) + (b − e)] = 120cm

⟹ ௟ܣ
௧௢௥ =

5,64 × 10ିଷ × 1,20 × 1,15

2 × 0,0875 × 400
= 1,11�ܿ݉ ଶ

Armatures transversales

௧௥௔௡௦ܣ
௧௢௥ =

ெ೟೚ೝ×ௌ௧×ఊ௦

ଶ×ஐ×୤౛
on fixe���ܵݐ= 15�ܿ݉ �����������⟹ ݎܽݐܣ ݏ݊

ݎ݋ݐ =1,38ܿ݉ ଶ

Contrainte de cisaillement à la torsion

்߬ =
௧௢௥ܯ

2 Ω e
=

5,64 × 10ିଷ

2 × 0,0875 × 0,05

⟹ ்߬ = ܽܲܯ�0,64

Vérification de la contrainte globale

On doit vérifier : ௧߬௢௧௔௟≤ ҧ߬

Avec : ௧߬௢௧௔௟= ට ௏߬ଶ + ்߬
ଶ

= ඥ0,45ଶ + 0,64ଶ = ܽܲܯ�0,78

ݎ݉ܣ ݎ݁ݑݐܽ ݅݋ݎ݀� ݐ݁ ܨ�ݐ݁� ݎܽݑݏݏ݅ ݊݋ݐ݅ �ܲ ܲ�ݑ݁ ݎ݁ ܿ݅݀ݑ݆ ݅ܽ ܾ݈ ݁⟹ ҧ߬

= minቆ
0,2 ௖݂௝

௕ߛ
; =ቇܽܲܯ�5 ܽܲܯ�3,33

⟹ ௧߬௢௧௔௟
௧௢௥ < ҧ߬ …………pas de risque de rupture par cisaillement

1.40 1.401.40

MB MB
Mc
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Ferraillage global
En travée : ௦௧ܣ = ௧ܣ

ி.ௌ = 1,4�ܿ݉ ଶ

Soit : 3HA12 = 3,39cm2

En appui : ௦௔ܣ = ௔ܣ
ி.ௌ +

௟ܣ
௧௢௥

2
= 2,88 +

1,11

2
= 3,43�ܿ݉ ଶ

Soit : 3HA12 = 3,39 cm2

Armature transversales ௧௥௔௡௦ܣ: = ௧௥௔௡௦ܣ
ி.ௌ + ௧௥௔௡ܣ

௧௢௥ = 0,45 + 1,38 = 1,83�ܿ݉ ଶ

Soit : 4∅8 = 2,01 cm2 (un cadre + une épingle), St=15 cm.

Vérification à l’ELS

Fissuration Peu Préjudiciable ⟹ vérification des contraintes dans le béton et l’état limite de

déformation (la flèche).

 Vérification des contraintes

La vérification des contraintes est présentée dans le tableau suivant :

TableauIII.20.Vérification des contraintes à l’ELS.

Position
ࡹ ࢘ࢋ࢙

KN.m

As
(cm²)

A’s
(cm²)

Y
(cm)

I
(cm2)

ો
MPA

ોഥ܋܊
MPA

ો܋܊ ≤ ોഥ܋܊
MPA

travée
32,34

3HA12 3HA12
12,81 80618 5,14 15 ܸé݅ݎ ݂݅ é

appui
21,56

5HA12 3HA12
11,91 70244 3,65 15 ܸé݅ݎ ݂݅ é

Vérification de la flèche

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

1) ℎ ≥ ݉ ቀݔܽ
ଵ

ଵ଺
;

ெ ೟

ଵ଴�ெ బ
ቁ× ⇔݈ h = 40 cm >31,5 cm … … …ܸé݅ݎ ݂݅ é݁

ܣ�(2 ≤
ସ,ଶ.௕.ௗ

௙೐
⇔ 6,79ܿ݉ ଶ < 11,65�ܿ݉ ଶ… … … … … … … … … . . …ܸé݅ݎ ݂݅ é݁

=ܮ�(3 2,70�݉ < 8�݉ … . … … … … … … … … … … … … … … … … … … . …ܸé݅ݎ ݂݅ é݁

⟹ La vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

Schémas de ferraillage
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FigureIII.22.schémas de ferraillage est la coupe de la poutre palière.

III.7 Eude des poutres de chainages :

III.7.1 Définition : D'après l'article (9.3.6) et (9.3.7), les poutres de chainages sont des

poutres en béton armé soit horizontale ou verticale, jouant un rôle porteur des poutrelles ou du

corps creux.

D’après le RPA99 (Art 9.3.3), la dimension minimale de la poutre de chainage doit être

supérieure ou égale à 15 cm ou à 2/3 de l’épaisseur de l’élément supporté.

Figure III.23. Schéma statique de la poutre de chainage.

3.35m

q
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Dans notre cas, la poutre sert d’appui pour les poutrelles du plancher à corps creux, et pour

reprendre le poids des cloisons.

II.14.1.Dimensionnement

ℎ ≥ ൬ݔܽ݉
2

3
× 20ܿ݉ �; 15�ܿ݉ ൰��⇒ ℎ ≥ 15

 Condition de la flèche :

ℎ  ≥ 15/ܮ 10/ܮ  ≥   ⟺ 22.33ܿ݉  ≤  ℎ   ≤  33.5ܿ݉

 Exigences du RPA 99/2003 :

൝
≤�ࢎ �૜૙࢓ࢉ�
≤�࢈ �૛૙࢓ࢉ�
ࢎ ⁄࢈ < �૝����������

Donc on prend : ቄ
࢈ = ૜૙࢓ࢉ�
ࢎ = ૜૙࢓ࢉ�

II.14.2. Calcul des sollicitations :

La poutre de chainage qu’on va étudier est soumise aux chargements suivants :

 Poids propre : pܩ = 25 × 0.30 × 0,30 = ݈݉/ܰܭ2.25

 Poids du mur : ܕ۵ ܚܝ = ૛.ૡ૟(૜.૙૟− ૙.૜૙) = ૜.ૢ૝۹ۼ ܕ ૛⁄

ܚ܍ܐ܋ܖ܉ܔܘۿ� = ૚.૞۹ۼ ܕ ૛.⁄ .

Combinaison de Charge :

ELU : q୳ = 1,35 × (2.25 + 3.94) + 1,5 × 1.5 = 10.61 KN ml⁄

ELS : qୱ = (2.25 + 3.94) + 1.5 = 7.69 KN ml⁄

 Calcul à ELU :

࢛ܯ = ࢛ݍ
௠ܮ ௔௫

ଶ

8
= ܰܭ14.88 .݉ ௧ܯ��;���

௨ = 0,85 × ௨ܯ = ૚૛.૟૞ࡺࡷ� ࢓.

௔ܯ
௨ = −0,3 × ௨ܯ = −૝.૝૟ࡺࡷ� ࢓. ࢛ܸ�;��� = ࢛ݍ ×

௠ܮ ௔௫
2

= ૚ૠ.ૠૠࡺࡷ� .

 Calcul à ELS :

࢙ܯ = ࢙ݍ
௠ܮ ௔௫

ଶ

8
= ܰܭ10.78 .݉ ௧ܯ��;����

௦ = 0,85 × ௦ܯ = .ૢ૚૟ࡺࡷ ࢓.

௔ܯ
௦ = −0,3 × ௦ܯ = −૜.૛૜૝ࡺࡷ ࢓. ���

Ferraillage :

Le calcul des armateurs se fait à la flexion simple et les résultats sont résumés dans le

tableau suivant.

Tableau III.21: Ferraillage longitudinales de la poutre de chainage.

Position
Mu

KN.
m

bu  Z
(m)

ACal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/
ml)

AChoisit

(cm2/ml)

En travée
12.6

5
0.027 0,034 0,325 1.12 1,41 2HA12=4,96
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 Vérifications à ELU :

 Effort tranchant

...........33,3)5,2,0min(546,0
33,03,0

101,54 28
3

vérifiéeConditionMPa
f

MPa
b

c
UU 











 Calcul des armatures transversales :

Selon le (Art A.7.2,2) BAEL91/99 :

∅௧ ≤ min൬
ℎ

35
;
ܾ

10
; ∅௟൰= 10݉݉ .

Soit un cadre HA8 plus un étrier HA8⟹ ௧ܣ = 8ܣܪ4 = 2,01ܿ݉ ଶ.

 L'espacement (CBA art A.5.1.2.2)
1)���ܵ௧ ≤ ݉ ݅݊ (0,9݀�, 40ܿ݉ ) ⟹ ௧ܵ ≤ 29,7ܿ݉ .

2)���ܵ௧ ≤
×௧ܣ 0,8 × ௘݂

(ܾ ௨߬ − 0,3 ௧݂ଶ଼)
⟹ ௧ܵ ≤ 0ܿ݉ .

3)���ܵ௧ ≤
×௧ܣ ௘݂

0,4 × ܾ
⟹ ௧ܵ ≤ 67ܿ݉ .

D'après l'article 9.3.3 de RPA2003 exige un espacement ௧ܵ ≤ min(ℎ ; 25�ܿ݉ ).

on prend S୲= 15cm.

 Vérification à l'ELS

Tableau III.22 Vérifications des états limites de compression du béton de la poutre chainage.

Zone Mser (KN.m) Y (cm) I(m4) (MPa)ࢉ࢈࣌ ࢉ࢈࣌
࢓ࢊࢇ (MPa)

En travée 9.16 4.4 3,056 1,32 15
En appuis -3.234 4.4 3,056 0,46 15

 Vérification de la flèche

ée.est vérificonditionla8m<3.35m=L3.

.39.1026.2
2,4

.2

.084,0089,0
335

30
)

10
;

16

1
max(.1

0

vérifiéeestconditionla
fdb

A

vérifiéeestconditionla
M

M

l

h

e

t









En appuis 4.46 0,0096 0,012 0,328 0.39 1,41 3HA12=3,39
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Les conditions sont vérifiée, il n’ya pas risque de déformation.

 Le schéma de ferraillage

Figure III.24 Ferraillage de la Poutre de chainage

III.8. Conclusion

Le but de ce chapitre est la détermination des sections d’acier nécessaire pour

reprendre les charges revenant aux éléments secondaires, avec toutes les vérifications

nécessaires tout en respectant les règles données par le BAEL91/99 et le RPA99/2003. Ces

éléments ont été étudiés et ferraillés.

3 HA 12

2 HA 12

1Cadre ߶8+1Etrier ߶8

=ݐܵ 15
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IV.1 Introduction

L’étude sismique d’une structure vise à assurer une protection des constructions vis à

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

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

architectural et l’économie.

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

réglementation en vigueur. L’étude a était faite avec le SAP2000. V.15 qui est un logiciel de

calcul et d’analyse des structures par la méthode des éléments finis.

IV.2 Méthodes de calcul

Les règles parasismiques algériennes (RPA99/Version2003) donnent deux méthodes de

calcul :

1. Méthode statique équivalente.

2. Méthode dynamique :

 La méthode d’analyse modale spectrale.

 La méthode d’analyse par Accélérogrammes.

IV 3. Méthode choisit

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en

particulier, dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise. La méthode

d’analyse dynamique par accélérogrammes peut être utilisée dans tous les cas, tous en

justifiant auparavant les choix des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées.

Notre structure n’est pas régulière en élévation (Li/li-1=11,8/15,85=0,74<0,8) ainsi les

conditions complémentaires de RPA99/Version 2003 art (4.1.2) Hstructure>23m.

Donc les conditions d’application de la méthode statique équivalent n’est pas satisfait ; ci

pourquoi on adopte la méthode d’analyse modale spectrale.

IV.4. Calcul de la force sismique totale (effort tranchant à la base) :

L’effort sismique équivalent « V » appliqué à la base de la structure dans les deux

directions est donné par la formule suivante :

W
R

QDA
V 


 ………………………………………Article 4.2.3 (RPA99/Version 2003)

A : Coefficient d’accélération de zone.
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D’appris le tableau 4.1 de RPA99/Version 2003 et suivant notre structure on aura :

- Groupe d’usage : 2(moyen importance)

- zone sismique :IIaA=0.15

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

correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure (T). 























sT
T

T

sTT
T

T

TT

D

3)
3

()
3

(5.2

3)(5.2

05.2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







Avec :  : Facteur de correction de l’amortissement, donnée par la formule suivant :

7.0
2

7






 Avec  : Pourcentage d’amortissement critique donner par le Tableau 4.2

de RPA99/Version2003 6)2/)210((  % 935.0
62

7





T1 et T2: période caractéristique relative au sol, est donnée par le tableau 4.7(RPA99/version

2003)

On a site ferme (S2) donc








sT

sT

4.02

15.01

 Estimation de la période fondamentale de la structure T

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

fondamentale est donnée par le minimum des deux expressions du RPA99/Version2003

suivantes :















L

h
T

hCT

N

NT

09.0

4

3

Avec :

Nh : Hauteur mesurée à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau mhN 5.36 .

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

le tableau 4.6 du RPA99 addenda 2003.

Le contreventement étant assuré partiellement par des voiles en béton armé, 05,0TC .

   IsT .................................74.05.3605.0 4

3


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et
YX

n
YX

L

h
T

,

,

09.0 


LX, Y : Distance du bâtiment mesuré à la base dans les deux directions.

Lx=21.4m ; étant la dimension du bâtiment selon le sens x.

Ly= 22.10m ; étant la dimension du bâtiment selon le sens y.

- Calcul de la période suivant l’axe longitudinal (x) :

).........(..............................71,0
4,21

5.3609.0
IIsTx 


 0

Entre (I) et (II) on prend le minimum défavorable :Tx=0,71s

- Calcul de la période suivant l’axe transversal (y) :

)......(..............................69,0
1.22

5.3609.0
IIIsTy 




Entre (I) et (III) on prend le minimum défavorable : Ty=0,69s

89.1:'34.0

86.1:'34.0

2

2





DydoncoudsTsT

DdoncoudsTsT

sy

xsx

D’après RPA99/Version2003 art(4.2.4.4) la période fondamentale statique T doit être majorée

de 30% soit :








sT

sT

sy

sx

.896.069.03.1

92.071.03.1

Q : facteur de qualité





6

1

1
i

qpQ Avec : Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait

ou non". Sa valeur est donnée au tableau 4.4 de RPA99/ Version 2003

Tableau IV.1. Valeurs des pénalités Pq

Critère Q

Valeurs de Pq
Selon x-x

Valeurs de Pq
Selon y-y

Observation Pénalité Observation Pénalité

1) Condition minimale des files porteuses oui 0 oui 0

2) Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05

3) Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05

4) Régularité en élévation Non 0.05 Non 0.05

5) Contrôle de la qualité des matériaux Non 0.05 Non 0.05

6) Contrôle de la qualité de la construction Non 0.05 Non 0.05



Chapitre IV Etude dynamique

80

Ce qui donne :
30.1

30,1





y

x

Q

Q

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

contreventement.il est donné dans le tableau 4.3 (RPA99/ Version 2003). (Dans ce projet on a

un contreventement mixteR=5

W :poids total de la structure.

Calcul du poids total de la structure





n

i
iWW

1

Avec QiGii WWW 

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






.3.0

.'2.0

commercialusageàétageslespour

habitationdusageàétageslespour
 .........Tableau 4.5 du RPA99/ Version2003

WGi : Poids dû aux charges permanentes et à celle des équipements fixes éventuels, solidaires

de la structure.

WQi : charges d’exploitation.

A partir des résultats du logiciel ETABS 2016 on a trouvé : Wtot= 43181,2735KN.

Après calcul de tous les paramètres on à la force sismique totale à la base de la structure est :

KN3132.36V:Xsens x 


 W
R

QDA xx

3182,89KNV:Ysens y 


 W
R

QDA yy

IV.5 Méthode dynamique modale spectrale

IV.5.1 Principe

Le principe de cette méthode est d’estimer les efforts sismiques engendrer pour chaque

une des modes ainsi établir un spectre de réponse en se servant des expressions suivant :
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 

 

 





























































































s3.0T
3

3
25.12.5

s0.3T25.12.5

T25.12.5

TT015.2
T

T
1A1.25

3/53/2

2

2

3/2

2

21

1

1

R

Q

T

T
A

T
T

T

R

Q
A

TT
R

Q
A

R

Q

g

Sa









RPA99/ Version 2003(4.3.3)

Avec :  : Facteur de correction d’amortissement.

a. Disposition des voiles

Après plusieurs essais de disposition des voiles, et de modification des démentions des

éléments et des voiles, afin d’aboutir à un meilleur comportement de la construction en

satisfaisant à la fois les contraintes architecturales ainsi que les exigences de RPA99/2003,

cette disposition nous a permis d’éviter un mode de torsion au premier mode et répondre

favorablement aux conditions du RPA99 /2003, on a opté pour la disposition Suivante :

Figure IV.1 Schéma de dispositions des voiles.
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a) Périodes de vibration et taux de participation des masses modales

Le taux de participation massique tel qu’il est exigé par le RPA99-2003 doit être

supérieur à 90% .le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode :

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

Mode
Période

[sec]

Mode individuel (unîtes) Somme Cumulée

UX [%] UY [%] UZ [%] UX [%] UY [%] UZ [%]

1 1,149 0,655 0,0001 0 0,655 0,0001 0

2 1,038 0,0003 0,6728 0 0,6553 0,6728 0

3 0,944 0,0139 0,0039 0 0,6692 0,6768 0

4 0,364 0,0718 0,0001 0 0,741 0,6769 0

5 0,344 0,0002 0,084 0 0,7411 0,7609 0

6 0,0332 0,00315 0,0002 0 0,8347 0,8156 0

7 0,0331 0,00244 0,0003 0 0,8423 0,8326 0

8 0,032 0,0004 0,0003 0 0,8636 0,8511 0

Interprétation des résultats

 Ce modèle présente une période fondamentale

 On doit retenir les modes, pour que la masse modale atteigne les 90% (selon le

RPA99/2003).
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IV.5.4 vérification des résultats selon R.P.A 99/ Version 2003

IV.5.4.1Vérification de l’interaction voiles portiques

IV.5.4.1.1 Sous charges verticales

%80



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques.

%20



voilesportiques

voiles

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.

Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessous

Tableau IV.3 Vérification de l’interaction sous charges verticales

Etages Portique (KN) Voiles(KN) Portique (%) Voiles(%)

PARKING 28632.072 3625.686 88.7602666 11.2397334

RDC 25933.549 3332.273 88.61377275 11.3862273

1erétage 22703.252 3162.014 87.7750571 12.2249429

2èmeétage 20164.459 2902.479 87.41714657 12.5828534

3èmeétage 17456.724 2759.675 86.34932463 13.6506754

4èmeétage 15049.966 2464.033 85.93106577 14.0689342

5èmeétage 12537.9 2260.807 84.72294235 15.2770577

6èmeétage 10297.032 1916.222 84.31030747 15.6896925

7èmeétage 7989.605 1639.219 82.97591689 17.0240831

8èmeétage 5773.839 1240.256 82.31766179 17.6823382

9èmeétage 3817.806 867.938 81.47705039 18.5229496

TOITURE 1878.672 441.344 80.97668292 19.0233171

IV.5.4.1.2 Sous charges horizontales

%25



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques.

%75



voilesportiques

voiles

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessous :
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Tableau IV.4 Vérification de l’interaction sous charges horizontales

Etages
Sens x-x Sens y-y

Portique
(KN)

Voiles
(KN)

P(%) V(%)
Portique

(KN)
Voiles
(KN)

P(%) V(%)

PARKING2 579.054 578.467 50.025 49.974 518.746 683.698 43.14096956 56.8590304

RDC 365.006 1111.641 24.718 75.281 403.038 1495.727 21.22632343 78.7736766

1erétage 558.805 403.074 58.095 41.904 517.643 469.424 52.44253936 47.5574606

2èmeétage 493.413 236.161 67.630 32.369 352.909 510.219 40.88721487 59.1127851

3èmeétage 469.708 225.757 67.538 32.461 339.593 454.939 42.74126152 57.2587385

4èmeétage 509.226 169.695 75.005 24.994 384.754 350.278 52.34520402 47.654796

5èmeétage 429.754 184.024 70.017 29.982 323.569 330.74 49.45201732 50.5479827

6èmeétage 447.711 128.246 77.733 22.266 351.89 248.372 58.62273474 41.3772653

7èmeétage 340.494 150.272 69.380 30.619 264.404 234.257 53.02279505 46.977205

8èmeétage 333.1 87.11 79.269 20.730 269.75 157.679 63.10989661 36.8901034

9èmeétage 224.797 101.446 68.904 31.095 180.582 144.793 55.49965425 44.5003458

TOITURE 252.137 34.892 87.843 12.156 234.902 84.068 73.64391636 26.3560836

Interprétation des résultats : Les résultats obtenus montrent que l’interaction voile portique

est vérifiée sous chargement horizontal et vertical pour tous les étages.

IV.5.1 Vérification de la résultante des forces sismiques

En se référant à l’article 4-3-6 du RPA99/Version2003, le rapport des forces sismiques

à la base obtenue Vdy /Vst ne doit pas être inférieure à 80%., ces rapports sont résumé dans le

tableau suivant :
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Tableau ІV.5 Vérification de l’effort tranchant à la base

Sens Vdyn (KN) Vst (KN) Vdyn/Vst>0,8 Observation

X-X 2602,4232 3132,36 0,82 vérifiée

Y-Y 2697,9926 3182,89 0,8146 vérifiée

Interprétation des résultats :La condition des efforts tranchants est vérifiée.

VI.5.2 Vérification vis-à-vis des déplacements

Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est calculé par :

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

:ek Déplacement dû aux forces iF .

:R Coefficient de comportement(R=5).

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

Le RPA99/2003 (art 5.10) exige que le déplacement relatif soit inférieur à 1% de la hauteur de

l’étage,

C.à.d. : ek h %1 ; Avec : eh la hauteur de l’étage.

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IV.6 Vérification des déplacements

Niveaux

Sens x-x Sens y-y

kh

(cm)

ek

(cm)

k

(cm)

1k

(cm)

k

(cm)
K

K

h


(%)

ek

(cm)
k

(cm)

1k

(cm)

k

(cm) K

K

h


PARKIN

G2
500 0,00

56
0,02

8
0 0,028

0,0000
56

0,001
36

0,00
68

0
0,00
68

0,0000
136

RDC 396 0,01
3

0,05
6

0,02
8

0,028
0,0000

70
0,043

0,21
5

0,00
68

0,2 0,0005

1èmeétage 306 0,38 1,9
0,05

6
1,84 0,006 0,42 2,1

0,21
5

1,88
5

0,0061

2èmeétage 306 0,83 4,15 1,9 2,25 0,0073 0,79 3,95 2,1 1,85 0,006

3meétage 306 1,27 6,35 4,15 2,2 0,0071 1,17 5,85 3,95
1,9

0,0062

4èmeétage 306 1,7 8,5 6,35 2,15 0,007 1,53 7,65 5,85 1,8 0,0058

5èmeétage 306 2,08 10,4 8,5 1,9 0,0062 1,87 9,35 7,65 1,7 0,0055

6èmeétage 306 2,44 12,2 10,4 1,8 0,0058 2,18 10,9 9,35 1,55 0,0050

7èmeétage 306 2,75
13,7

5
12,2 1,55 0,005 2,48 12,4 10,9 1,5 0,0049
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8èmeétage 306 3,0 15
13,7

5
1,25 0,004 2,74 13,7 12,4 1,3 0,0042

9èmeétage 306 3,2 16 15 1 0,0032 2,93
14,6

5
13,7 0,95 0,0031

Toiture 306 3,64 18,2 16 2,2 0,0071 3,152
15,7

6
14,6

5
1,11 0,0036

VI.5.3 Justification vis-à-vis de l’effet P-

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

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

10,
hV

p

kK

KK 



 ; Tel que :

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

niveau « k » avec  


n

i
QiGik )WW(p

1

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

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

kh : Hauteur de l’étage « k ».

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous :
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Tableau IV.7 Vérification à L’effet P-.

Niveaux
hk

Pk (KN)
Sens x-x Sens y-y

(cm)
∆k

(cm)
Vk (KN) θk

∆k

(cm)
Vk (KN) θk

PARKING 500 4190,11 0,028 2602,4232 0,00009 0,0068 2697,9926 0,000021

RDC 396 4048,77 0,028 2399,3029 0,00011 0,2 2597,0055 0,00078

1erétage 306 4324,60 1,84 2270,5093 0,0114 1,885 2535,458 0,0105

2èmeétage 306 1917,16 2,25 2194,1592 0,00642 1,85 2436,3746 0,00475

3èmeétage 306 3931,229 2,2 2136,8584 0,0132 1,9 2370,7289 0,0103

4èmeétage 306 3931,229 2,15 1969,7805 0,0140 1,8 2184,7181 0,0105

5èmeétage 306 3931,229 1,9 1770,9562 0,0137 1,7 1965,0556 0,0111

6èmeétage 306 3871,54 1,8 1543,4195 0,0147 1,55 1714,3203 0,0114

7èmeétage 306 3824,76 1,55 1285,8546 0,0150 1,5 1431,1297 0,0131

8èmeétage 306 3824,18 1,25 991,0267 0,0157 1,3 1106,1005 0,0146

9èmeétage 306 3765,31 1 644,838 0,0190 0,95 721,8166 0,0162

TOITURE 306 1711,79 2,2 247,9194 0,0496 1,11 274,9655 0,0225

Interprétation des résultats : On remarque que les valeurs de k inférieur à 0.1 donc l’effet

(P-) n’a pas d’influence sur la structure est peut-être négliger.

VI.5.4 Vérification de l’effort normal réduit

Pour éviter le risque de rupture de la section du béton, l’effort normal de compression

de calcul est limité par la condition suivante :ν=
ேௗ

஻×ி௖௃
 ≤ 0,3………RPA99/version

2003(Art : 7.4.3.1). l'effort sera vérifier à ELA.

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

Bc : est l'aire (section brute) de cette dernière

fcj : est la résistance caractéristique du béton
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Tableau ІV.8 Vérification de l’effort normal réduit

Niveaux Br (cm2) Nd (KN) ν Observation

PARKING 2 30×55 985,0938 0,238 Vérifiée

RDC 30×50 979,2479 0,261 Vérifiée

1erétage 30×45 965,65 0,286 Vérifiée

2èmeétage 30×40 958,4966 0,294 Vérifiée

3èmeétage 30×40 744,1001 0,248 Vérifiée

4èmeétage 30×40 630,562 0,21 Vérifiée

5èmeétage 30×40 519,9099 0,17 Vérifiée

6èmeétage 30×40 413,7188 0,14 Vérifiée

7èmeétage 30×40 314,0681 0,11 Vérifiée

8èmeétage 30×40 256,8607 0,08 Vérifiée

9èmeétage 30×35 218,876 0,08 Vérifiée

TOITURE 30×35 111,5228 0,04 Vérifiée

Interprétation des résultats : On remarque que l’effort ne dépasse pas la valeur de 0.3. Donc

les sections des poteaux choisies sont suffisantes.
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VI.6. Conclusion

La modalisation avec logiciel de calcul ETABS 2016, nous a permis de faire une étude

tridimensionnel dans le but de faciliter les calculs, et d'avoir un modèle meilleur qui se

rapproche du comportement réel de la structure. Ainsi que la vérification à la foi des

conditions de R.PA nous a poussés de faire un redimensionnement des éléments structuraux.

A la fin on a opté pour les démentions suivantes :

Poutre principale (35×40) cm2; Poutre secondaire (35×35) cm2

Poteaux de sous-sol et galerie commercial (60×55) cm2

Poteaux de PARKING (30×55) cm2

Poteaux de R.D.C (30×50) cm2

Poteaux de 1er étage (30×45) cm2

Poteaux de 2eme au 8eme étage (30×40) cm2

Poteaux de 9eme et Toiture (30×35) cm2

Pour les voiles ; e = 20cm
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V.1 Introduction

Une construction résiste aux séismes grâce à ces éléments principaux porteurs. Pour cela

ces éléments doivent être suffisamment dimensionnés et ferraillés, de telle sorte qu’ils puissent

supporter et reprendre toutes les sollicitations.

V.2 Etude des poteaux
V. Etude des éléments structuraux

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les charges à
la base de la structure. Ils sont soumis à des efforts normaux et moments fléchissant en tête et à
la base dans les deux sens. Leurs ferraillages se fait à la flexion composée selon les sollicitations
les plus défavorables.
Les combinaisons utilisées pour déterminées ces sollicitations sont :

EG

EQG

QG







8.0*

*

5.135.1*

V.2.1 Recommandations du RPA99.V2003
1. Les armatures longitudinales

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.
 Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % ×b1×h1 en zone ІІ. 

 Leur pourcentage maximal sera de :
 4 % en zone courante.
 6 % en zone de recouvrement.

 Le diamètre minimum est de 12mm.

 La longueur minimale des recouvrements est de 40  en zone ІІa. 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 25cm en
zone (ІІa). 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones nodales
(zones critiques).

 La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les extrémités
des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont
données dans la figure (V.1).

e
1 1

h
h'= Max ( ; ; ;60 cm)

6
b h

' 2l h 

eh : La hauteur d’étage.

1 1,b h : Dimensions de la section transversale du poteau

Figure V.1 Zone nodale.

l’=2h
h’

h’
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Tableau V.1. Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux.

Niveau
Section du

poteau (cm²)
Amin RPA

(cm2)

A max RPA (cm2)

Zone courante Zone de recouvrement

PARKING 30×55 13.2 66 99

RDC 30×50 12 60 90

1ére étages 30×45 10.8 54 81

2 au 8éme étages 30×40 9.6 48 72

9éme étages et
Toiture

30×35 8.4 42 63

V.2.2 Sollicitations dans les poteaux
Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel ETABSV16
Note : Le ferraillage des poteaux selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel ETABSV16
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Ferraillage du poteau parking le plus sollicite selon logiciel ETABSV16

Tableau V.2. Les sollicitations dans les poteaux.

Section
N M G G + Q

uV

(KN)N (KN)
M KN.m Mu

corrigé
N (KN) M(KN.m) N (KN) M(KN.m)

30×55 744,64 13,52 79.67 965 0,23 1163,4 0,29 8,16

30×50 659,1 29.4 70.52 857,68 0,64 1020,47 0,87 5,67

30×45 576,72 60,52 85.93 753,05 0,63 880,38 0,92 26,12
30×40 509,2 68,88 92.165 664,36 0,87 776,12 1,44 43,46
30×35 88,9 23,66 24.89 117,07 1,27 132,35 1,89 16,18

V.2.3 Ferraillage des poteaux : Le ferraillage des poteaux se fait à la flexion composée avec
les sollicitations les plus défavorables, en prend un exemple de calcule les autres seront donne
dans un tableau récapitulatif
Les éléments soumis à la flexion composée avec un effort normal de compression doivent être
justifié vis-à-vis de l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).
On a exemple :RDC (30×50 ) cm2

e1 =
ெ

ே
=

ଶଽǤସ

଺ହଽǤଵ
=0.044 (situation accidentelle)

Avec : fl : Longueur de flambement ; B.3.3.1)(ArticleCBA93

Poteaux de rive : mhl ef 96,3

Poteaux central : mhl ef 772,27,0 
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;1)
500

2,277
;1max(396cm=h:avec

A.8.4.1)(ArticleCBA93);
500

;1max(

e cmcme

l
cme

a

f

a





4
0

2

2
10

)2(3






h

l
e

f 

73.0
87.0

64.0


QG

G

M

M


 : Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la charge

considérée généralement égale à 2.

.3.5053,0
1015.0

)22(²772,23
42 cmme 








D’où : e=e1+ea+e2 (excentricité éventuelle).

a) Ferraillage du poteau.





 N.m70,52107,01,659e=M

659,1KN=N

u_corrigé

u

kN

 Exemple de calcul
 Soit le poteau de RDC (30×50) cm2 :

b=30cm ; h=50cm ; d’=3cm D’où : d=47cm.
Situations accidentelles : γb = 1,15 et   γs = 1 donc fbu=18,47Mpa.

a) Calcul sous EUALMN '

cm
h

cm
N

M
e

mKNMKNN

u

u
G

corres

25
2

50

2
7,10100

659,1

70,52

.52,701,659max





 ⇒ Le centre de pression est à l’intérieur de la section, on doit vérifier la condition
suivante :

mKNfhbdhmKNMddN

mKNhdNMM

buUAu

uuUA

.15,534)81,0337,0(.5,129)(

.52,160)2/(

''

< 



La section est partiellement comprimée. Le calcul se fait par assimilation à la flexion simple :












170,0
48,1847.030.0

1052.160
2

3

2
bu

bu

fdb

M
UA bu < 0.186 ⇒ pivot A ⇒ 

On a :bu= 0,170<l= 0,392 ⇒A’= 0

bu= 0,170 < l ⇒A’= 0 ;= 1.25 (1− bu21 )= 0,235 ; z = 0.421

Calcul de A :
stfz

M
A UA


1   z= d(1−0.4)= 0,425m ⇒   

24
3

1 12.910
400

10695.1
85.10 cm

f

N
AA

st

u 





²00 cmA 

suffiraseulbétonlearmature,d'nécessitéPas

V.2.3.1 Armatures longitudinale

b

h

M2

3(x)

2

(y)

M3
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Tableau V.3. Armatures longitudinale dans les poteaux

Niveau
Section
(cm2)

Type de
section

Amin CBA

(cm2) Amin RPA

(cm2)
Acal

(cm2)
Aadopte (cm2)

Dur acc

PARKING 30×55 SPC 9,05 7,88 13.2 15.93 8HA16=16.08

RDC 30×50 SPC 8,15 7,09 12 9.12 8HA14=12.08

Etages 1 30×45 SPC 7,24 6,30 10.8 2.44 8HA14=12.08

2.3.4.5.6.7.8
étages

30×40 SPC 6,34 5,51 9.6 8.03 8HA14=12.08

étages 9 30×35 SPC 5,43 4,73 8.4 1 8HA12=09.05

Toiture 30×35 SPC 4,53 3,94 8.4 1 8HA12=9.05

V.2.3.2 Armatures transversales
Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

1 .
t a u

e

A V

t h f


 RPA99/version2003 (Art 7.4.2)

Avec uV : L’effort tranchant de calcul.

1h : Hauteur totale de la section brute.

ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant.

Il est pris égal à 2,5 si l’élancement géométrique " g " dans la direction considérée est

supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire
t : L’espacement entre les armatures telles que :

 Dans la zone nodale : t≤ Min (10ΦL
min, 15cm) …zone ІІa.

 Dans la zone courante : t ≤ 15ΦL
min …zone ІІb et ІІІ.

Où : ΦL
min est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversales minimales : min
tA en % est donnée comme suit :

3)%(8.0

5)%(3.0

1
min

1
min





gt

gt

sibtA

sibtA





RPA99.V2003

si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

: est l'elencement géométrique du poteaug ou
f f

g

l l

a b


 
  
 

Avec : a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation
considérée, et fl : longueur de flambement du poteau.

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur
droite de 10 min
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Tableau V.4 Armatures transversales adoptées pour les poteaux.

Niveau parking RDC 1 ère étages
2 au 8éme

étages

9 éme
étages et

toiture

Section (cm2) 30×55 30×50 30×45 30×40 30×35

Øl min (cm) 1.6 1.4 1.4 1.2 1.2

L0 (cm) 445 346 266 266 266

Lf(cm) 311.5 242.2 182.7 182.7 182.7

λg 5.663 4.844 4.06 4.567 5.22

ρa 3,75 3,75 3,75 3,75 2,5

Vu(kn) 8,16 5.67 26.12 43.46 16,18

Lr (cm) 50 50 50 50 50

St zone nodale (cm) 10 10 10 10 10

St zone courante cm 15 15 15 15 15

At
cal(cm2) 0.38 0.27 1.22 2.037 0.76

At
min(cm2) 2.475 2.25 2.025 1.8 1.575

At
adopte (cm2) 2,57 2,57 2,01 2,01 2,01

At
Cadres HA10 +

cadres HA8
Cadres HA10
+ cadres HA8

2cadresHA8
2cadresHA8 2cadresHA8

V.2.4 Vérifications
a) Vérification au flambement

L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter
un poteau sans subir des instabilités par flambement.

On vérifie que : )
9.0

(
28

max
s

e
s

b

cr
d

f
A

fB
NN


 






 : Coefficient fonction de l’élancement ………….
Br : Section réduite du béton. (b-2)(h-2)

sA : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

fl : Longueur de flambement (0.7 ×l0) poteau central.

i : Rayon de giration
A

I
i 

λ élancement du poteau prise :λ=3√2 lf/b...........................poteau rectangulaire

Tableau V.5 Justification de l’effort normal ultime et l’effort normal maximum.

Niveau
Section

(m2)
l0

(m)
lf (m)  

As

(cm2)
Br

(m2)
Nd

(KN)
Nmax

(KN)
observat

Parking 30×55 5.00 3,50 35.9 0.702 16,08 0.1484 4336.02 985,09 vérifiée

RDC 30×50 3.96 2,774 27.9 0,754 12,08 0.1344 2205.36 979,247 vérifiée

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ α =

0,85

1 + 0,2 × ቀ
λ

ଷହ
ቁ
ଶ si ∶ 0 < ≥ߣ 50

α = 0,6 × ൬
50

λ
൰
ଶ

si ∶ 50 < λ ≤ 70
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Etages1 30×45 3,06 2,14 21.07 0,8 12.08 0.1204 2098.1 965,68 vérifiée

étages 2 au
8eme

30×40 3,06 2,14 21.07 0,8 12,08 0.1064 1872.29 958,49 vérifiée

étages 9 et
toiture

30×35 3,06 2,14 21.07 0,8 9.05 0,0896 1579.40 218,87 Vérifiée

On voit bien que Nmax<Nu pour tous les niveaux de cette structure, donc il n’y pas de risque de
flambement.

b) Vérification des contraintes
Puisque la fissuration est peu nuisible, donc cette vérification consiste à vérifier

uniquement la
Contrainte de compression dans le béton du poteau le plus sollicité dans chaque niveau.

282,1
6.0 cbcbc f

Avec :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ v

I

M

S

N

yy

serser
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1


'

'

2
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I

M

S

N

yy

serser
bc 

, ቊ
ܵ= ܾ× ℎ + +ܣ)15 (ᇱܣ

௦௘௥ீܯ = ௦௘௥ܯ − ܰ௦௘௥(
௛

ଶ
− (ݒ

⎩
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⎨

⎪⎪
⎧        2233
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b
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

 

 AAhb

dAdA
hb

v






15

15
2

2

, ቊ
vhv 

h9.0d 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-après :
Tableau V.6 Vérification des contraintes dans le béton des poteaux

Niveau parking RDC 1er étages
2 au 8
étages

9éme étages Toiture

Section (cm2) 30 55 30 50 30 45 30 40 30 35 30 35

d (cm) 52 47 42 37 32 32

A’ (cm2) 17.75 12.56 11.31 10.68 9.05 9.05

A (cm) 17.75 12.56 11.31 10.68 9.05 9.05

S (m2) 0.191 0.1688 0.152 0.136 0.118 0.118

V (cm) 27.5 27.8 25 22.36 19.60 19.60

V’ (cm) 27.5 22.2 20 17.64 15.4 15.4

Iyy’ (m4) 0,165 0,079 0,0521 0,0036 0,0022 0,0022

Nser(KN) 1163.4 1020.47 880.38 776.12 132.35 132.35

Mser(KN.m) 0.29 0.87 0.92 1.44 1.89 1.89

MserG(MN.m) 0,0339 0.029 0.023 0.0197 0.004 0.004

Figure V.2 Section d’un poteau

y

x

h
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bc1 (MPa) 6.188 6.048 5.81 5.73 1.15 1.15

bc2 (MPa) 6.2 6.053 5.89 5.88 1.19 1.19

bc (MPa) 15 15 15 15 15 15

Observation vérifiée Vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée

c) Vérification aux des sollicitations tangentes
Selon leRPA99addenda2003 (Article 7.4.3.2) :

bubu  Tel que : 28bu d cf   avec :
0.075 5

0.04 5

g

d

g

si

si







 



f f

g g

l l
ou

a b
  

0

u
bu

V

b d
 


(La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique).
Les résultats de calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.7 Vérification des sollicitations tangentes dans les poteaux

Niveau
Section
(cm2)

lf

(cm)
g d

d
(cm)

Vu

(KN)
bu

(MPa)
bu

(MPa)
Observation

parking 1650 3,50 5.663 0,075 52 8,16 0,052 1.875 vérifiée

RDC 1500 2,774 4.844 0,04 47 5,67 0,04 1 vérifiée

1 étage 1350 2,14 4.06 0,04 42 26,12 0,20 1 vérifiée

2 au 8 étages 1200 2,14 4.567 0,04 37 43,46 0,391 1 vérifiée

9éme étages et
Toiture

1050 2,14 5.22 0,075 32 16,18 0,168 1.875 vérifiée

V.2.5 Dispositions constructives
 Longueur des crochets

L= cmt 1011010 

 Longueur de recouvrement

.50:482,14012

.60:564,14014

.65:646,14016

.80:.8024020

:40

cmLadopteOncmLmm

cmLadopteOncmLmm

cmLadopteOncmLmm

cmLadopteOncmLmm

L

rr

rr

rr

rr

r





















 Détermination 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).
La longueur à prendre en compte pour chaque barre est donnée dans la figure suivante :

Avec : )60;;;
6

max( 11 cmbh
h

h e , ' 2l h 

:eh Hauteur de chaque niveau.
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ℎ: Hauteur de la poutre principale (40 cm).

PARKING:ቄ
ℎᇱൌ ͺ Ǥ͵͵ ܿ݉
݈ᇱൌ ͺ Ͳ�ܿ݉

,RDC:ቄ
ℎᇱൌ ͸͸�ܿ݉
݈ᇱൌ ͺ Ͳ�ܿ݉

,2eme au 8 eme:ቄ
ℎᇱൌ ͸Ͳ�ܿ݉
݈ᇱൌ ͺ Ͳ�ܿ݉

Nous montrons sur les figures suivantes les différents schémas de ferraillage adoptés pour les
différents poteaux

Figure V.3 Ferraillage des sections des poteaux
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Figure V.4 ferraillage des sections des poteaux

PARKING RDC

1 ére étages 2,3,4,5,6,7,8 éme étages

9 éme étages Terrasse
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V.2 Etude des poutres :

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant, le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

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 ETABS.V16.
Combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/2003 suivantes :

EGEQG

QGQG





8.0*

5.135.1*

Après détermination des sollicitations (M, N, T) on procède au ferraillage en respectant les
prescriptions données par le RPA99 Version 2003 et celles données par le BAEL91

V.3.1 Ferraillage : Recommandation du RPA99
a) Armatures longitudinales : RPA 99/2003 (art 7.5.2.1)

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

est de 0.5% de la section totale du béton, c’est à dire hbAl  %5.0,
min .

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
 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 IIa)

maxavec : : est le diamétre maximale utilisé.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive
et d’angle doit être effectué à 90°.

b) Armatures transversales : RPA 99/2003 (art 7.5.2.1)
 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : .bS003.0A tt 

 L’espacement maximum entre les armatures transversales, est donné comme suit :

 ).12,
4

h
min(S lt  : dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées

sont nécessaires.


2

h
S t  : en dehors de la zone nodale. Avec : h : La hauteur de la poutre

 La valeur du diamètre l est le plus petit diamètre utilisé, et dans le cas d’une section en

travée avec armatures comprimées. C’est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.
 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.
V.1.4.Recommandation de BAEL :
La section minimale des aciers longitudinaux est de :

Amin=0.23×b×d×
e

t

f

f 28 (Condition de non fragilité) BAEL91 (Art F.IV.2)

Calcul du ferraillage :

A) Méthode de calcul des armatures à l’ÉLU (flexion simple) :
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Tableau V.8 sollicitations déduites du logiciel ETABS.V16
Moments Enver accidentels

APPUI 01 TRAVEE APPUI 02
B2 65,52 -78,28 4,25 -3,25 73,24 -59,31
B3 52,81 -57,01 3,28 51,5 -56,48
B4 60,69 -68,07 2,38 63,3 -65,46
B5 51,59 -56,48 3,45 52,77 -56,88
B6 73,4 -59,24 4,26 65,45 -78,4

Tableau V.9 Les moments maximal
Moments

APPUI 01 TRAVEE APPUI 02
B2 65,52 -78,28 4,25 3,25 73,24 -59,31
B3 73,24 -59,31 3,28 60,69 -68,07
B4 60,69 -68,07 2,38 63,3 -65,46
B5 63,3 -65,46 3,45 73,4 -59,24
B6 73,4 -59,24 4,26 65,45 78,4

Tableau V.10 Calcul As
As_calculée (cm²)

APPUI 01 TRAVEE APPUI 02
Inf Sup Inf Sup Inf Sup

B2 4,6 5,6 1,3 5,2 4,2
B3 5,2 4,2 1,3 4,3 4,8
B4 4,3 4,8 1,3 4,5 4,6
B5 4,5 4,6 1,3 5,2 4,2
B6 5,2 4,2 1,3 4,6 5,6

Tableau V.11Calcul Asadoprtées

As_adoprtée (cm²)

APPUI 01 TRAVEE APPUI 02
Inf. Sup Inf. Sup Inf. Sup

B2 5HA12 5HA12 3HA12 3HA12 5HA12 5HA12
B3 5HA12 5HA12 3HA12 3HA12 5HA12 5HA12
B4 5HA12 5HA12 3HA12 3HA12 5HA12 5HA12
B5 5HA12 5HA12 3HA12 3HA12 5HA12 5HA12
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B6 5HA12 5HA12 3HA12 3HA12 5HA12 5HA12
Schéma de Ferraillage adopté :

Figure V.5 Schéma de ferraillage des poutres

Tableau V.12 efforts tranchant Vu :

Efforts tranchants
APPUI 01 TRAVEE APPUI 02

B2 65,26 -82,25 67,48 -80 69,7 -77,78
B3 23,77 -32,8 28,18 -28,18 34,27 -23,56
B4 23,14 -39,53 33,64 -35,03 38,95 -30,53
B5 23,55 -32,92 28,18 -28,3 33,84 -32,65
B6 81,34 -69,62 84,12 -67,4 86,89 -65,18

 Pourcentage total maximum des aciers longitudinaux :

 En zone courante :
4%×b×h = 48 cm2 > Adopté vérifiée. (Poutre principale).

 En zone de recouvrement :
6%×b×h = 72 cm2 > Adopté  vérifiée. (Poutre principale).

 Longueurs de recouvrement :
Lr > 40×Ø :
Ø = 14 mm Lr > 40×1.4 = 56cm. on adoptee: Lr = 56 cm.
Ø = 16 mm Lr > 40×1.6 = 64cm. on adoptee: Lr = 64 cm.

2-4-3) Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

 Appuis de rives : Al >
e

su

f

V 
…………………………………….. (1)

Vumax = 86,89 KN
Donc : Asinf = 2,50 cm² > 5,65 cm²  condition vérifiée
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Vumin = 82,25 KN
Donc : Assup = 2,36 cm² > 5,65 cm²  condition vérifiée

 Appuis intermédiaires : Al  )
d0,9

M
-V( a

u



e

s

f


…….……………. (2)

15,1s ; MPafe 400 .

Vu max = 81,34 KN
Mcorresp = 73,4 kn.m

)
d0,9

M
-V( a

u



e

s

f


≤ 0

Vu min = 77,78 KN
Mcorresp = 59,31 kn.m

)
d0,9

M
-V( a

u



e

s

f


≤ 0

As longitudinales adoptées sont suffisante
V-2-3) Armatures transversales :
 Poutres principales:

a).Calcul de Φt : 
Le diamètre minimum doit vérifier la condition du BAEL suivante :

);
10

;
35

( lt

bh
Min  

.28.1 cmt  (Poutre principale)

Donc on adopte pour : At. = 2HA8 =2,01 cm² (1cadre + 1étrier).

Calcul des espacements des armatures transversales

Selon RPA99 Art (7.5.2.2) :

Zones nodales: St cm
h

l 30;12;
4

min(  )  St = 10cm.

St = 10cm.

Zones courantes: St 
2

h
= 20 cm on prend : St = 15 cm.

 Vérification des sections d’armatures transversales :
At

min = 0.003×St×h = 1.8 cm²
At =3.14cm2 ≥ Amin=1.8 cm2  condition vérifiée.
V-2-4) Vérifications a l’ELU :
2-4-1) Condition de non fragilité : BAEL91 (Art F.IV.2)

Amin=0.23×b×d×
e

t

f

f 28 = 1.34 cm² < Acal  condition vérifiée. (Poutre principale)

2-4-2) Contrainte tangentielle maximale :
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u =
db

Vu


  ≤u BAEL91 (Art H. III.2)

F.P.N. →u = min [
଴,ଶ௙೎మఴ

ఊ್
; 5 Mpa ] = 4,35 Mpa.

Tableau V.13Vérification de la contrainte tangentielle

Poutres Vu (KN) τu(Mpa) u (Mpa) Observation

principales 86.89 0.78 4.35 Vérifiée

ݐܣ

ݐܵ
≥

ݑܸ

×ݖ
௙௘

ఊೞ

Avec : Z = 0,9×d  Z=0,9×37= 33,3 cm
Appuis :

Vu = 86,89 Kn et St = 10 cm

At ≥
࢛ࢂ

ఊೞ/ࢋࢌ×ࢠ
= 0,75 cm²

Travée :
Vu = 84,12 Kn et St = 15 cm

At ≥
࢛ࢂ

ఊೞ/ࢋࢌ×ࢠ
= 1,09 cm²

At = 1,29 cm² ≥ 1,09 cm²  condition vérifiée
2-4-2) Calcul les Moments résistants aux appuis :

As =
ெ ௨௫

௭×௙௘/ఊೞ
 =ݔݑܯ As× ×ݖ� ݂݁ ௦ߛ/

AS = 5HA12=5,65 cm² et Z = 33,3 cm
=ݔݑܯ 5,65 ×33,3×400/1,15

=ݔݑܯ �݊ܭ�65,44

V.5 Vérification des zones nodales :

Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans les

poteaux, le RPA99addenda2003 (Art.7.6.2) exige que :

1.25n s w eM M M M   

Cependant cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux (bâtiments supérieurs

à R+2).

A. Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement :

Figure V.5 : La zone nodale

Ms

Mn

MeMw

w
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 Des dimensions de la section du béton.

 De la quantité d’armatures dans la section du béton.

 De la contrainte limite élastique des aciers

R s sM Z A   

 0.85Z h  (h : La hauteur totale de la section du béton).

 ௦ߪ =
௙೐

ఊೞ
= ܽܲܯ�348

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.14 : Moments résistant dans les poteaux

Niveau h (m) z (m) As (cm2) MR (kn.m)

PARKING 0,55 0,467 31,29 508,512

RDC 0,50 0,425 22,24 328,929

Etage1 0,45 0,3825 18,47 245,553

Etage2 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage3 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage4 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage5 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage6 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage7 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage8 0,40 0,340 16,84 199,250

Etage9 0,35 0,297 14,38 148,625

B. Détermination du moment résistant dans les poutres :

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.15 : Vérification des zones nodales

Niveau MN MS MN+MS MW ME 1.25 (MW+ME) Observation

PARKING 424,176 424,176 848,352 150,101 150,101 336,22624 Vérifiée

RDC 396,026 396,026 792,052 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage1 334,654 334,654 669,308 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage2 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage3 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage4 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage5 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage6 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée

Etage7 283,446 283,446 518,957 112,893 112,893 252,88032 Vérifiée
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On voit bien que les moments résistants dans les poteaux sont supérieurs aux moments résistant

dans les poutres dans les deux sens donc la formation des rotules plastiques se fera dans les

poutres et non pas dans les poteaux.

V.4 Etude des voiles
Le 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 combinaisons de calcul à prendre sont les suivants :

EGEQG

QGQG





8.0;*

;5.135.1*

V.4.1 Recommandation du RPA 99/Version2003 (art 7.7.4.1)

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 suivantes :

 eLA t  %2.0min avec Lt : longueur de la zone tendue ; e : épaisseur du voile

 les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux

dont l’espacement 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
10

1
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.

Figure V.6 Disposition des armatures verticales

L
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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

3. Armatures transversales :

Destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le flambement,

Elles sont en nombre de 4 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 :
e

vj
f

V
A  1,1 avec V=1,4Vu

5. Règles communes aux armatures verticales et horizontales

 Le pourcentage minimal d’armatures est de :

 heA  %15.0min dans la zone extrême de voile.

 heA  %10.0min dans la zone courante du voile.

 Le diamètre des barres (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas dépasser 1
10 de

l’épaisseur du voile.

 L’espacement 







 cmeSt 30;5.1min avec e : 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 :

 40 : pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des

efforts est possible.

 20 : 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 2016 avec les sollicitations issues des

combinaisons précédentes .et on prend les plus défavorables :

M

L

dd’

e

Figure V.7 Schéma d’un voile pleine
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Le calcul des armatures verticales se fait en flexion composée sous M et N pour une section(e×l)

min
vA : Section d’armature verticale minimale dans le voile ௩ܣ)

௠ ௜௡= 0,15%×e×l)

 min /vA ten : Section d’armature verticale minimale dans la zone tendue ( min /vA ten =0,2 eLt)

 min /vA comp : Section d’armature verticale minimale dans la zone comprimée

( min /vA comp =0,1 eLc)

 cal
vA : section d’armature calculée dans l’élément.

 adop
vA : section d’armature adoptée pour une seule face de voile.

 tS : espacement.

 ௛ܣ
௠ ௜௡= 0,15%×e×l : section d’armature horizontale minimale dans le voile.

 calc
hA : section d’armature horizontale calculée

 adop
hA : section d’armature horizontale adoptée par espacement

 breN : nombre de barre adoptée par espacement

V.3.3 Calcul des sollicitations

 Sens x-x’ :

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau V.16 Sollicitations maximales dans le voile Vx1=Vx3=1.5m

Niveau

ELA-acc ELU ELS

uV (KN)N (KN) M(KN.m) M(KN.m) N (KN) N (KN) M(KN.m)

parking
-333,28

154.30 77.32
-797,13 -583,275 2,5013 77,1205

RDC
-235,44

234.73 76.84
-833,29 -609,82 12,5357 422,2572

1ére étages
-706,48

2986.29 114.41
-1658,19 -1213,46 26,2444 834,8362

2 éme étages
-672,6686

524.67 102.68
-1510 -1104,8 19,4401 270,1837

3 éme étages
-640,266 480.83

96.26
-1395,09 -1020,38 18,4498 307,6547

4 éme étages
-580,977 342.77

90.09
-1234,18 -902,65 21,2694 247,8795

5 éme étages
-509,912 285.04

83.98
-1063,15 -777,55 23,514 218,0124

6 éme étages
-428,75 235.38

80.35
-883,00 -645,82 27,0877 153,1871

7 éme étages
-344,139 0.704

49.90
-702,84 -514,09 21,23 207,9904

8 éme étages
-256,156 157,668 26.19 -525,44 -384,39 25,56 135,2355
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9 éme étages
-164,395 201,71 23.015 -342,69 -250,79 25,34 68,852

Toiture
-76,349 190,938 36.53 -160,2 -117,37 22,3631 42,1778

Sens y-y’ :

Tableau V.17 Sollicitations maximales dans le voile Vy2 = Vy4

Niveau

ELA ELUD ELS

uV

(KN)N (KN) M(KN.m) M(KN.m) N (KN) N (KN) M(KN.m)

PARKING -1373,43 379,06 303,97 - 3086,04 -2250,23 14,7873 160,78

RDC
-1294,375 248,52 182,30 -2930,85 -2137,356 6,7311

686,175

3

1 étages
-1223,60 1779,11 127,14 -2764,02 -2016,05 4,039

512,841

2

2 étages -1123,688 274,18 157,04 -2500,66 -1823,908 19,6708 99,92

3 étages -1081,50 334,18 119,39 -2368,97 -1727,15 5,76 180,01

4 étages -969,124 263,31 122,32 -2094,52 -1527,11 13,55 151,99

5 étages -846,75 230,31 106,26 -1810,19 -1319,88 8,84 141,369

3

6 étages -715,86 190,77 87,45 -1518,31 -1107,16 6,2523 51,598

7 étages -579,24 312,55 85,88 -1221,62 -890,95 15,86 209,88

8 étages -436,72 169,44 61,23 -919,38 -670,72 9,17 114,37

9 étages -287,2 167,55 57,30 -611,423 -446,33 15,94 74,66

Toiture -129,29 19,23 218,98 -292,757 -214,07 157,37 8,0436

Le calcul des voiles sont fait par les sollicitations les plus défavorables, les résultats obtenus

sont récapitulés dans les tableaux suivants :
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Sens x-x’:

Tableau V.18 Ferraillage du voile Vx1=Vx3=1.5m

 Sens y-y’ :

Tableau V.19 Ferraillage du voile Vy1= Vy2=1,5m

Niveau PARKIN RDC 1 étages
2 .3.4.5.6.7.8
étages

9 éme étages Toiture

Section (cm2) 150×20 150×20 150×20 150×20 150×20 150×20

M(KN.m) 77,32 76,84 114,41 102,68 23,01 36,53

N(KN) 797,13 833,29 1658,19 1510 250,79 190,93

V(KN) 77,12 422,25 834,83 307,65 68,85 42,17

(MPa) 0,37 2,03 4,03 1,48 0,33 0,20

 =0.2fc28(MPa) 5 5 5 5 5 5
cal
vA /face (cm²) 0 0 0 0 0 0

min
vA (cm2) 3,5 3,5 3,5 3,5 3,5 3,5

୴.ୟୢܣ ୭୮ (cm2) 5,03 5,03 5,03 5,03 5,03 5,03

breN /par face
4(HA12
+HA10)

4(HA12

+HA10)

4(HA12+

HA10)

4(HA12+HA1

0)

4(HA12+HA

10)

4(HA12+HA1

0)

St(cm) 15 15 15 15 15 15
cal
hA (cm2) 0,35 1,9 3,77 1,38 0,31 0,19

min
hA (cm2) 0,45 0,45 0,45 0,45 0,45 0,45

adop
hA (cm2) 1,57 2,26 4,02 1,57 1,57 1,57
breN /par Plan 2HA10 2HA12 2HA16 2HA10 2HA10 2HA10

St(cm) 20 20 20 20 20 20

Niveau PARKING RDC 1 étages
2.3.4.5.6.7.8

éme étages

9 éme

étages
Toiture

Section (cm2) 150×20 150×15 150×15 150×15 150×15 150×15

M(KN.m) 303,97 182,3 127,14 157,04 57,3 218,98

N(KN) 3086,04 2930,85 2740,02 2500 611,42 292,75

V(KN) 160,78 686,17 512,84 209,88 74,66 8,04

(MPa) 0,77 3,31 2,47 1,01 0,36 0,03
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V.3.5 Exemples de schéma de ferraillage d’un voile Vx (parking)

Figure V.8 Schéma de ferraillage du voile Vx =1.5m

V. 5 Conclusion

Au terme de ce chapitre, nous avons étudié les différents éléments structuraux

(poteaux, poutres et voiles de contreventement). Nous avons trouvé que les poteaux ont été

ferraillés au minimum réglementaire, les poutres et les voiles sont ferraillées fonction de leurs

sollicitations.

 =0.2fc28(MPa) 5 5 5 5 5 5
cal
vA /face (cm²) 0 0 0 0 0 0

min
vA (cm2) 3,5 3,5 3,5 3,5 3,5 3,5

୴.ୟୢܣ ୭୮ (cm2) 5,02 5,02 5,02 5,02 5,02 5,02

breN /par face
4(HA12+H

A10)

4(HA12+

HA10)

4(HA12+HA

10)

4(HA12+H

A10)

4(HA12+

HA10)

4(HA12+

HA10)

St(cm) 20 20 20 20 20 20
cal
hA (cm2) 0,9 4,13 3,08 1,26 4,5 0,037

min
hA (cm2) 0,45 0,45 0,45 0,45 0,45 0,45

adop
hA (cm2) 2,26 4,52 3,08 1,57 4,52 1,01
breN /par Plan 2HA12 4HA12 2HA14 2HA8 4HA12 2HA8

St(cm) 20 20 20 20 20 20
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Introduction :

VI.1.Introduction

L’infrastructure est l’ensemble des éléments de la structure encastrée dans sol, elle a
pour objet la transmission les différentes charges descendent de la superstructure au sol.

Une bonne conception de l’infrastructure en termes de stabilité et résistance peut
assurer :

 un bon encastrement de la structure dans le sol.
 une bonne transmission des efforts apportés par la superstructure au sol d’assise.
 une bonne limitation des tassements différentiels

VI.2. Etude des fondations
Les déférents types de fondation :

Selon le D.T.R. « Règle de calcul des fondations superficielles BC2331»
Qui spécifie les défirent types de fondation en fonction du rapport D/B est qui sont :

D= l’ancrage

B= Largeur de la semelle

 D/B≤6 : fondation superficielle (isole ; filant ou radier générale)   
 6<D/B<10 : fondation semi profonde (puits)
 D/B≥10 : fondation profonde (pieu …) 

VI.2.2. Choix du type des fondations

Le choix du type des fondations dépend de plusieurs facteurs à savoir :
 Les charges transmises par la structure au sol.
 Le nombre et la répartition des éléments porteurs verticaux.
 La capacité portante du sol.
 La profondeur du sol résistant.
 La nature du sol.

Pour notre projet on adoptera des semelles superficielles, pour arrêter le type on
effectue les vérifications dans l’ordre suivant : les semelles isolées, les semelles filantes et le
radier général.

VI.2.3. Capacité portante du sol d’assise

Les résultats des essais effectués sur le site d’implantation de l’ouvrage en question montrent
que le sol en question est de bonne résistance avec une capacité portante estimée à 2,00 bars.
Au vu de la nature géologique de site ainsi que les résultats des essais in situ nous a permis
d’envisager comme première approximation l’emploi de fondation superficielle.
L’ancrage des fondations se fera à une profondeur de 5 m, et la contrainte admissible à
prendre dans les calcule est de adm=2,00bar à l’ELS
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VI.2.1. Vérification vis-à-vis les fondations superficielles
 Combinaisons d’actions à considérer

Les fondations superficielles sont dimensionnées selon les combinaisons suivantes :

 QG 

 EQG  ; EG 8.0

VI.2.2. Semelles isolées



La vérification à faire est : sol
S

N
   )1(........................

sol

N
BAS




N=1813,06 KN (combinaisons et numéro du poteau)

Figure VI.1 Vue d’une semelle isolée

On a une semelle homothétique : B
b

a
A

B

A

b

a


Ce qui donne : m
N

S
sol

47,7
200

1,1494




Avec : (10.1.4.1 R.P.A. 99 ver.2003)

telELUAccidenbar

ELUdurablebar

sol

sol

00,4

00,2









a,b : dimensions du poteau à la base.

L min (entre axe de poteaux) = 2,5m ;

VI 2.3. Vérification des semelles filantes

Choisissant une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique formé de

12 poteaux

Tableau VI.1 Vérification des efforts tranchant et moment des semelles filantes

Numéro Xi (m) Ni(KN) Mi (kNm)
9 0 720,14 -8161,84

10 2,2 627,16 -5728,64

11 4,5 791,64 -5409,01
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12 8,9 988,50 -2403,65

13 13,1 1213,70 2146,77

14 17 ,4 965,90 5863,51

15 19,7 666,16 5577,33

16 21,9 767,78 8116,38

Somme 6741,01 0,8481

Figure VI.2 Semelle filante

Avec : KNN
i

i

.00,6741
12

1







m
L

N
B

sol

54,1
9,21200

00,6741









On remarque qu’il y'a un chevauchement entre les semelles, donc le choix des semelles

isolées dans ce cas est à exclure.

VI.2.4. Radier général

1. Caractéristique du radier :

 Surface du bâtiment au niveau de l’ancrage : Sradier = 460,00m²
 Dimension du radier : Lxx = 21,90 m et Lyy=21,10 m
 Périmètre du batiment : Per = 2(Lxx+ Lyy) = (21,10+21,90) = 86,00 m
 Coordonnées du centre de gravité du radier : XG=10,95m et YG=10,55m
 Moments d’inertie du radier : IxG = 18468,58m4 et IyG=17143,92m4

VI.2.4.1Pré dimensionnement

Le radier est considéré comme infiniment rigide,
On doit satisfaire les conditions suivantes:
 Condition de coffrage:

2010
maxmax L

h
L

h rt  (Calcul des ouvrage en

béton armé M. BELAZOUGUI -OPU-.
Figure VI.3 Dimension du
radier.

ht: hauteur des nervures ; hr: hauteur de la dalle.

maxL : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs Lmax=4,3m

Ce qui donne : cmhcmh rt 5,27;55 

On adopte
cmhcmh rt 30;60 

2. Détermination du poids de l’infrastructure :

Poids du radier : 0,30 x 25 x 460= 3450KN
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Poids des avant poteaux : 0,6 x0,6 x (3,60-0,6) x Nombre x 25 = 258KN
Poids des avant Voiles : 0,2 x(N1xL1 +N2 x L2) x (3,60-0,6) x 25 =1570KN
Poids des nervures : bt x 0,60 x Ltotale de toutes les nervures x 25 =0,70x0,6xLx25
Poids du voile périphérique : 2x(21,90+21,1) x 0,6 x 0.2 x 25 =258KN
Poids des remblais : 460 x1,20 – Poids radier –P_ nervure – P_ Voile périphérique.

N_ inf= 6150KN
Ntotal= Nd+ N_infra avec :

1*/ Nd = NELS
2*/ Nd= ELUA

VI.2.4.2 Les vérifications :

 Vérification au poinçonnement

Figure VI.4 Zone de contact poteau-radier

Il faut vérifier que :
b

c
rcLd

f
hUNN


28045.0  …… C.B.A.93 (A.5.2.4.2)

Avec :

hr : l'épaisseur du radier.

cU : Le périmètre du contour au niveau du feuillet moyen du radier.

a = b =0,6m. 2 ( )cU A B   90,030,06,0:  rr hbhaBAavec

Uc =2 x (0,95 + 0,70 ) = 3,30m

Situation Nd (kN)
b NL (kN) Remarque

Accidentelle 968,5 1,15 958,73 Vérifiée
Durable 742,5 1,50 740,12 Verifiée

Avec :

Nd : L’effort normal de calcul sous le poteau

 La condition de rigidité

Pour un radier rigide, il faut que eLL
2

max


 avec 4

4
e

E I
L

k b

 



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Le: Est la longueur élastique.
E : Module d’élasticité du béton, E = 3.216 107 KN/m2.

b : Largeur du radier.

I : Inertie de la section du radier.
K : Coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K= 4 104 KN/m3 (ref)

m
E

KL
h r 36,0

48
3

4

max
4








Donc :hr=30cm raidi avec des nervure ht =60 cm



Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans les deux sens:

solsmoy f 


 



4

3 minmax (10.1.4.1. RPA99Ver.2003)

Réactions à la base à l’origine:

Tableau VI.2 Vérification des contraintes dans le sol

COMB
N

(kN)
N_co

(kN)
Mxx

(kNm)
Mxx_co

(kNm)
Myy

(kNm)
Myy_co

(kNm)
fS

G 43795,059 32367,06 488132 950169,88 450235 29321,35

Q 7579,93 - 84966 84966,35 79368 79367,85

EXX 0 - 733 732,71 57954 57953,75

EYY 0 - 63956 63955,78 722 721,62

G+Q 51374,994 39946,99 573098 573098,35 529602 529602,39 1

G+Q+EXX 51374,994 39946,99 573831 573831,06 471649 471648,65 2

G+Q+EYY 51374,994 39946,99 637054 637054,12 528881 528880,77 2

0,8G+EXX 35036,047 25893,65 391238 391238,32 302234 302233,89 2

0,8G-EXX 35036,047 25893,65 389773 389772,89 418141 418141,38 2

0,8G+EYY 35036,047 25893,65 454461 454461,38 359466 359466,01 2

0,8G-EYY 35036,047 25893,65 326550 326549,83 360909 360909,26 2

Avec: N_G_co =NG+N_inf ; Mxx_co =Mxx+N YG et Myy_co =Myy+N XG

 Dans le sens x-x
Tableau VI.3 les contrainte dans le sens x-x

COMB max
min moy Remarque

G+Q 0,41 -0,24 0,18 vérifier

G+Q+EXX 0,41 -0,24 0,25 vérifier

G+Q+EYY 0,45 -0,28 0,27 vérifier

0,8G+EXX 0,28 -0,17 0,17 vérifier

0,8G-EXX 0,28 -0,17 0,17 vérifier

0,8G+EYY 0,32 -0,20 0,19 vérifier

0,8G-EYY 0,24 -0,13 0,15 vérifier
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 Dans le sens y-y
 Tableau VI.4 les contrainte dans le sens y-y

COMB max
min moy Remarque

G+Q 0,43 -0,25 0,16 vérifier

G+Q+EXX 0,39 -0,21 0,24 vérifier

G+Q+EYY 0,42 -0,25 0,26 vérifier

0,8G+EXX 0,25 -0,14 0,15 vérifier

0,8G-EXX 0,32 -0,21 0,19 vérifier

0,8G+EYY 0,29 -0,17 0,17 vérifier

0,8G-EYY 0,29 -0,17 0,17 vérifier

Remarque : Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens.

Vérification de la stabilité au renversement

On doit vérifier que : 4

M B
e

N
 

(10.1.5. RPA99ver.2003)

G

xg

coxx

rad

total Y
I

M

S

N
 __

max

)(__

min Gyy

xg

coxx

rad

total YL
I

M

S

N


4

3 minmax 



moy

solsmoy f 


 



4

3 minmax

G

Yg

coyy

rad

total X
I

M

S

N
 __

max

)(__

min Gxx

Yg

coyy

rad

total XL
I

M

S

N


4

3 minmax 



moy

solsmoy f 


 



4

3 minmax
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Tableau VI.5 Vérification de la stabilité au renversement

COMB
N_co

(kN)
Mxx_co

(kNm)
exx

(m)
Remarque Myy_co

(kNm)
eyy

(m)
Remarque

G+Q 39946,99 573098,35 5,475 vérifier 29321,35 5,25 vérifier

G+Q+EXX 39946,99 573831,06 5,475 vérifier 79367,85 5,25 vérifier

G+Q+EYY 39946,99 637054,12 5,475 vérifier 57953,75 5,25 vérifier

0,8G+EXX 25893,65 391238,32 5,475 vérifier 721,62 5,25 vérifier

0,8G-EXX 25893,65 389772,89 5,475 vérifier 529602,39 5,25 vérifier

0,8G+EYY 25893,65 454461,38 5,475 vérifier 471648,65 5,25 vérifier

0,8G-EYY 25893,65 326549,83 5,475 vérifier 528880,77 5,25 vérifier

_co

_

_co

_

N
;

N

coyy

yy

coxx

xx

M
e

M
e 

Pas de risque au renversement dans les deux sens.

 Vérification de la poussé hydrostatique

La condition à vérifier est la suivante :

wradsTotal SHfN 













eauldevolumiquePoids

radierduSurfaceS

ancragedofondeurH

uritétdeCoefficienf

Avec

w

rad

s

':

:

'Pr:

sec:

:



Ntotal  = 11428N ≥ 1,50  1,2 460 10 = 8280 kN  vérifier
Remarque :
Aucun risque de soulèvement du radier..

VI.2.4.3 Ferraillage du radier général

Le radier sera calculé comme une dalle pleine renversée et sollicité à la flexion simple.

Le calcule se fera pour le panneau de dalle le plus sollicité et on adoptera le même ferraillage

pour les autres.

Lx =4,30– 0,6 = 3,70m

Ly =4,10 – 0,6 = 3,50m

Soit : N_inf : le poids de l’infrastructure

 Calcul des sollicitations

²/86inf mkNq
S

NN
q u

rad

u
u 




Figure VI.5 Panneau sur quatre appuis.

L
x

=
4,

1
m

Ly = 4,3 m
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2inf /86 mkN
S

NN
q

rad

ser
ser 




Avec Nu est l'effort normal ramené par la superstructure soulagé du poids de l’infrastructure.

Lx(m) Lx(m)
y

x

L

L
 ELU ELS

x y x y

4,1 4,3 0,95 0,0410 0,08875 0,0483 0,9236
Le panneau travail comme une dalle qui travaille dans les deux sens.

L’ELU :











kNmMMM

kNmMlqM

yxyy

xxuxx

11,5338,450,8875

85,591,4860,0410 22





En tenant compte de la continuité des panneaux, les moments seront réduits ainsi :

Moment en travées kNmMMkNmMM y

y

tx

x

t 15,4585,0;88,5085,0 

Moment en appuis  kNmMMM x

y

a

x

a 93,295,0 

L’ELS :











mKNMMM

mKNMlqM

yxyy

xxsxx

.12,6550,709236,0

.50,701,4860483,0 22





 mKNMMmKNMM y

y

tx

x

t .35,5585,0.94,5985,0travéesenMoment 

 mkNMMM x

y

a

x

a .25,355,0appuisenMoment 

 Ferraillage de la dalle

Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1m. Le ferraillage se fait

pour une section b h = (1 0,30) m2

 Calcul de la section minimale (Amin ):

²40,2301000008,0

²45,230100)
2

95,03
(0008,0)

2

3
(

4.0

12cm>e

min

min

0min

0min






































cmA

cmA

ebA

ebA

y

x

y

x








 Espacement des armatures

Pour les deux sens : St≤ min (2e, 25 cm) = 25 cm 

Tableau VI.6 : Ferraillage du radier

Position Sens
Mu

KN.m
ACal

(cm2/ml)
Amin

(cm2/ml)
AChoisit

(cm2/ml)
St

(cm)

En travée
Selon x 50,88 6,00 2.45 5HA14=6,78 15
Selon y 45,15 5,30 2,40 5HA14=6,78 15

En appuis Selon x-y -29,93 3,50 2,45 5HA14=6,78 15
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L’ELS

 Vérification des contraintes du béton et d’acier

Tableau VI.7 Vérifications des contraintes dans le béton et l'acier.

Position Sens Mser(KN.m) )(MPabb   Observation )(MPasS   Observation

En travée
X-X 59,94 8.09<15 vérifiée 216.77>201,63 Non vérifiée

Y-Y 55,35 9.51<15 vérifiée 379.83>201,63 Non vérifiée

En appuis X-Y 32,25 5.72<15 vérifiée 208.75>201,63 Non vérifiée

On remarque que les contraintes de traction dans l’acier ne sont pas vérifiées, donc on doit

recalculer les sections d’armatures à l’ELS.

Tableau VI.8 les nouvelles sections d’acier adopté à l’ELS.

Position Sens
M ser

KN.m


(10ିଶ)
 AELU

(cm2/ml)
ASER

(cm2/ml)
A choisit

(cm2/ml)
St

(cm)

En travée
x-x 59,94 0.68 0.43 13.85 23.79 16HA14=24.63 12

y-y 55,35 0.44 0.34 12.32 14.86 10HA14=15.39 12

En appui x-y 32,25 0.39 0.33 7.92 13.48 10HA14=15.39 10

 Vérification des espacements

Selon x-x:S୲≤ ൜
min(2.5 × h୰, 25cm) = 25cm
100/8 = 12cm

Selon y-y: S୲= 10cm < min (3  hr ; 33cm) = 33cm

VI.2.4.4 Schéma de ferraillage

Figure VI.6 schéma de ferraillage du radier

VI.2.5 Ferraillage des nervures :

– Pm charge uniforme qui produise le même moment maximum que la charge réelle ;

– PV charge uniforme qui produise le même l’effort tranchant maximal que la charge réelle.

Cas de charge équivalant

 Cas d’une seule charge : xm lpq 
4

1
et xV lpq 

4

1
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 Cas de charges trapézoïdales :
xd

d
xg

g

m l
p

l
p

q  )
3

1(
2

)
3

1(
2

22 

xd
d

xg

g

v l
p

l
p

q  )
3

1(
2

)
3

1(
2



VI.2.6.1 Calcul des sollicitations : le calcul des nervure ce fait de la même manier

que les poutrelles (ferraillé en flexion simple).

 Moments aux appuis

)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M






Avec : Les longueurs fictives :







ireintermédiaTravée................................8.0

rivedeTravée.................................................
'

l

l
l

Pour l’appui de rive, on a : 015.0 MM a  Avec
8

2

0

lq
M




 Moments en travée

)()1()()( 0
l

x
M

l

x
MxMxM dgt 

Avec ;
lq

MMl
xetxl

xq
xM

dg









2
)(

2
)(0

Mg et Md : Moments sur appuis de gauche et droit respectivement.

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

 Sens Y-Y :

Figure. VI.7: Sollicitations sur les nervures
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Tableau VI.9 Sollicitations de la nervure dans le sens y-y.

travée P (KN/m)
Ma (KN.m)

X0(m) Mt (KN.m)
Mg Md

A-B 110 0 54,97 1,33 112,13

B-C 115 54,97 76,44 1,23 213,59

C-D 66,67 76,44 89,66 2,2 489,45

D-E 65,07 89,66 89,66 2,1 520,03

E-F 66,67 89,66 76,44 2,1 489,45

F-G 115 76,44 54,97 1,23 213,59

G-H 110 54,97 0 1,33 112,13

MA=MH=0,15M0 = 9,56 KNM

Moments défavorable

Tableau VI.10 Sollicitations à l’ELU

Sens Localisation M (KN.m)

Y-Y
Travée 520,03

Appui 89,66

VI.2.6.2 Ferraillage

Les nervures sont des poutres continues, de section en T, elles sont

ferraillées à la flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables.

h=60cm ; b=65cm

Tableau VI.11 Résumé des résultats du ferraillage des nervures

Sens travée Localisation
M

(Knm)

Aca

(cm2)

Amin

(cm2)

Aa dop

(cm2)
Choix

Y-Y

A-B

Travée 112,13 5,89

4,71

15,71 5HA20

Appui 9,56 0,5 6,03 3HA16

B-C
Travée 213,59 11,63

4,71
15,71 5HA20

Appui 54,97 2,9 6,03 3HA16

C-D
Travée 489,45 28,34

4,71
31,42 5HA20+5HA20

Appui 76,44 4,05 6,03 3HA16

D-E
Travée 4205 30,35

4,71
31,42 5HA20+5HA20

Appui 89,66 4,76 6,03 3HA16

E-F
Travée 489,45 28,34

4,71
31,42 5HA20+5HA20

Appui 89,66 4,76 6,03 3HA16

F-G
Travée 213,59 11,63

4,71
15,71 5HA20

Appui 76,44 4,05 6,03 3HA16
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G-H
Travée 112,13 5,98

4,71
15,71 5HA20

Appui 54,97 2,9 6,03 3HA16

 Vérifications à L’ELU ;

 Vérification de l’effort tranchant :

 Sens yy : (F. Préjudiciable)

verifiéeconditionMPaMPa
db

V

KNVVVV

KN
l

MMlq
VKN

l

MMlq
V

u

dgdg

..............5.235,0

68,125)max(

65,123
2

;68,125
2

2,1

21
























2-4-3) Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

 Appuis de rives : Al >
e

su

f

V 
…………………………………….. (1)

Vu max = 100 ,36 KN
Donc : A sup = 2,88 cm² > 5HA20 = 15,70 cm²  condition vérifiée

Appuis intermédiaires : Al 

)
d0,9

M
-V( a

u



e

s

f



…….……………. (2)

15,1s ;
MPafe 400

.
Vu max = 125,68 KN M corresp = 489,45 KN.m

Donc : A sup = -4,98 cm²

)
d0,9

M
-V( a

u



e

s

f



≤ 0
As longitudinales supérieurs adoptées sont suffisante

ݐܣ

ݐܵ
≥

ݑܸ

×ݖ ݂݁ ݏߛ/
Avec : Z = 0,9×d  Z=0,9×55= cm

Appuis :
Vu = 125,68 KN et St = 10 cm² At.= 0,72 cm²

 Armatures transversales

Calcul des aciers transversaux:
Zone Nodale St = 10cm
Zone cour St=15cm
Фt≥ min (b0/10; h/35;  ФL

min)
Фt ≥ min (6 mm ; 1,71mm ; 16 mm) = 6 mm   ;  
On adopte 4 Ф10 et Atra=4Ф8=2,01cm2 (cadre +étrier)

 Armatures de peau :

D'après le CBA (Article A.7.3), on doit mettre des armateurs de peau de

section Ap=3cm2/ml par la hauteur des nervures.
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Nous avon : hn= 60cm ⇒Ap=3×0,60 =1,80cm2. On adopt HA12=3,08cm2/face.

Fig. VI.8: Schéma de ferraillage des nervures selon les deux sens

 Vérification des contraintes
ܾ

2
−ଶݕ −݀)ܣ15 (ݕ + −ݕ)ᇱܣ15 ݀ᇱ) = 0

2''23
0

0
3

)(15)(15)(
3

)(

3
dyAydAhy

bbyb
I 







Cas du moment appuis :

−ݕ�ଶ+325,95ݕ�32,5 6152,25 = 0

√∆ = 951,85 ⟹ =ݕ������� 9,63ܿ݉ �

Avec : b= 65cm As= 6,03cm² A’s=15,70 cm² d=55cm d’=5cm
I = 210582,561 cm4

σୠୡ =
89,66 × 10ିଷ

21058,561 × 10ି଼
× 0,0963 = 4,09�݉ ܲܽ

⟹ σୠୡ< σഥୠୡ… … … … … pas de risqe dᇱécrasement du béton en travée

Cas du moment travée
−ݕ�ଶ+561,45ݕ�32,5 26357,25 = 0

√∆= 1934,34 ⟹ =ݕ������� 21,12ܿ݉ �
Avec : b= 65cm A’s= 6,03cm² As=31,40 cm² d=55cm d’=5cm
I = 768257,743 cm4

σୠୡ =
520,03 × 10ିଷ

768257,743 × 10ି଼
× 0,2122 = 14,30�݉ ܲܽ

⟹ σୠୡ< σഥୠୡ… … … … … pas de risqe dᇱécrasement du béton en travée



Conclusion Générale

Tout au long de notre projet de fin d’étude, on a pu voir toute la démarche à mettre en

place sur un projet concret : de la lecture des plans architecturaux à la conception d’une note

de calcul en passant par la modélisation sous ETABS 2016.

D’autre part cette étude nous a permis d’arriver à certaines conclusions qui sont :

- La disposition des voiles en respectant l’aspect architectural du bâtiment, est souvent

un obstacle majeur pour l’ingénieur du Génie Civil, ces contraintes architecturales

influence directement sur le bon comportement de la structure vis-à-vis des

sollicitations extérieures, telles que les séismes. L’intensité des forces sismiques

agissant sur un bâtiment lors d’un tremblement de terre est conditionnée non

seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, mais aussi par la rigidité

de la structure sollicitée. Lors des tremblements de terre sévères, il a été constaté que

de nombreux bâtiments à voiles en béton armé ont bien résisté sans endommagement

exagéré (cas de Boumerdes). Mis à part leur rôle d’éléments porteurs vis-à-vis des

charges verticales, les voiles correctement dimensionnés et disposés, peuvent être

particulièrement efficaces pour assurer la résistance aux forces horizontales,

permettant ainsi de réduire les risques. Notons, pour cela, les avantages importants

que présente leur utilisation par rapport aux constructions en portiques :

 Grâce à leur grande rigidité vis-à-vis des forces horizontales, ils permettent de

réduire considérablement éventuels dommages du séisme des éléments non

structuraux.

- La bonne utilisation du système mixte (Voiles et Portiques en béton armé) peut

apporter des avantages économiques.

- Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements
horizontaux, nous avant vérifier les effets du second ordre (effet P-delta). L’effet P-
Delta dépend des charges verticales et du déplacement latéral subi par la structure. Il
est donc à priori évident, que les bâtiments de grande hauteur de par leur souplesse et
de par la forte concentration de contraintes sous l’effet des charges verticales, sont
particulièrement sensibles à cet effet.

- Pour éviter la formation des rotules plastique aux niveaux des poteaux, on doit

impérativement vérifier les moments résistant aux niveaux des zones nodales.

Outre la résistance, l’économie est un facteur très important qu’on peut concrétiser en

jouant sur le choix de la section du béton et d’acier dans les éléments résistants de l’ouvrage,

tout en respectant les sections minimales et maximale requises par le règlement en vigueur.
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Symboles et Notations

Symboles et Notations

Symboles Notations
A’, Aser Section d’aciers comprimés et sections d’aciers à l’ELS respectivement.

At Section d’un cours d’armature transversale.
A Coefficient d’accélération de zone.
ࢻ Coefficient de la fibre neutre.
B Aire d’une section de béton.
Br Section réduite.
B La largeur en générale.
C Cohésion du sol.
D Facteur d’amplification dynamique.
E Module d’élasticité longitudinale.
࢏ࡱ Module de Yong instantané.
࢜ࡱ Module de Yong différé.
࢙ࡱ Module d’élasticité de l’acier.

ELU Etat limite ultime.
ELS Etat limite de service.
fbu Contrainte de compression du béton.
fe Limite d’élasticité de l’acier.

fc28 Résistance à la compression du béton à l’âge de 28 jours.
ft28 Résistance à la traction du béton à l’âge de 28 jours.
fij Flèche instantanée due aux charges permanentes sans revêtement.
fgi Flèche instantanée due aux charges permanentes.
fqi Flèche instantanée due aux charges permanentes et d’exploitations.
fgv Flèche différée due aux charges permanentes.
ࢌࢤ Fleche totale.

࢓ࢊࢇࢌࢤ Fleche admissible.

G Charges permanentes.
H Hauteur.
ht Hauteur totale du plancher à corps creux / Hauteur des nervures du radier

hcc Hauteur du corps creux.
hdc Hauteur de la dalle de compression.

he Hauteur libre d’étage.
hr Hauteur de la dalle du radier.
I Moment d’inertie.

If Moment d’inertie fissuré.
Q Charge d’exploitation / facteur de qualité.

L Portée d’un élément.
Lmax Longueur maximale entre deux éléments porteurs.
Lx Distance entre de deux poutrelles.

Ly Distance entre nus d’appuis dans le sens de disposition des poutrelles.
M Moment en générale.

Ma Moment en appui.
Mt Moment en travée.
M0 Moment isostatique.

N Effort normal
n Nombre de contre marche sur la volée / Coefficient d’équivalence Acier-Béton.

R Coefficient de comportement global.



Symboles et Notations

S Section d’un élément.
Srad Surface du radier.
St Espacement des armatures.

T1, T2 Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.
V Effort tranchant.
W Poids de la structure.
ࢉ࢈࣌ Contrainte de compression du béton.
࢚࢙࣌ Contrainte de traction dans l’acier.

࢝ࢽ Pois volumique de l’eau.
࢈ࢽ Coefficient de sécurité concernant le béton.
࢙ࢽ Coefficient de sécurité concernant l’acier.
࢓ࢊࢇ࣌ Contrainte admissible.
࣎ Contrainte de cisaillement.

ࣈ Pourcentage d’amortissement critique.

CT Coefficient qui dépend du système de contreventement utilisé.
ࢼ Coefficient de pondération.
࢏ࣅ Coefficient instantané.
࢜ࣅ Coefficient différé.



Flexion simple : Section rectangulaire

Calcul à l’ELU

MU, b, d, fc28

fe, fbu, d’

NON

NON OUI

Condition de non fragilité

OUI

OUI NON



Annexe I
Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur contour

α =

Y

X

L

L ELU υ = 0 ELS υ = 0.2

µx µy µx µy

0.40
0.41
0.42
0.43
0.44
0.45

0.46
0.47
0.48
0.49
0.50

0.51
0.52
0.53
0.54
0.55

0.56
0.57
0.58
0.59
0.60

0.61
0.62
0.63
0.64
0.65

0.66
0.67
0.68
0.69
0.70

0.71
0.72
0.73
0.74
0.75

0.76
0.77
0.78
0.79
0.80

0.81
0.82
0.83
0.84
0.85

0.86
0.87
0.88
0.89
0.90

0.91
0.92
0.93
0.94
0.95

0.96
0.97
0.98
0.99
1.00

0.1101
0.1088
0.1075
0.1062
0.1049
0.1036

0.1022
0.1008
0.0994
0.0980
0.0966

0.0951
0.0937
0.0922
0.0908
0.0894

0.0880
0.0865
0.0851
0.0836
0.0822

0.0808
0.0794
0.0779
0.0765
0.0751

0.0737
0.0723
0.0710
0.0697
0.0684

0.0671
0.0658
0.0646
0.0633
0.0621

0.0608
0.0596
0.0584
0.0573
0.0561

0.0550
0.0539
0.0528
0.0517
0.0506

0.0496
0.0486
0.0476
0.0466
0.0456

0.0447
0.0437
0.0428
0.0419
0.0410

0.0401
0.0392
0.0384
0.0376
0.0368

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2500
0.2500
0.2500
0.2500

0.2500
0.2582
0.2703
0.2822
0.2948

0.3075
0.3205
0.3338
0.3472
0.3613

0.3753
0.3895
0.4034
0.4181
0.4320

0.4471
0.4624
0.4780
0.4938
0.5105

0.5274
0.5440
0.5608
0.5786
0.5959

0.6135
0.6313
0.6494
0.6678
0.6864

0.7052
0.7244
0.7438
0.7635
0.7834

0.8036
0.8251
0.8450
0.8661
0.8875

0.9092
0.9322
0.9545
0.9771
1.0000

0.0121
0.1110
0.1098
0.1087
0.1075
0.1063

0.1051
0.1038
0.1026
0.1013
0.1000

0.0987
0.0974
0.0961
0.0948
0.0936

0.0923
0.0910
0.0897
0.0884
0.0870

0.0857
0.0844
0.0831
0.0819
0.0805

0.0792
0.0780
0.0767
0.0755
0.0743

0.0731
0.0719
0.0708
0.0696
0.0684

0.0672
0.0661
0.0650
0.0639
0.0628

0.0617
0.0607
0.0956
0.0586
0.0576

0.0566
0.0556
0.0546
0.0537
0.0528

0.0518
0.0509
0.0500
0.0491
0.0483

0.0474
0.4065
0.0457
0.0449

0.0441

0.2854
0.2924
0.3000
0.3077
0.3155
0.3234

0.3319
0.3402
0.3491
0.3580
0.3671

0.3758
0.3853
0.3949
0.4050
0.4150

0.4254
0.4357
0.4456
0.4565
0.4672

0.4781
0.4892
0.5004
0.5117
0.5235

0.5351
0.5469
0.5584
0.5704
0.5817

0.5940
0.6063
0.6188
0.6315
0.6447

0.6580
0.6710
0.6841
0.6978
0.7111

0.7246
0.7381
0.7518
0.7655
0.7794

0.7932
0.8074
0.8216
0.8358
0.8502

0.8646
0.8799
0.8939
0.9087
0.9236

0.9385
0.9543
0.9694
0.9847
0.1000



Annexe II

Table de PIGEAUD

M1 et M2 pour une charge concentrique P = 1 s’exerçant sur une surface réduite u * v au centre

d’une plaque ou dalle rectangulaire appuyée sur son pourtour et de dimension Lx * Ly

Avec Lx < Ly.

ρ = 0.5 

u/lx

v/ly
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0

V
al
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Tableau des Armatures
(en cm2)

Φ 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 0.20 0.28 0.50 0.79 1.13 1.54 2.01 3.14 4.91 8.04 12.57

2 0.39 0.57 1.01 1.57 2.26 3.08 4.02 6.28 9.82 16.08 25.13

3 0.59 0.85 1.51 2.36 3.39 4.62 6.03 9.42 14.73 24.13 37.70

4 0.79 1.13 2.01 3.14 4.52 6.16 8.04 12.57 19.64 32.17 50.27

5 0.98 1.41 2.51 3.93 5.65 7.70 10.05 15.71 24.54 40.21 62.83

6 1.18 1.70 3.02 4.71 6.79 9.24 12.06 18.85 29.45 48.25 75.40

7 1.37 1.98 3.52 5.50 7.92 10.78 14.07 21.99 34.36 56.30 87.96

8 1.57 2.26 4.02 6.28 9.05 12.32 16.08 25.13 39.27 64.34 100.53

9 1.77 2.54 4.52 7.07 10.18 13.85 18.10 28.27 44.18 72.38 113.10

10 1.96 2.83 5.03 7.85 11.31 15.39 20.11 31.42 49.09 80.09 125.66

11 2.16 3.11 5.53 8.64 12.44 16.93 22.12 34.56 54.00 88.47 138.23

12 2.36 3.39 6.03 9.42 13.57 18.47 24.13 37.70 58.91 96.51 150.80

13 2.55 3.68 6.53 10.21 14.7 20.01 26.14 40.84 63.81 104.55 163.36

14 2.75 3.96 7.04 11.00 15.83 21.55 28.15 43.98 68.72 112.59 175.93

15 2.95 4.24 7.54 11.78 16.96 23.09 30.16 47.12 73.63 120.64 188.50

16 3.14 4.52 8.04 12.57 18.10 24.63 32.17 50.27 78.54 128.68 201.06

17 3.34 4.81 8.55 13.35 19.23 26.17 34.18 53.41 83.45 136.72 213.63

18 3.53 5.09 9.05 14.14 20.36 27.71 36.19 56.55 88.36 144.76 226.20

19 3.73 5.37 9.55 14.92 21.49 29.25 38.20 59.69 93.27 152.81 238.76

20 3.93 5.65 10.05 15.71 22.62 30.79 40.21 62.83 98.17 160.85 251.33
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