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Introduction générale

1

INTRODUCTION

Tout comme d’autres catastrophes naturelles, les séismes ont des manifestations

spectaculaires et dévastatrices. Il est difficile d’apprécier le risque sismique tant la prévision

est incertaine et leur apparitions aléatoires. On ne connaît les phénomènes sismiques que de

manière imparfaite et seuls des séismes majeurs incitent la population à une prise de

conscience générale. C’est pourquoi la plupart des nations n’est pas protégée contre les

tremblements de terre et leurs conséquences économiques et humaines.

Le mouvement sismique a pour effets d’induire dans le sol et les ouvrages des forces

d’inerties importantes et rapidement variables. Son action s’exerce donc d’une manière

fondamentalement dynamique.

A cet effet l’ingénieur en génie civil associe la "recherche fondamentale" orientée pour

apporter une contribution théorique à la résolution de problèmes techniques et la "recherche

appliquée" pour trouver des solutions nouvelles permettant d’atteindre un objectif déterminé à

l’avance, il doit en outre tenir compte de différents facteurs tel que l’économie, l’esthétique, la

résistance et surtout la sécurité.

Dans l’analyse et le dimensionnement des structures, l’ingénieur doit appliquer le

règlement afin d’assurer le bon fonctionnement de l’ouvrage, son choix du système de

contreventement dépend de certaines considérations à savoir la catégorie du site, la hauteur et

l’usage de la construction ainsi que les contraintes architecturales.

Le projet qui nous a été confié par la société civile professionnelle d’architecture bureau

d’études akham, porte sur l’étude d’un bâtiment multifonctionnel (R+10+sous-sol), il

regroupe à la fois commerces et logements d’habitations, _il est contreventé par un système

mixte (voiles portiques), structuré en six chapitres principaux.

Après avoir présenté le projet et les principes de calcul du BAEL en chapitre I, on a

dimensionné les éléments de bâtiment en chapitre II, en chapitre III, on a calculé tous les

éléments secondaires tel que les planchers, les escaliers, l’acrotère,…etc. l’étude dynamique

dans le IVème chapitre à la recherche d’un bon comportement de notre structure par la mise en

place d’une disposition bien choisi des voiles porteurs. Une fois que la disposition est

adoptée, la structure est soumise au spectre de réponse du RPA99, sa réponse va être calculée

en utilisant le logiciel SAP2000. Le calcul du ferraillage des éléments structuraux sera exposé

dans le chapitre V et en fin le calcul de l’infrastructure sera l’objet du chapitre VI.

Tous les calculs ont était menés en utilisant différents codes de calcul et de conception,

notamment CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003 et les différents DTR.
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I.1. INTRODUCTION

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

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

réalisation est indispensable, c’est ce qui fait l’objet de ce premier chapitre.

I.2. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

L’ouvrage qui fait l’objet de notre étude est un immeuble en R+10 avec s-sol, cette

structure est destinée à l’usage multiple (habitation et commerces).Il est classé d’après les

règles parasismiques algériennes « RPA99 /version 2003 » dans le groupe 2B, ayant une

importance moyenne.

L’ouvrage sera implanté à Bejaia (Ibachirene), une zone de moyenne sismicité (zone

IIa) selon le RPA 99 version 2003. Cet ouvrage présente la particularité de l’irrégularité en

plan et en élévation.

Les données géométriques relatives à cet ouvrage sont les suivantes :

 Largeur en plan Ly =16.34m

 Longueur en plan Lx= 28.5m

 La hauteur de sous sol hss=4m

 La hauteur de RDC hRDC=3.06m

 La hauteur d’étage courant hec=3.06m

 La hauteur totale sans acrotère H=37.66m

 La hauteur total avec l’acrotère Ht= 38.26m

Selon le RPA99 version 2003 pour toute structure dépassant une hauteur de 14m en

zone IIa, il est indispensable d'introduire des voiles porteurs, c’est pour cette raison que nous

optons pour un système de contreventement mixte (portiques –voiles) avec justification

d’interaction portique-voile qui doit vérifier les conditions suivantes :

- Les voiles de contreventement ne doivent pas reprendre plus de 20% des

sollicitations dues aux charges verticales.

- Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

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

leur interaction à tous les niveaux.

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

moins 25% de l’effort tranchant de l’étage.
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 Caractéristiques du sol :

La structure qui fait l’objet de notre étude repose sur le sol d’où les caractéristique est la

suivante :

- La contrainte admissible du sol tirée de la portance : σadm=2,00 bar

- La hauteur d’ancrage D=2.20m

- La nature de sol est marne schisteuses et conglomérats consolides (ferme).

I.3. REGLEMENTS ET NORMES UTILISEES

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

- RPA 99 /version 2003.

- BAEL91/modifiées 99.

- CBA 93.

- DTR B.C.2.2.

I.4. ETATS LIMITES

Un état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’un de ses

éléments (tel que la stabilité et la durabilité) est strictement satisfaite et cesserait de l'être en

cas de son dépassement.

I.4.1. États limites ultimes (ELU)

Au-delà de l’état limite ultime la résistance des matériaux et des aciers sont atteints. La

sécurité n’est plus garantie et la structure risque de s’effondrer.

On distingue :

- Etat limite de l'équilibre statique (pas de renversement).

- Etat limite de résistance de l'un des matériaux (pas de rupture).

- Etat limite de stabilité de forme (flambement).

I.4.2. Etats limites de service (ELS)

C’est l’état qui défini les conditions que doit satisfaire l’ouvrage pour que son usage normal

et sa durabilité soient assurés.

On distingue :

- Etat limite de compression du béton.

- Etat limite d'ouverture des fissures.

- Etat limite de déformation (flèche maximale).
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I.5. ACTIONS ET SOLLICITATIONS

I.5.1. Les actions

Les actions sont les forces directement appliquées à une construction (charges

permanentes, d’exploitation, climatique, etc…), ou résultant de déformations imposées

(retrait, fluage, variation de température déplacement d’appuis, etc…). Nous donnons dans ce

qui suit les principaux types d’actions intervenant dans le calcul.

 Les actions permanentes (G)

Les actions permanentes ont une intensité constante ou très peu variable dans le temps ;

elles comprennent :

- Le poids propre de la structure.

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

- Les déformations imposées à la structure.

 Les actions variables (Q)

Les actions variables ont une intensité qui varie fréquemment d’une façon importante

dans le temps ; elles comprennent :

- Les charges d’exploitations.

- Les charges climatiques (neige et vent).

- Les effets thermiques.

 Les actions accidentelles (FA)

Ce sont celles provenant de phénomènes de courte durée qui se produisent rarement,

on peut citer :

- Les chocs.

- Les séismes.

- Les explosions.

- Les feux.Ébau
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1.5.2. Valeurs de calcul des actions

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

des actions des coefficients de sécurité pour obtenir les valeurs de calcul des actions, puis on

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

a. Combinaison d’actions à l’ELU

 Situation durable ou transitoire

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

combinaison utilisée est :

1,35Gmax + Gmin + 1,5Q1 + ∑1,3 ψ i0 Q i

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

ψ oi: Coefficient de pondération.

 Situations accidentelles

1,35Gmax + Gmin + FA + ψ1i Q1 + ∑ ψ 2i Qi (i>1)

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.

ψ1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable.

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

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

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

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

b. Combinaison d’action à l’E L S

Gmax + Gmin + Q1 + ∑ ψ0iQi

ψ0i = 0,6 pour l’effet de la température.

Avec :

G max : l’ensemble des actions permanentes défavorable.

G min : l’ensemble des actions permanentes favorable.

Q1 : action variable de base.

Q i : action variable d’accompagnement.
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c. combinaisons de calcul

Les combinaisons de calcul à considérer pour la détermination des

sollicitations et des déformations sont :

ELU : 1,35G + 1,5Q

ELS : G + Q

G + Q ± E.

0,8G ± E.

I.6. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

I.6.1. Le béton

Le béton est un matériau composite homogène constitué de grains minéraux et d’un

liant qui durcit en présence d’eau. A ces composants s’ajoutent des adjuvants qui améliorent

sensiblement les performances du matériau. Des éléments encore plus fins sont aussi

introduits pour améliorer la compacité des bétons.

I.6.1.1.Les constituants du béton

 Le ciment

C’est le liant du béton. Il résulte du broyage et de l’homogénéisation de divers

constituants dont le plus spécifique est le clinker. Le choix du ciment pour un ouvrage

est fonction de la résistance mécanique recherchée.

 Les granulats

Ils sont constitués de différents grains minéraux, naturels ou artificiels, dont les

caractéristiques influentes la qualité des bétons, ils représentent le 2/3 du volume du

béton.

 L’eau da gâchage

L’eau doit être propre et ne doit pas contenir d’impuretés nuisibles (matière organique,

alcalis). Elle est nécessaire à l’hydratation du ciment. Elle facilite aussi la mise en œuvre

du béton ou du mortier. Un excès d’eau diminue la résistance et la durabilité du béton.

Situations durables

Situations- accidentelles
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 Les adjuvants

Ce sont des produits dont l’incorporation à faibles doses, au moment du malaxage ou

avant la mise en œuvre, modifie certaines propriétés du béton, mortier ou coulis, à l’état

frais ou durci. Ils permettent de jouer sur les performances du béton en améliorant les

conditions de sa mise en œuvre, sa résistance ou sa durabilité.

I.6.1.2.Résistance caractéristique du béton

 Résistance à la compression cjf

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

résistance caractéristique à la compression estimé en MPa . Cette résistance est obtenue

par un grand nombre d’essais de compression jusqu’à rupture sur une éprouvette

cylindrique normalisée de 16 cm de diamètre et 32 cm de hauteur. Le durcissement étant

progressif, cjf est fonction de l’âge du béton. Ces valeurs sont définies par les formules

suivantes :

Pour des résistances c28≤40 MPa.

cj
j

j

83,076,4 
 28cf si j ≤ 28j ( CBA 93 art :A.2.1.1)

cj = fc28 si j > 28j (BAEL )

Pour des résistances c28 > 40 MPa.

cj =
95,04,1 

j
c28. si j ≤ 28j (CBA 93 art :A.2.1.1)

cj = c28. si j > 28j (BAEL )

Figure 1.1: Evaluation de la résistance cjf en fonction de l’âge du béton
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 Résistance à la traction tjf

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

le BAEL91 (art : A.2.1.1.2) par les relations :

tj =0.6+0.06fcj si c28. ≤ 60 MPa

tj =0.275 fcj si c28. > 60 MPa

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

 Module de déformation longitudinale du béton

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

Young instantané Eij et différé Evj.

Le module de déformation longitudinale instantané

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

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

instantanée du béton Eij est égal à :

Eij = 11000 3
cjf

(fcj= fc28= 25 MPa) d’où : Ei28= 32164.2 MPa.

Le module de déformation longitudinale différé

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

longitudinale différé qui permet de calculer la déformation finale du béton (qui prend

en compte les déformations de fluage du béton) est donné par la formule:

Evj= (1/3) Eij .

Eij = 11000 (c28)
1/3 .

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

Pour : c28=25Mpa on a :

Ev28=10721,40 MPa.

Ei28=32164,20 MPa.

 Module de déformation transversale du béton

)1(2 




E
G

Avec : E : module de Young
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 : Coefficient de poisson

 =

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

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

I.6.1.3.Les contraintes limites du béton

 La contrainte de compression à l’ELU

b

c
bc

f





 2885,0 ………………BAEL 91 (Art A. 4. 3. 41)

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









5.1

15.1

b

b





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

9.0 : Si la durée probable d’application de la combinaison d’actions et comprise

entre 1h et 24h.

85.0 : Si la durée probable d’application de la combinaison d’actions <1h.

Déformation longitudinale

Déformation transversale

Pour une situation accidentelle.

Pour une situations courante.

Figure 1.2 : Diagrammes des contraintes du béton à l’ELU (compression - flexion)

b

c
bubc

f
f




*
85,0 28

Diagramme des contraintes
Parabole rectangle

Diagramme des contraintes
Rectangle simple

Diagramme des
déformations

2‰

0.8yu

Yu=Bd

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre I Généralités

10

 La contrainte de compression à l’ELS

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

286.0 cbc f BAEL91 (Art A.4.5.2).

Dans notre cas fc28=25MPa.

Ce qui donne :

.15MPabc 

 Contrainte ultime de cisaillement du béton

adm = min (0.2cj/b ; 5Mpa) pour la fissuration peu nuisible.

Adm = min (0.15cj/b ; 4Mpa) pour la fissuration préjudiciable.

Dans notre cas on a c28=25Mpa donc :

MPaU 33.3 Fissuration peu nuisible.

.5.2 MPaU  Fissuration préjudiciable.

 Diagramme contrainte déformation

Le diagramme parabole rectangle (Figure I.4) est utilisé dans le calcul relatif à l’état

limite ultime de résistance, le raccourcissement relatif de la fibre la plus comprimée

est limité à :

- 2‰ : en compression simple ou flexion composée avec compression.

- 3.5 ‰ : en flexion simple ou composée.

Pour : 0 ≤ εbc ≤ 2‰ σbc = 0.25.fbc.103. εbc (4-103 . εbc)

2 ≤ εbc ≤ 3.5‰ σbc = fbu tel que : fbc = fbu =0.85.fc28 / θ * γb

3.50/0020/00 bc

fbu

σbc

Compression
pure

Compression
avec flexion

Figure 1.3 : Diagramme des contraintes déformations du béton

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre I Généralités

11

I.6.2. L’acier

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

matériau caractérisé par sa limite élastique et son module d’élasticité, on distingue :

Ronds lisses (R.L)

Ce sont des barres laminées de sections circulaires.

Les aciers à haute adhérence (HA)

Ce sont des barres de section circulaire ayant subit un traitement mécanique, dans le but

de présenter une surface rugueuse, et ceci afin d’augmenter l’adhérence entre l’acier et le

béton.

Treillis soudés

Les treillis soudés sont formés par assemblage de barres ou de fils lisses ou à haute

adhérence par soudage de chaque point de croisement.

o Résistance caractéristique de l’acier

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

I.6.2.1. Principales armatures utilisés

Aciers ronds lisses
Aciers à hautes

adhérences

Treillis soudé à

fils lisses

Treillis soudés

à haute

adhérence

désignation FeE215 FeE235 FeE400 FeE500 TLE500 FeTE500

ef [MPa] 215 235 400 500 500 500

Tableau1.1 : ef en fonction du type d’acier.

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

o Contrainte limite

Etat limite ultime

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte- déformation suivant :Ébau
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 s=
s

ef


es =

s

s

E


.

Avec :

E s = 200 000 MPa.

s : Coefficient de sécurité.

Etat limite de service

Nous distinguons pour cet état :

- Fissuration peu nuisible.

- Fissuration préjudiciable : st ≤


st = min (2/3f e , 110 tjf ).

- Fissuration très préjudiciable : st ≤


bc =min (1/2 f e , 90 tjf ).

 : Coefficient de fissuration.

 = 1 pour les ronds lisses (RL).

 =1,65 pour les armatures à hautes adhérence (HA).

I.7. HYPOTHESES DE CALCUL

Calcul aux états limites de services :

- Les sections droites restent planes après déformation.

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

- La résistance de traction de béton est négligée.

s =1 cas de situations accidentelles.

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

Figure 1.4 : Diagramme contrainte déformation de l'acier

σs

B’ Raccourcissement A’
de l’acier

fe /γs

fe /γs A allongement B

εs
10‰
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- Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement

élastiques.

- Le rapport entre les modules d’élasticités longitudinaux de l’acier et de béton

est pris égal à 15 (n =
b

s

E

E
), n : est appelé coefficient d’équivalence.

Calcul aux états limite ultimes de résistance

- Les sections droites restent planes après déformation.

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

- Le béton tendu est négligé.

- Le raccourcissement relatif de l’acier est limite à : 10‰.

- Le raccourcissement ultime du béton est limité à :

bc = 3.5 ‰ en flexion.

bc = 2 ‰ en compression centrée.

La règle des trois pivots qui consiste à supposer que le domaine de sécurité est défini par un

diagramme des déformations passant par l’un des trois pivots A, B ou C définis par la figure

suivante :

Tel que :

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

concentrée.

3

h
d

Fibre comprimée

Fibre tenduePivot A
10‰

Pivot B
3.5‰

Figure 1.5 : Diagramme des déformations limites (ELU)

d 

1

2‰

c

3/7h

4/7h

2A

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

comprimée.

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

de la fibre la plus comprimée.

Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont :

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

- La résistance à la traction ft28 = 2,1 Mpa.

- Evj = 10818,865 Mpa.

- Eij = 32164,20 Mpa.

- fe = 400 MPa.
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I.8. CONCLUSION

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

conduit tout naturellement à combinée, c'est-à-dire à lier les éléments par des barres d’acier.

Mais la présence d’armatures dans un béton ne suffit pas à en faire un béton armé. En effet,

celui-ci doit présenter une organisation structurale spécifique résultant de la bonne

composition et des caractéristiques du béton ainsi que de la nature et de l’agencement des

armatures.

Les matériaux ainsi adoptés pour la réalisation de notre structure sont :

Un béton ayant 25MPa de résistance caractéristique à la compression à 28 jours et des aciers

de nuance FeE400 ayant 400MPa de résistance à la traction.
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II.1. Introduction

Le pré dimensionnement à pour but de déterminer l’ordre de grandeur des différents

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

d’exploitations.

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

BAEL91, RPA99 version 2003 et le CBA93.

II.2. Pré dimensionnement

II.2.1. Plancher à corps creux

Le plancher en corps creux est composé d’hourdis, de poutrelles et d’une dalle de

compression. Le choix de la disposition des poutrelles se fait en satisfaisant l’un des deux

critères :

– le critère de la plus petite portée afin de diminuer la flèche.

– le critère de continuité (le maximum d’appuis).

L’épaisseur du plancher est déterminée à partir de la condition de la flèche donnée par le

CBA93 (art : 6.8.4.2.4)

5.22
maxL

ht 

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

ht : hauteur totale du plancher.

Lmax =505-45 = 460 cm.

44.20
5.22

460
th cm.

Donc on adoptera des planchers à corps creux avec une hauteur de (16+5)= 21cm.

ht = 21 cm

Figure 2.1 : Plancher à corps creux
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II.2.2. Les poutrelles

Le choix du sens porteur est dicté par deux critères :

1) Le critère de la plus petite portée afin de diminuer la flèche.

2) Le critère de la continuité (là où il y a plus d’appuis).

3)

3.3

4.99 DP C .E

5.05

3

5.45 5 6.25 4.65 7.15

Figure 2.2 : Sens de disposition des poutrelles

Les poutrelles se calculent en section T. La largeur de la dalle de compression à prendre est

définie par :

ht : Hauteur du plancher (ht = 21 cm).

h0 : Hauteur de la dalle de compression (h0 = 5 cm).

b0 : Largeur de la nervure ; tel que :

b0 = (0,4 à 0,6) x ht = (0,4 à 0,6) x 21 cm

b0 = 10 cm.

b : Largeur efficace de la dalle donnée par la Formule suivante :

Figure 2.3: Schéma d’une section en Té.

3 4.15
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 












10
;

2
min

2
0 yx

LLbb

Lx : est l’entre axe de deux poutrelles successives.

Ly : est la distance minimale entre nus d’appuis de deux poutres perpendiculaires à Lx.

Dans notre projet, on a : Lx = 55 cm et Ly = 460 cm

Donc on aura

 46,5.27min
10

460
;

2

55
min

2

10

















 b

Ce qui donne : b < 65,00 cm.

On opte pour b = 65 cm.

II.2.3. Les dalles pleines

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

armé, le dimensionnement de ce type dépend de trois critères :

 critère de résistance a la flexion : RPA99/2003

- Dalle reposant sur un seul appui :
20

Lx
e 

- Dalle reposant sur deux appuis : xL

35
< e < xL

30
.

- Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : xL

50
< e < xL

40
.

Lx : est la petite portée du panneau le plus sollicité.

 Critère de résistance au feu : CBA 93

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

- e = 11 cm pour deux heures de coupe-feu.

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

 Isolation phonique

Selon les règles techniques « CBA93 », l’épaisseur du plancher doit être supérieure ou égale à

14 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.

Où :
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II.2.4. Différents types de dalle pleines

Dans ce projet on a des dalles reposant sur :

a) Dalle sur 1 appuis :

Lx= 60cm Ly = 120 cm

On aura donc : cmee 3
20

60


b) Dalle sur 2 appuis :

Lx=170 cm Ly= 665cm

On aura donc : cmecme 85.467.5
35

170

30

170


c) Dalle sur 3 appuis :

Lx=160cm Ly= 470cm

xL

50
< e < xL

40
cmecm 42.3 

d) Dalle sur 4 appuis :

Ly= 215cm

Lx=180cm Ly= 215cm

xL

50
< e < xL

40
cmecm 5.460.3 

Lx=180cm

e ≥ max (6.5cm, 12cm, 14cm).

D’où : on prend e=14cm pour avoir une bonne isolation phonique et une résistance au feu

d’environ 2 heures.

Ly=665cm

Lx=170cm

Lx=160cm

Ly=470cm

Ly=120cm

Lx=60cm

Ly=120cm

Lx=180cm
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II.2.5. Les escaliers

L’escalier est un élément en béton armé conçu sur place. Il est constitué d’une succession de

marches permettant le passage d’un niveau à un autre.

h0 : demi-hauteur d’étage.

L0: longueur totale d’escalier.

g : le giron.

h : hauteur de la contre marche.

Pré dimensionnement des escaliers

Les escaliers sont du type classique et pratique du fait du caractère répétitif lors de la

réalisation, ainsi que l’avantage qu’ils apportent en matière de finition. Les volées reposent

simplement sur les paliers.

 Caractéristiques techniques :

o Pour l’étage courant :

Hauteur d’étage : 3.06 m

Détermination de g et h :

Condition de BLONDEL : cmgh 64259 

h contre-marches =
marchecontredenombre

détagehauteur

Poutre palière

Marche

Contre marche

Giron

Nez de marche

h
Sable fin

Enduit de plâtre

Paillasse (e)

Mortier de pose

Figure 2.4 : Détail d’un escalier
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h : hauteur de la contre marche 16 ≤ h ≤ 18

g : giron de la marche avec g ≥ 23cm.

Notre escalier est composé de 2 volées identiques donc notre calcul sera effectué

pour une seule volée.

n = 9 contre marches

Hauteur de la volée : 3.06/2 = 1.53 m = H

-Largeur de la volée : 2.40m = L.

La volée comporte “n“ contremarche et “n-1“ marche

n = 9

cm
n

H
h 17

9

153
 et 16cm ≤ h = 17cm ≤ 18 cm.

cm
n

L
g 30

19

240

1






 et g = 30cm > 23cm.

Vérification : cmgh 6464259 

Epaisseur de la paillasse :

L’épaisseur de la paillasse doit vérifier la condition suivante :

2530

l
e

l


Avec l = l’ + 1.10+0.55

Et l’ =
sin

53.1

 51.32
L

H
arctg

 l’ = 2.846 m

 l = 4.496 m

14.98 ≤ e ≤ 17.98  e = 16 cm
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o Pour l’entrée de bloc:

H = 1.36m.

L = 1.50m.

α1=42.19°

mll 02.2
19.42sin

36.1


De ces données on obtient l’équation :

64n2 - 486n+272=0

Après la résolution, on trouve : n = 6.98

On opte pour un nombre de contre marche : n=7

Ce qui donne le nombre de marche égale à 6.

D’où :

cm
n

H
h 5.19

cm
n

L
g 25

1





240cm 110cm

10cm

55cmm

140cm

140cm

240cm 110cm

153cm

55cm

Figure 2.5 : schéma d’escalier
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On dimensionne la paillasse comme étant une dalle pleine sur un seul appui :

1ere condition de résistance :
20

l
e 

Avec l : longueur de la console l= 185cm

20

l
e   e ≥ 9.25cm.

2eme condition de coupe-feu : e≥11cm pour 2 heures de coupe-feu

On opte une épaisseur de paillasse : e=12cm

II.2.6. L’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.

150cm4.75cm

Figure 2.6 : Schémas de l’acrotère

60 cm

10 cm 10 cm

3 cm

7cm
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Les charges revenantes à l’acrotère sont résumées dans ce qui suit

 Charge vertical

Hauteur

(cm)

Epaisseur

(cm)

Surface

(m²)

Poids propre

(KN/ml)

Enduit ciment

(KN/ml)

G

Total (KN/ml)

60 10 0.069 1.725 0.16 1.88

Tableau 2.1 : Charge permanente revenant à l’acrotère

La charge totale estimée est : G = 1,88 KN/ml.

La charge d’exploitation est : Q = 1,00 KN/ml DTR B.C.2.2.

 Charge horizontale (Charge sismique)

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

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

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

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

WP : poids de l’élément considéré.

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















./88,1

.8,0

.15,0

mlKNW

C

A

P

P

Donc : KNFF PP 90.088,18.015.04 

La section de calcul en flexion composée sera de (b * h) = (100*10) cm2, car le calcul se fait

pour une bande de un mètre linéaire

II.2.7. Legarde-corps

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

pour rôle d’assurer la sécurité des habitants, ces dimensions sont mentionnées dans le plan

d’architecture.
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Tableau 2.2: évaluation des charges de garde-corps.

II.2.8. Les voiles

Ce sont des éléments de contreventement verticaux, minces et continus, généralement en

béton armé, servant de couverture ou d’enveloppe ayant une dimension plus petite que les

autres qui est l’épaisseur. Elle est donnée par les conditions du RPA99/2003

suivantes :

1. 
20

eh
e pour les voiles simples.

2. e ≥ 15 cm

3. L ≥ 4e

he: hauteur libre d’étage.

e : épaisseur du voile.

L : largeur du voile.

Dans notre cas on à les dimensions résumé dans le tableau suivant :

Désignation des

éléments

Epaisseur

(m)

Surface

(m²)

Densité

(KN/m 3)

Poids

(KN/ml)

Figure 2.7 : Garde-corps 3D

Poids propre de

garde-corps

0.10 0,08 25 2

Enduit de ciment

extérieur

0.02 0,016 20 0,32

Enduit de ciment

extérieur

0.015 0.012 20 0.24

Charge permanente

totale

G=2.56KN/ml

Charge

d’exploitation

Q=1KN/ml

Figure 2.8 : Coupe verticale d’un voile.
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Tableau 2.3: Dimensions des voiles.

Niveau h(cm) he(cm) e min(cm) Lmin(cm) e adoptée (cm)

Sous-sol 400 379 19 76 20

RDC 306 285 14.3 57.2 15

autres étages 306 285 14.3 57.2 15

II.2.9. Les poutres

1. Les poutres principales

Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres

se fait en utilisant la condition suivante

1015
maxmax L

h
L



Avec :

h : hauteur de la poutre

Lmax : distance maximale entre nus d’appuis (Lmax = 6.25 - 0.60 = 5.65m).

D’où :

cmhcmh pppp 5.5666.37
10

565

15

565


Donc on admet des poutres de dimensions suivantes :

cmhpp 45

cmb 35 Ou b : largeur de la poutre

On vérifier les dimensions adoptées vis-à-vis des exigences du RPA99/2003,(article

7.5.1) qui sont les suivantes :

cmb 20
Condition vérifiée.

cmh 30 Condition vérifiée.

45.1
30

45


b

hpp
Condition vérifiée.

Figure 2.9 : Coupe transversale d’une poutre.
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2. Les poutres secondaires

mL 60.445.005.5 

cmhcmh psps 4666.30
10

460

15

460


Soit : cmhps 35

cmb 30

On voit bien que les exigences du RPA99/2003 citées auparavant sont vérifiées.

II.2.10. Les poteaux

Ce sont des éléments en béton arme, rectangulaire ou circulaire, le pré dimensionnement des

poteaux se fait a la compression centrée selon les règles du BAEL91, en appliquant les

critères de résistance et le critère de stabilité de forme et suivant les exigences du RPA 99

version 2003.

Figure 2.10 : Schéma d’un poteau et sa coupe.

min (b, h) 25 cm

Les exigences de RPA min (b, h)  he /20 cm. Pour un poteau rectangulaire.

0.25 b/h  4.0

D cm30 pour un poteau circulaire.

m
e

h 4 Pour le sous sol.

m
e

h 06.3 Pour le RDC.
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m
e

h 06.3 Pour l’étage courant.

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

vérifiant les recommandations du RPA99.

On adopte préalablement la section des poteaux comme suit :

 Sous sol et RDC : 60x60 cm².

 Etage 01,02: 55x55cm².

 Etage 03, 04 :50x50 cm².

 Etage 05 ,06,07 :45x45 cm².

 Etage 08, 09,10 :40x40 cm².

II.3. Evaluation des charges et surcharges

 Terrasse inaccessible

Tableau 2.4: charges sur le plancher terrasse inaccessible.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Protection en gravillons 20 0.05 1.00

Etanchéité multicouche 6 0.02 0.12

Forme de pente 22 0.065 1.43

Isolation thermique 18 0.015 0.27

Plancher en corps creux (16+5) 14 0.21 2.94

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Charge permanente totale G= 5.96 KN/m2

Charge d’exploitation Q= 1 KN/m2 (DTRB.C.2.2)

 Plancher étages courants

Tableau 2.5 : Charges sur le plancher étages courants.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Revêtement en carrelage 22 0.02 0.44

Mortier de pose 20 0.02 0.40
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Lit de sable 18 0.02 0.36

Plancher en corps creux (16+5) / 0.21 2.93

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Cloison de répartition / / 1

Charge permanente totale G=5.30 KN/m2

Charge d’exploitation Q=1.5 KN/m2 (DTRB.C.2.2)

Pour les autres étage-nous avant :

- usage commerciales la charge permanente totale est : G=5.30kn/m2

-la charge d’exploitation est : Q=5kn/m2 et Q=3.5kn/m2 pour le sous-sol

 Dalle pleine (balcons)

Tableau 2.6 : Charges sur les dalles plaines.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Revêtement en carrelage 20 0.02 0.4

Mortier de pose 20 0.02 0.40

Sable fin 18 0.02 0.36

Dalle pleine 25 0.14 3.5

Enduit de plâtre 10 0.02 0.2

Charge permanente totale G=4.86 KN/m2

Charge d’exploitation Q= 3.5 KN/m2 (DTRB.C.2.2)

 Les escaliers
a) Palier

Tableau 2.7 : Charges sur les paliers des escaliers.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Revêtement en carrelage 20 0.02 0.4
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Mortier de pose 20 0.02 0.40

Sable fin 18 0.02 0.36

Dalle en BA 25 0.16 3.50

0.12 3

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Charge

permanente

e =16cm G=4.86 KN/m2

e =12cm G=4.30kn/m2

Charge d’exploitation Q= 2.5 KN/m2 (DTRB.C.2.2)

b) Volée

Tableau 2.8 : Charges sur les volées.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur (m) Poids

(KN/m2)

Revêtement horizontale 20 0.02 0.40

Revêtement vertical 20 0.013 0.26

Mortier de pose 20 0.02 0.40

Sable fin 18 0.02 0.36

Marche 18 0.17× (1/2) 1.43

6 0.17× (1/2) 0.51

Paillasse 25 0.16/cos(32.51) 4.74

0.12/sin(42.19) 4.46

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Charge

permanente

totale

e =16cm G=7.73 KN/m2

e= 12cm G=6.59 KN/m2

Charge d’exploitation Q= 2.5 KN/m2 (DTRB.C.2.2)Ébau
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 Murs extérieurs

Tableau 2.9 : Charges des murs extérieurs.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Enduit extérieur en ciment 20 0.02 0.40

Brique creuse 9 0.15 1.35

Lame d’aire / 0.05 /

Brique creuse 9 0.1 0.90

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Charge permanente totale G= 2.85 KN/m2

 Murs intérieurs

Tableau 2.10: Charges des murs intérieurs.

Désignation Densité

(KN/m3)

Epaisseur

(m)

Poids

(KN/m2)

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Brique creuse 9 0.10 0.9

Enduit de plâtre 10 0.02 0.20

Charge permanente totale G= 1.13 KN/m2

 L’ascenseur

Un ascenseur est un appareil mécanique assurant le déplacement des personnes (et des objets)

en haut et/ou en bas sur des niveaux définis d'une construction, notre ascenseur est placé à

l’intérieur du bâtiment dans une gaine.

Gaine : La gaine est un silo ou circule la cabine d’ascenseur dont les parois en maçonnerie

rigide

Cabine : la cabine est l’élément mobile qui orbite les personnes à transporter et qui circule

verticalement dans la gaine.
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Contrepoids : comme son nom l’indique, il compense le poids de la cabine et de ses passagers

de manière à diminuer les efforts au niveau de treuil de traction.

 Caractéristiques d’ascenseur :

Tableau 2.11 : Caractéristiques de l’ascenseur

Fcu : les charges reportées dans la cuvette

Fcu=100+44= 144 KN

Vitesse 1.6 m/s

Charge/capacité Personnes 8

Charge Q 6.3 KN

AC : largeur 1.1 m

FC : langueur 1.4 m

PL : passage libre 0.9 m

Cabine Masse de la cabine avec sa charge

maxi

100KN

HC: Hauteur intérieure 2.1 m

Accès Accessibilité Publique et personnes

Nombre d’accès 1

Gaine AH : largeur 1.8 m

FH : langueur 2.03 m

Moteur

Pm: Puissance mécanique

nominale

6.8 KW

Mm : Masse 15 KN

Contrepoids Masse 44 KN

Figure 2.11 : L’ascenseur
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 Evaluation des charges et des surcharges

Tableau 2.12 : Evaluation des charges de l’Ascenseur

La charge d’exploitation est : Q=1KN/m²

II.4. Descente de charges :

La descente de charge est le chemin suivi par les différentes actions (charges et surcharges) du

niveau le plus haut de la structure jusqu’au niveau le plus bas avant sa transmission au sol, on

effectuera la descente de charges pour le poteau le plus sollicité et qui a souvent la plus

grande surface afférente.

 La loi de dégression

Etant donné que nous avons plus de 5 niveaux ; nous appliquons la loi de dégression

des charges.

La loi de dégression ne s’applique pas pour les planchers à usage commercial et bureau les

charges vont se sommer avec leurs valeurs réelles (sans coefficients).

 Enoncé de la loi de dégression

Dans notre cas les surcharges d’exploitation sont égales.

QQ.....QQ 921  (Étages à usage d’habitation), et soit

0Q la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.

Donc la loi de dégression sera comme suit :

Niveau 0 : Q0

Niveau 1 : QQ0 

Niveau 2 : Q9.0QQ0 

Poids propre de la dalle et

de revêtement (KN/m²)

G1= (25 ×0.2) + (22 ×0.04) 5.88 KN/m²

La surface de la dalle (m2) S= Lx × Ly = 2.15×2.17 4.66 m²

Poids reporté dans la dalle

(KN/m²)

G2= (Fcu+Mm)/S=

(144+15)/4.66

34.12 KN/ m²

Poids total (KN/m) GT= G1 +G2 40 KN/m²

Figure 2.13 : Schéma statique de descente
de charge la décente de charge

N0

N1

N10

N11
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Niveau 3 : Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 4 : Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 5 : Q6.0Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 6 : Q5.0Q6.0Q7.0Q8.0Q9.0QQ0 

Niveau 7 : surcharge étage 6+ Q5.0 

Niveau 8 : surcharge étage 7+ Q5.0 

Niveau 9 : surcharge étage 8+ Q5.0 

Niveau 10 : surcharge étage 9+ Q5.0 

Niveau 11 : surcharge étage 10+ Q

5.45 5 6.25 4.65 3 4.15

C1

C2

5.05m

4.99m

3.3m

3m

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre II pré dimensionnement des éléments

35

 Application de la loi de dégression dans le poteau C2

La surface afférente

S =S1+ S2+ S3+ S4 = 25.134 m2

♦Les charges et surcharges:

G= 5.96×25.13= 149.80KN

Plancher terrasse inaccessible Q= 1×25.13= 25.13 KN

G= 4.25×25.13=106.8 KN

Plancher étages RDC;1 à 9 Q= 1.5×25.13= 37.70 KN

G= 4.25×25.13= 106.8 KN

Plancher de sous sol: Q= 5×25.13=125.65 KN

Figure 2.14 : Surface afférente
du poteau A2.

235 297.530

2
3
8

2
3
4

3
5

S1

S2

S3

S4
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 Poids propre du poteau :

o Poteau (40x40)

Ppot = 25 x 0,4 x 0,4 x 3,06 =12,24KN

o Poteau (45x45)

Ppot = 25 x 0,45 x 0,45 x 3,06 =15,49KN

o Poteau (50x50)

Ppot = 25*0,5*0,5*3,06 =19,125KN

o Poteau (55*55)

Ppot = 25 x 0,55 x 0,55 x 3.06 =23,14 KN

o Poteau (60x60)

Ppot = 25 x 0,6 x 0,6 x 3.06=27.54 KN (RDC)

Ppot = 25 x 0,6 x 0,6 x 4=36 KN (sous sol)

 Poids des poutres

o Poutres principales

Ppp =25 x 0,45 x 0,35 x 5.32 =20.94 KN

o Poutres secondaires

Pps =25 x 0,35 x 0,3 x 4.72 =12.40 KN

Ppout =Ppp+Pps=33.33KN
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 RECAPITULATIF DES RESULTATS DE LA DESCENTE DE CHARGES

Tableau 2.13 : les charges revenant au poteau central.

Niveaux Elément G(kn) Gt(kn) Qt(kn)

N0

terrasse inacc

Poteau

Poutres

Acrotère

149.8

12.24

33.33

2.21

197.58 25.13

N1 N0

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

197.58

106.8

33.33

12.24

34.12

384.07 62.83

N2 N1

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

N2

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

384.07

106.8

33.33

12.24

50.41

586.85 96.76

N4 N3

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

792.88

106.8

33.33

15.49

50.41

998.91 153.31

N5 N4

étage courant

998.91

106.8

1204.94 175.93

N3

586.85

106.8

33.33

15.49

50.41

792.88 126.92

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre II pré dimensionnement des éléments

38

Poutres

Poteau

maçonnerie

33.33

15.49

50.41

N6 N5

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

1204.94

106.8

33.33

19.12

50.41

1414.6 194.78

N7 N6

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

1414.6

106.8

33.33

19.12

50.41

1624.26 213.63

N8 N7

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

1624.26

106.8

33.33

23.14

50.41

1837.94 232.48

N9 N8

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

1837.94

106.8

33.33

23.14

50.41

2051.62 251.43

N10 N9

étage courant

Poutres

Poteau

maçonnerie

2051.62

106.8

33.33

27.54

50.41

2269.7 270.18

N11 N10

étage courant

Poutres

Poteau

2269.7

106.8

33.33

36
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L’effort normal ultime pour le poteau central :

Nu =1,35 x 2496.24+1,5 x 395.83= 3963.67KN

 Application de la loi de dégression dans le poteau C2

La surface afferent

S = S2+ S3+ S4 = 4.73 m2

S1=2.97m2

o Les charges et surcharges:

G= 5.96×4.73= 28.19KN

Plancher terrasse inaccessible: Q= 1×4.73= 4.73 KN

G= 4.25×4.73=20.1 KN

Plancher étages RDC;1 à 9 Q= 1.5×4.73= 7.1 KN

G= 4.25×4.73= 20.1KN

Plancher de sous sol: Q= 5×4.73=23.65 KN

G= 7.73×2.97=22.95 KN

Escaliers :

Q=2.5×2.97=7.42KN

 Poids des poutres

o Poutres principales

Ppp =25 x 0,45 x 0,35 x 3.52 =13.86 KN

o Poutres secondaires

Pps =25 x 0,35 x 0,3 x 2.19 =5.74 KN

Ppout =Ppp+Pps=19.6KN

Figure 2.15 : surface afférente
de poteau c2

217 13530

8
2

1
3
7

3
5

S1

S2

S3

S4

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre II pré dimensionnement des éléments

40

 RECAPITULATIF DES RESULTATS DE LA DESCENTE DE CHARGES

Tableau 2.14: les charges revenant au poteau central.

Niveaux Elément G(kn) Gt(kn) Qt(kn)

N0

terrasse inacc

Poteau

Poutres

Acrotère

28.19

12.24

19.6

2.21

62.24 4.73

N1 N0

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

62.24

20.1

19.6

12.24

42.15

22.95

179.28 19.25

N2 N1

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

N2

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

179.28

20.1

19.6

12.24

15.48

22.95

269.65 32.31

N4 N3

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

363.27

20.1

19.6

15.49

15.48

22.95

456.9 54.09

N5 N4 456.9 550.06 62.8

N3

363.27 43.93269.65

20.1

19.6

15.49

15.48
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étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

20.1

19.6

15.49

15.48

22.95

N6 N5

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

550.06

20.1

19.6

19.12

15.48

22.95

646.86 70.06

N7 N6

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

646.86

20.1

19.6

19.12

15.48

22.95

743.66 77.32

N8 N7

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

743.66

20.1

19.6

23.14

15.45

22.95

844.48 84.6

N9 N8

étage courant

Poutres

Poteau

Maçonnerie

Escalier

844.48

20.1

19.12

23.14

15.48

22.95

945.3 91.85

N10 N9

P étage courant

Poutres

945.3

20.1

19.6

1050.5 99.19
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 L’effort normal ultime pour le poteau (cage d’escalier) :

Nu =1,35 x 1626.13+1,5 x 122.75 = 2379.4KN

Donc NUmax= 3963.67KN (pour poteau centrale)

Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu de

10% tel que : )Q5.1G35.1(1.1Nu 

Donc KNNu 04.436067.39631.1 

II.5) vérification des poteaux :

 Vérification à la compression simple du poteau le plus sollicité

On doit vérifier la condition suivante :

28c
u f6.0

B

N
 Avec :B section du béton.

²29.0
256.0

1004.4360

6.0

3

28

mB
f

N
B

c

u 










On a ²m36.060.060.0B  .

.29.036.0 2cmB  Condition vérifiée.

Ce tableau résume les vérifications à la compression à tous les niveaux :

Niveaux Nu sections
Condition B > B calcule

observation
B B calculé

RDC et s sol 4360.04 60*60 0.36 0.29 vérifiée

er1 et eme2 3461.51 55*55 0.303 0.23 vérifiée

eme3 et eme4 2764.5 50*50 0.25 0.18 vérifiée

Poteau

Maçonnerie

Escalier

27.45

15.48

22.95

N11 N10

étage courant

Poutres

Poteau

1050.5

20.1

19.6

36

1626.13 122.75
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eme5 , eme6 et eme7 2079.67 45*45 0.203 0.138 vérifiée

eme8 ; eme9 et eme10 946.95 40*40 0.16 0.068 vérifiée

Tableau 2.15 : Vérification des poteaux à la compression simple.

 Vérification au flambement

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




















s

es

b

28cr
u

fA

9.0

fB
N CBA 93 (Article B.8.2.1)

rB : Section réduite du béton.

:As Section des armatures.

b : coefficient de sécurité de béton.

s : coefficient de sécurité des aciers

: Coefficient en fonction de l’élancement .



.7050)
50

(6.0

.500

)
35

(2.01

85.0

2

2













On calcule l’élancement
i

lf .

fl : Longueur de flambement.

0l : Longueur du poteau.

i : Rayon de giration :
B

I
i 

:I Moment d’inertie :
12

hb
I

3
11 

 Vérification du poteau du sous sol :

.66.280.37.07.0 0 mll f 

²m36.060.060.0B  .
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.m1008.1
12

60.060.0
I 42

3





173.0
36.0

1008.1
i

2







18.16
173.0

66.2
 <50  815.0

)
35

18.16
(2.01

85.0

2





D’après le BAEL91 on doit vérifier :





















s

e

b

28c

u
r

100

f

9.0

f

N
B

2
3

24.0

15.1100

400

5.19.0

25
815.0

1004.4360
mBr 



















Or nous avons :

    24 3364.010260260 mBr  

0.3364 > 0.24 donc le poteau ne risque pas de flamber.

Ce tableau résume les vérifications au flambement des poteaux à tous les niveaux :

Niveaux Nu sections
Condition Br > Brcalcule

observation
Br Br calculé

RDC et s-sol 4360.04 60*60 0.3364 0.24 vérifiée

er1 et eme2 3461.51 55*55 0.2809 0.19 vérifiée

eme3 et eme4 2764.51 50*50 0.2304 0.153 vérifiée

eme5 , eme6 et eme7 2079.62 45*45 0.1849 0.118 vérifiée

eme8 ; eme9 et eme10 1031.17 40*40 0.1444 0.059 vérifiée

Tableau 2.16 : vérification au flambement des poteaux.Ébau
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II.6) Conclusion:

Après avoir fini le pré dimensionnement des éléments structuraux ainsi que toutes les

vérifications nécessaires, nous avons adopté pour nos sections suivantes :

 Poutres principales : .3545 2cm

 Poutres secondaires : .3035 2cm

 Voile s-sol et RDC : e = 20cm.

 Voile étage : e = 15cm.

 Poteaux du RDC et S-Sol: .cm6060 2

 Poteaux d’étage 1et 2 : .cm5555 2

 Poteaux des étages 3 et 4 : .cm5050 2

 Poteaux des étages 5, 6 et 7 : .cm4545 2

 Poteaux des étages 8, 9 et 10 : .cm× 24040
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III.1. INTRODUCTION

Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments :

- Les éléments principaux qui contribuent aux contreventements directs.

- Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.

L’objet de ce chapitre est l’étude des éléments secondaires à savoir : les planchers, l’acrotère

et les escaliers ainsi que l’ascenseur.

III.2. Etudes des planchers

Nous rappelons que nous avons deux types de planchers, planchers corps creux et planchers

dalles pleines

III.2.1. Planchers corps creux

ІІ.2.1.1. Les poutrelles

Le schéma suivant montre le sens de disposition des poutrelles adopté. Ce dernier a été choisi

de telle sorte à satisfaire au maximum les deux critères suivants :

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

petite portée.

b. Critère de continuité : Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les

poutrelles sont disposées parallèlement au sens du plus grand nombre d’appuis.

3.3

4.99

5.05

3

5.45 5 6.25 4.65

Figure 3.1 : Sens de disposition des poutrelles

3 4.15

C1
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Le sens de disposition adopté donne naissance à différents types de poutrelles. Ces derniers

sont résumés sur le tableau suivant :

Type Schéma statique

Type 1

Type 2

Type 3

Type 4

Type 5

5.05 4.99 3.3

Type 6
4.99

Type 7
3 5.05 4.99 3.3

Tableau 3.1 : Les différents types de poutrelles.

3.3

3 5.05

3 5.05

5.05

5.05 4.99
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ІІI2.1.1.1. Calcul des sollicitations

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

sur plusieurs appuis. Pour ce faire, nous disposons de deux méthodes :

- Méthode forfaitaire

- Méthode de Caquot.

A. Méthode forfaitaire

Elle est applicable si les conditions suivantes sont satisfaites.

 Plancher à surcharges modérées : 2/)5;2( mKNGMinQ  .

 Le rapport entre deux travées successives : 25.18.0
1


i

i

l

l
.

 Le moment d’inertie est constant sur tout le long de la travée.

 Fissuration peu nuisible.

Exposé de la méthode

Soit une poutre continue soumise à un chargement q

Soit
QG

Q


 (coefficient d’importance)

 Moment sur appuis

a. Appui de rive

Les moments sur les appuis de rives sont nuls .Cependant ; nous tenons compte

d’un moment fictif ayant une valeur de (-0.15M0).

b. Appuis intermédiaires

Les moments sont de l’ordre :

 (-0.6M0) : pour une poutre sur trois (03) appuis.

 (-0.5M0) : pour les appuis voisins de rive, quand il s’agit d’une poutre qui a

plus de trois (03) appuis.

 (-04M0) : pour les appuis intermédiaires, quand il s’agit d’une poutre qui a plus

de trois (03) appuis.

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

considéré.
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 Moments en travées

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

(1) Mt + max
2


 dg MM









0

0

05,1

)3,01(

M

M
















2

)3,01(

2

)3,02,1

:)2(
0

0

M
M

M
M

t

t





tM : Est le maximum entre (1) et (2)

0M : Moment isostatique de la travée considérée.

 Evaluation des efforts tranchants

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

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

cas les efforts tranchants hyperstatiques sont confondus même avec les efforts

tranchants isostatiques sauf pour les premiers appuis intermédiaires (voisin de rive) ou

l’effort tranchant isostatique doit être majoré de :

- 15 % s’il s’agit d’une poutre à deux travées.

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

1

2

q l

11.15

2

ql

21.15

2

q l

2

2

ql1l 2l

1

2

q l

11.1

2

ql

21.1

2

ql

2

2

ql1l 2l

3

2

ql

31.1

2

q l

41.1

2

q l

2

2

ql
4l3l

Figure 3.2 : Evaluation des efforts tranchants.
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B. Méthode de CAQUOT

Elle est applicable si l’une des conditions d’application de la méthode forfaitaire n’est pas

vérifiée.

Elle est basée sur la méthode des trois moments, que Caquot a simplifié et corrigé pour tenir

compte de l’amortissement des effets de chargement des travées éloignées sur un appui

donné, et de la variation du moment d’inertie des travées successives.

o Moment sur appuis

)(5,8 ''

3'3'

dg

ddgg

i
LL

LqLq
M






' 'et : Longueurs fictives
Telque :

, : Chargement à gauche et à droite de l'appui respectivement

g d

g d

L L

q q





' 0.8 : Travée intermédiare

: Travée de rive

L
L

L


 


o Moment en travée

Ils sont déterminés par la méthode de résistance des matériaux.

  




































L

X
M

L

X
MXL

q

L

X
M

L

X
MXMXM dg

X
dg 1

2
1)()( 0

)(

2

0
2

0

max XMM

q
L

M

L

MLq

X

L

M

L
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qXq

dX

dM

dg

dg










 Evaluation des efforts tranchants
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M
Xq

L
q

dX

dM
V dg


2Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre III études des éléments secondaires

51

ІІI.2.1.1.2. Calcul des charges et surcharges revenants aux poutrelles

À l’ELU : QGqu  5.135.1 et uu qp  65.0

À l’ELS : QGqs  et ss qp  65.0

Désignation G

(KN/m²)

Q

(KN/m²)

ELU ELS

qu

(KN/m2)

Pu

(KN/ml)

qs

(KN/m2)

Ps

(KN/ml)

Terrasse inaccessible 5.96 1 9.54 6.20 6.96 4.52

Etages courants 5.25 1.5 9.34 6.07 6.75 4.39

Etages commerciaux 5.30 5 14.65 9.52 10.30 6.70

Tableau 3.2 : Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

Calcul des sollicitations

Nous présentons dans ce qui suit un exemple de calcul des sollicitations dans les poutrelles en

utilisant la méthode de Caquot.

Choix de la méthode de calcul

La condition du rapport entre deux travées successives 25.18.0
1


i

i

l

l
n’est pas vérifiée,

donc on utilise la méthode de Caquot

 Moment en appuis

Calcul des longueurs fictives

' 0.8 : Travée intermédiare

: Travée de rive

L
L

L


 


Figure 3.3 : schéma statique d’une poutrelle type1

EDCBA
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mLL

mLLL

mLLL

mLL

DEDE

CDCDCD

BCBCBC

ABAB

3.3

99.399.48.08.0

04.405.58.08.0

3

'

''

''

'









Calcul des moments aux appuis

A l’ELU

)(5,8 ''

3'3'

dg

ddgg

i
LL

LqLq
M






 
 
 
 
 
 

mknMM

mknMM

mknMM

MM

DD

CC

BB

EA

.74.9
3.399.35.8

3.399.307.6

.51.11
99.304.45.8

99.304.407.6

.42.9
04.435.8

04.4307.6

.0

33

33

33





















A l’ELS

)(5,8 ''

3'3'

dg

ddgg

i
LL

LqLq
M






 
 
 
 
 
 

mknMM

mknMM

mknMM

MM

DD

CC

BB

EA

.04.7
3.399.35.8

3.399.339.4

.32.8
99.304.45.8

99.304.439.4

.81.6
04.435.8

04.4339.4

.0

33

33

33





















 Moments aux travées

Travée AB

oA ELU

Calcul des réactions aux appuis :

9.42KN.m

RA RB

qu

3mÉbau
ch

e u
niquem
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t
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 
















KNR

KNR

RBM

KNRRLpRR

B

A

A

BAABUBA

23.12

965.5

042.95.1307.630

21.18307.6

mKNxMM

mx
dx

xdM

KNxV

KNxV

xR
dx

xdM
xV

x
xRxM

x
xRxM

S
M

Max
AB

A

A

A

.92.2)98.0(

98.0
07.6

96.5
0

)(

25.12)3(

96.5)0(

07.6
)(

)(

2
07.6)(

0
2

07.6)(0

2

2















oA ELS

Calcul des réactions aux appuis :
















KNR

KNR

RBM

KNRRLpRR

B

A

A

BAABSBA

85.8

31.4

081.65.1339.430

17.13339.4

mKNxMM

mx
dx

xdM

KNxV

KNxV

xR
dx

xdM
xV

x
xRxM

x
xRxM

S
M

Max
AB

A

A

A

.12.2)2.1(

98.0
39.4

31.4
0

)(

87.8)3(

39.4)0(

39.4
)(

)(

2
39.4)(

0
2

39.4)(0

2

2















M(x)

S

RA RB

qu

x
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 L’effort tranchant

knV

knV

B

A

24.12
3

42.9

2

307.6

.96.5
3

42.9

2

307.6











Travée BC

o A ELU

   

   

ql

MMl
x

xl
x

qxM

l

x
M

l

x
MxMxM

dg

dg























 

2

2

1

0

0

0

   

      8.88kn.m
5.05
2.4511.51

5.05
2.4519.4219.33xM

19.33kn.m2.455.05
2

2.456.07xM

2.45m
5.056.07
11.519.42

2
5.05

0

0x









o A l’ELS

 

   

mx

mknxM

mknxM

45.2
05.539.4

32.881.6

2

05.5

.82.2845.205.5
2

05.5
39.4

.42.6
05.5

45.2
32.8

05.5

45.2
181.682.28

0

0




























 L’effort tranchant

knV

knV

c

B

73.15
05.5

51.1142.9

2

05.507.6

.91.14
05.5

51.1142.9

2

05.507.6
















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Travée CD

A l’ELU

   

      8.26kn.m
4.99
2.559.74

4.99
2.55111.5118.88xM

18.88kn.m2.554.99
2

2.556.07xM

2.55m
4.996.07

9.7411.51
2

4.99

0

0x









A l’ELS

   

      5.97kn.m
4.99
2.557.04

4.99
2.5518.3213.65xM

13.65kn.m2.554.99
2

2.554.39xM

2.55m
4.994.39
7.048.32

2
4.99

0

0x











 L’effort tranchant

knV

knV

D

C

78.14
99.4

74.951.11

2

99.407.6

.5.15
99.4

74.951.11

2

99.407.6

















Travée DE

A l’ELU

   

    4.10kn.m
3.3

2.1319.747.56xM

kn.m56.72.133.3
2

2.136.07xM

2.13m
3.36.07

9.74
2

3.3

0

0x











A l’ELS

   

    2.96kn.m
3.3

2.1317.045.47xM

kn.m47.52.133.3
2

2.134.39xM

2.13m
3.34.39

7.04
2

3.3

0

0x









Ébau
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en
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L’effort tranchant

knV

knV

D

C

06.7
99.4

74.9

2

3.307.6

.97.12
3.3

74.9

2

3.307.6

















Les résultats des sollicitations sont représentés sur les tableaux suivants

 Terrasse inaccessible

Type

Travée

Longueur

L(m)

Longueur

L’(m)

(M.Caquo

t)

M0 KN.m

(M

.forfaitai

re)

Moment en

appui (KN.m)

Momen

t en

travée

(KN.m)

Effort tranchant

(KN)

Mg Md Vg Vd

01 A – B 3.3 ----- 8.44 -1.26 -.126 8.44 10.23 -10.23

02 A – B 5.05 ----- 19.78 -1.97 -1.97 19.78 15.66 -15.66

03

A – B 5.05 ---- 19.78 0 -11.86 14.83 15.66 -18.01

B – C 4.99 ---- 19.31 -11.86 0 14.34 18.01 -15.48

04 A - B 3 3 ----- 0 -14.12 1.70 4.59 -18.46

B - C 5.05 5.05 ----- -14.12 0 13.34

18.46

-12.87

05 A - B 5.05 5.05 ----- 0 -15.53 12.77 12.59 -18.74

B - C 4.99 3.99 ----- -15.53 -9.96 6.66 18.74 -14.36

C - D 3.3 3.3 ----- -9.86 0 4.19 14.36 -7.21

Tableau 3.3 : Sollicitations dans les différents types de poutrelles à l’ELU pour le plancher

Terrasse inaccessible

 Etage courant

Type

Travé

Longueu

r L(m)

Longueur

L’(m)

(M.Caquot)

M0 KN.m

(M

.forfaitaire)

Moment en appui

(KN.m)

Moment

en travée

(KN.m)

Effort tranchant

(KN)

Mg Md Vg Vd

01 A – B 3.3 ------ 8.26 -1.26 -1.26 8.26 10.01 -10.01

04

A – B 3 3 ----- 0 -13.81 1.66 4.49 -18.06

B – C 5.05 5.05 ----- -13.81 0 13.05 18.06 -12.58
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06

A - B 3 3 ----- 0 -9.42 2.92 5.96 -14.21

B - C 5.05 4.04 ----- -9.42 -15.03 7.21 14.21 -18.15

C - D 4.99 4.99 ----- -15.03 0 12.11 18.15 -12.12

07

A – B 3 3 ------ 0 -9.42 2.92 5.96 -14.91

B – C 5.05 4.04 ------- -9.42 -11.51 8.88 14.91 -15.73

C - D 4.99 3.99 ------- -11.51 -9.74 8.26 15.73 -14.78

D - E 3.3 3.3 ------- -9.74 0 4.10 14.78 -7.06

Tableau 3.4 : Sollicitations dans les différents types de plles à l’ELU pour le plancher étage courant

 Plancher étage commercial

Type

Travée

Longueur

L(m)

Longueur

L’(m)

(M.Caquot)

M0 KN.m

(M

.forfaitaire)

Moment en appui

(KN.m)

Moment

en travée

(KN.m)

Effort tranchant

(KN)

Mg Md Vg Vd

01 A – B 3.3 ------ 12.96 -1.26 -1.26 12.96 15.71 -15.71

02 A – B 5.05 ----- 30.36 -1.97 -1.97 30.36 24.05 -24.05

03

A – B 5.05 ---- 30.39 0 -18.22 25.67 24.05 -27.66

B – C 4.99 ---- 29.65 -18.22 0 24.85 27.66 -23.76

05 A - B 5.05 5.05 ----- 0 -23.84 19.61 19.33 -28.77

B - C 4.99 3.99 ----- -23.84 -15.3 10.23 28.77 -22.05

C - D 3.3 3.3 ----- -15.3 0 6.44 22.05 -11.08

Tableau 3.5 : Sollicitations dans les différents types de poutrelles à l’ELU pour le plancher

étage commercial

Le ferraillage des poutrelles se fait suivant les sollicitations maximales. Ces dernières sont

récapitulées dans le tableau suivant :

Etage

Type

de poutrelle

Etats limites

ELU ELS

Appui
MAXM (KN.m)

Travée
MAXM

(KN.m)

MAXV

(KN)

Appui
MAXM (KN.m) Travée

MAXM

(KN.m)Rive Interne Rive Interne

Terrasse

inaccessible

01 -1.26 -1.26 8.44 10.23 -0.92 -0.92 6.15

02 -2.96 -2.96 19.78 15.66 -2.16 -2.16 14.42

03 -2.96 -11.86 14.83 18.01 -2.16 -8.65 10.81

04 -2.96 -14.12 13.34 18.46 -2.16 -10.3 9.73

05 -2.96 -15.53 12.77 18.74 -2.16 -11.32 9.31
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Courants

01 -1.24 -1.24 8.26 10.01 -0.89 -0.89 5.97

04 -2.90 -13.81 13.05 18.06 -2.09 -10 9.44

06 -2.83 -10.87 12.11 18.15 -2.05 -10.87 8.76

07 -1.24 -11.51 8.88 15.73 -0.89 -8.32 6.42

Commercial

01 -1.94 -1.94 12.96 15.71 -1.36 -1.36 9.14

02 -4.55 -4.55 30.35 24.05 -3.20 -3.20 21.34

03 -4.55 -18.22 25.67 27.66 -3.20 -12.80 18.04

05 -4.55 -23.84 19.61 28.77 -3.20 -16.76 13.78

Tableau 3.6 : Sollicitations maximales aux états limite des différents niveaux

III.1.1.3. Ferraillage des poutrelles

On prend comme exemple la poutrelle type 2 sur un seul appui du plancher commerce qui est

sollicité par :

A l’ELU :

knV

mknM

mknM

Max

Max
Appuis

Max
Travée

05.24

.55.4

.35.30







A l’ELS :
mknM

mknM
Max
Appuis

Max
Travée

.20.3

.34.21





Les Caractéristiques géométriques de la poutrelle sont :

cmd

cmb

cmh

cmh

cmh

cmb

t

18

10

21

16

5

65

0

0













Le calcul du ferraillage se fait pour une section en T soumise à une flexion simple.

1) Calcul à l’ELU

A. Armatures longitudinales

a. En travée

Le moment équilibré par la table de compression :

b

h0

ht

b0

h
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mKNM

M

h
dfhbM

tu

tu

butu

.53.71

)
2

05.0
18.0(102.1405.065.0

)
2

(

3

0
0







 mKNMM utu .35.30 L’axe neutre passe par la table de compression, donc la table

n’est pas entièrement comprimée, la section en Té sera calculée comme une section

rectangulaire (bht)

101.0
2.1418.065.0

1035.30
2

3

2












bu

bu

u
bu

fdb

M





 391.0lbu  Le diagramme passe par le pivot « A »

st =10‰ MPa
f

f
s

e
st 348

15.1

400



et les armatures dans la zone comprimées ne sont

pas nécessaires (A’=0).

2
3

11.5
34817.0

1035.30

17.0)13.04.01(18.0

)4.01(

13.0
8.0

101.0211

8.0

211

cmA

zf

M
A

mz

dz

travée

st

travée

travée

bu






























Soit : 212.581143 cmHAHAAS 

Vérification de la condition de non fragilité

2

28

41.1
400

1.218.065.023.0

23.0

cmA

F

fdb
A

Min

e

t
Min









 MinS AcmA 212.5 La condition de non fragilité est vérifiée
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b. En appuis

Appuis de rives

La table de compression se trouve dans la zone tendue car le moment est négatif en appuis.

Le béton tendu n’intervient pas dans le calcul, donc la section en Té sera calculée comme une

section rectangulaire de dimensions mhb t )24.012.0()( 0  .

mKNM a
Rive .55.4

098.0
2.1418.01.0

1055.4
2

3

2
0












bu

bu

u
bu

fdb

M





 391.0lbu  Le diagramme passe par le pivot « A » st =10‰

MPa
f

f
s

e
st 348

15.1

400



et les armatures dans la zone comprimées ne sont pas nécessaires

(A’=0).

2
3

77.0
348170.0

1055.4

170.0)129.04.01(18.0

)4.01(

129.0
8.0

098.0211

8.0

211

cmA

zf

M
A

mz

dz

Rive
a

st

Rive
aRive

a

bu






























Soit : 279.0101 cmHAAS 

Vérification de la condition de non fragilité

2

280

21.0
400

1.218.010.023.0

23.0

cmA

F

fdb
A

Min

e

t
Min









 MinS AcmA 279.0 La condition de non fragilité est vérifiée

Vérification de l’effort tranchant

Vu=24.05KN
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MPa
db

Vu
u 33.1

18.010.0

1005.24 3

0














Fissuration peu nuisible

  MPaMPafMin cu 25.34;13.0 28

__



MPaMPa 25.333.1    Condition vérifiée

Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant

o Appuis de rive

e

u
l

f

V
A




15.1
Avec : 91.512.579.0 lA cm2

2
3

2 69.0
400

1005.2415.1
91.5 cmcmAt 






Est vérifiée

Vérification du cisaillement à la jonction table nervure

MPaMPa
hbd

bbvu
u 25.326.1

05.065.018.08.1

)10.065.0(1005.24

8.1

)( __3

0

0 














B. Armatures transversales

257.0
10

;;
35

cm
bh

Min tLMint 







  BAEL91 (Article H.III.3)

On choisit un étrier de 257.06 cmAt 

 Espacement

St ≤ min (0,9d ; 40 cm) St ≤ 16.2 cm …………………(1)

………………………………….(2)

K=1 : Flexion simple, ou pas de reprise de bétonnage

90 (Les armatures sont perpendiculaires)

D’où

cmSS tt 05.26
)1.213.033.1(10

57.04008.0







t e
t

0

A f
S

0,4 b







104.0

40057.0




 cmSt 57 ………………. (3)

D’ou St=15cm

e t
t

0 u t28

0,8 f A
S

b ( 0,3 K f )

 


   
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Les résultats du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivants :

Ferraillage longitudinal Ferraillage

transversal

Type Position µbu Α Z

(m)

A

(cm2

Choix de Section AMin

(cm2

A

(cm2)

Nbre de

barre

01

Travée 0.028 0.035 0.177 1.36 2HA10=1.57 1.41

0.57 Etrier

HA6

App rive 0.027 0.34 0.177 0.20 1HA8=0.5 0.21

02

Travée 0.066 0.085 0.173 3.26 2HA14+1HA8=3.58 1.41

App rive 0.064 0.083 0.174 0.48 1HA8=0.50 0.21

03

Travée 0.0495 0.063 0.175 2.42 1HA14+1HA12=2.67 1.41

app int 0.257 0.379 0.152 2.23 1HA14+1HA10=2.32 0.21

App rive 0.064 0.083 0.174 0.48 1HA8=0.50 0.21

04 Travée 0.044 0.057 0.175 2.18 1HA14+1HA10=2.32 1.41

App int 0.0306 0.473 0.146 2.78 2HA14=3.08 0.21

App rive 0.064 0.083 0.174 0.48 1HA8=0.50 0.21

05 Travée 0.042 0.054 0.176 2.05 1HA10+1HA8=2.07 0.41

App int 0.402 0.698 0.129 4.10 2HA14+1HA12=4.20 0.21

App rive 0.064 0.083 0.174 0.48 1HA8=0.50 0.21

Tableau 3.7 : Ferraillage des poutrelles plancher terrasse inaccessible

Ferraillage longitudinal Ferraillage

transversal

Type Position µbu Α Z

(m)

A

(cm2

Choix de Section AMin

(cm2)

A

(cm2

Nbre de

barre

01

Travée 0.027 0.035 0.177 1.33 2HA10+1HA8=2.07 1.41

0.57 Etrier

HA6

App rive 0.027 0.34 0.177 0.20 1HA8=0.5 0.21

04

Travée 0.043 0.055 0.176 2.13 HA14+1HA10=2.32 1.41

app int 0.3 0.460 0.146 2.70 2HA12+1HA10=3.05 0.21

App rive 0.063 0.081 0.174 0.48 1HA8=0.5 0.21

06 Travée 0.040 0.051 0.176 1.97 2HA10+1HA8=2.07 1.41

App int 0.236 0.342 0.155 2.01 2HA10+1HA8=2.07 0.21

App rive 0.061 0.079 0.174 0.46 1HA8=0.5 0.21

07 Travée 0.029 0.037 0.177 1.44 2HA10=1.57 0.41

App int 0.256 0.378 0.152 2.22 HA14+1HA10=2.32 0.21
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App rive 0.027 0.034 0.177 0.20 1HA8=0.5 0.21

Tableau 3.8 : Ferraillage des poutrelles plancher étage courant

Ferraillage longitudinal Ferraillage

transversal

Type Position µbu α Z

(m)

A

(cm2

Choix de Section AMin

(cm2

A

(cm2

Nbre de

barre

01

Travée 0.043 0.055 0.176 2.11 HA14+1HA10=2.32 1.41

0.57 Etrier

HA6

App rive 0.042 0.053 0.176 0.31 1HA8=0.5 0.21

02

Travée 0.101 0.134 0.170 5.12 2HA14+1HA12=5.33 1.41

App rive 0.098 0.130 0.170 0.76 2HA10=0.78 0.21

03 Travée 0.085 0.111 0.172 4.27 2HA14+1HA10=4.64 1.41

App int 0.396 0.679 0.131 4 2HA14+1HA10=4.64 0.21

App rive 0.098 0.130 0.170 0.76 2HA10=0.78 0.21

05 Travée 0.065 0.084 0.173 3.24 2HA14+1HA8=3.58 0.41

App int 0.518 0.378 0.152 2.22 HA14+1HA10=2.32 0.21

App rive 0.098 0.130 0.170 0.76 2HA10=0.78 0.21

Tableau 3.9 : Ferraillage des poutrelles plancher étage commercial

2) Vérification à l’ELS

 État limite de compression du béton

mknM

mknM
Max
Appuis

Max
Travée

.20.3

.34.21





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

du béton.

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

o En travée

Position de l’axe neutre :

)(15)('15
2

0
'

0

2
0 hdAdhA

hb
H 



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 0'A )(15
2

0

2
0 hdA

hb
H 


 

)05.018.0(1012.515
2

05.065.0 4
2




 H

 41086.1 H < 0 ⇒l’axe neutre passe par la nervure d’où le calcul d’une section en T

Calcul de y :

0
2

)(15))(15(
2

2
0

000
20 

h
bbdAyhbbAy

b

0
2

5
)1065(1812.515)5)1065(12.515(

2

12 22




y
y

 38.5y cm

Calcul de I :

2
3

0
0

3 )(15
3

)(
)(

3
ydA

hy
bby

b
I 




2
33

)38.518(12.515
3

)538.5(
)1065(

3

38.565






I

45.15604 I cm4

MPaMPa
I

yM
bc

ser
bc 1535.7

45.15604

1038.534.21 3







 

o En appuis

Appuis de rive

01515
2

20  dAyAy
b

01879.015)79.015(
2

10 2




y
y

 45.5y cmÉbau
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Calcul de I :

230 )(15
3

ydAy
b

I 

2
3

)45.518(79.015
3

45.510



I 2406 I cm4

MPa
I

yM ser
bc 1525.7

2406

1045.520.3 3







 Est vérifiée

 Etat limite de déformation :

Pour la vérification de la flèche, nous avons opté pour la vérification de la

poutrelle la plus défavorable (type 1) car elle est isostatique et d’une travée de 4,45m. Si

sa flèche vérifié, ceci veut dire que les autres poutrelles (travées moins importante)

vérifient aussi.

D’après le BAEL91 et le CBA93 on passe à la vérification de la flèche si l’une des

conditions suivantes n’est pas satisfaite :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ℎ ≥ ൬ݔܽ݉

ܮ

16
;
ܮ௧ܯ

଴ܯ10
൰

≥ܮ 8 ݉

ௌܣ ≤
3.6 ଴ܾ݀

௘݂

�

Pour notre cas on a : h=20 cm, l=4.45m

16

1
045.0

l

h
 ⇒La condition 1 n’est pas vérifiée, alors on doit faire le calcul de la flèche qui

est conduit selon la méthode exposée à l’article B.6.5, 2 des règlesBAEL91.

∆ ௧݂ = ൫݂ ௚௩− ௝݂௜൯+ ൫݂ ௣௜− ௚݂௜൯≤ ݂̅

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

0.89cm=
500

445
=)

500

l
(=fadm

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

respectivement.

 jif : Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre

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

 Evaluation des moments en travée :

'G65.0q jser  = 0,65x3,85=2,50KN/ml (La charge permanente qui revient à la poutrelle au

moment de la mise en œuvre des cloisons).

G65.0qgser  =0,65 x 5,43=3,53KN/ml (La charge permanente qui revient à la poutrelle).

Q)(G0.65q pser  =0,65x (5,43+1,5)=4,05KN/ml (La charge permanente et la surcharge

d’exploitation).

m.KN18,6=
8

l×q
=M

2
jser

jser

m.KN73,8=
8

l×q
=M

2
gser

gser

m.KN13,11=
8

l×q
=M

2
pser

pser

 Calcul de  et  :

²cm76.2=As

0.0153=
18×10

2.76
=

.db

A
=ρ

0

s

56,2=

)ρ
b

b
3+(2

0.05.f
=λ

0

t28

i ................ Déformation instantanée.

02,1=λ×4.0=λ iv ................ Déformation différée.

 Calcul du moment d’inertie et la position de l’axe neutre I et Y:

Y=4,90cm

I=8,87x10-5m4

 Calcul des contraintes  :

σୱ୨=
15M୨

I
(d − y) = 102,86MPa
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σୱ୥ =
15M୥

I
(d − y) = 145,07MPa

σୱ୮ =
15M୮

I
(d − y) = 185,15MPa

 Calcul de  :

562,0=
f+σ×ρ×4

f×1.75
-1=μ

t28sj

t28

j

665,0=
f+σ×ρ×4

f×75.1
-1=μ

28tsg

28t

g

726,0=
f+σ×ρ×4

f×75.1
-1=μ

28tsp

28t

p

 Calcul du moment d’inertie de la section homogène par rapport à l’axe qui passe par le

CDG I0 :

B0 = bh + 15AS = (4520) + (152.76) = 941.4cm2

10,35cm=d)×15A+
2

h×b
(

B

1
=V S

2

0
1

V2 = h –V1=9.65 cm

I0 = cm456,32692=)V-(d15A+)V+(V
3

b 2
1S

3
2

3
1

 Calcul des moments d’inertie fictifs If :

ji

0
ij μ×λ+1

I×1.1
=If 4cm9,14684=

gi

0
ig μ×λ+1

I×1.1
=If 4cm13253=

pi

0
ip μ×λ+1

I×1.1
=If =12529cm4

4

gv

0

vg cm21328=
μ×λ+1

I×1.1
=IfÉbau
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 Calcul de E :

32164.2 Module de déformation longitudinale instantanée du béton.

10721.4 Module de déformation longitudinale différée du béton.
3

i

i
v

E Mpa

E
E Mpa



 

 Evaluation des flèches :

cm01468,0=
.If10.E

.LM
=f

iji

2
jser

ji

cm01325,0=
If.E.10

L.M
=f

igi

2
gser

gi

cm01252,0=
If.E.10

L.M
=f

ipi

2
pser

pi

cm02132,0=
If.E.10

L.M
=f

gvv

2
pser

gv

∆ ௧݂ = ൫݂ ௚௩− ௝݂௜൯+ ൫݂ ௣௜− ௚݂௜൯= 0,02132 − 0,01468 + 0,01252 − 0,01325 = 0,4792ܿ݉

cm89.0=f<cm0.4792=fΔ adm ..................................................vérifier.

 Schéma de ferraillage des poutrelles.

a) Tresse inaccessible : type 2

2HA14+1HA18

1HA8

cmSt 15;6 

En travée

1HA8

2HA14+1HA8

cmSt 15;6 

Appui de riveÉbau
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Etage courant : type 6

C) Etage commerciale : type 3

2HA10+1HA8

1HA10

cmSt 15;6 

En travée

1HA10

2HA14+1HA10

cmSt 15;6 

Appui de rive

2HA14+1HA10

1HA10

cmSt 15;6 

En travée

2HA14

2HA14+1HA10

1HA10

cmSt 15;6 

Appui
intermédiai

1HA8

2HA10+1HA8

cmSt 15;6 

Appui de rive

2HA10

2HA10+1HA8

1HA8

cmSt 15;6 

Appui
intermédiair
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Ferraillage de la dalle de compression

Armatures perpendiculaires aux poutrelles

65.0
400

6544








ef

b
A cm2/ml

Armatures parallèles aux poutrelles

33.0
2

//  A
A cm2/ml

On choisit :

5 HA 6/ml = 1.41 cm2
 aux poutrelles  St = 20 cm < 33 cm vérifiée

3 HA 6/ml = 0.85 cm2 // aux poutrelles  St = 33.33 cm < 44 cm vérifiée

Schéma de ferraillage

III.2.2. Planchers à dalles pleines

Une dalle peine est définie comme une plaque horizontale mince, dont l’épaisseur est

relativement faible par rapport aux autres dimensions, cette plaque peut être encastrée sur

deux ou plusieurs côtés, comme elle pourrait être assimilée à une console.

- Dalle sur quatre appuis.

- Dalle sur trois appuis.

- Dalle sur deux appuis.

Lx : la plus petite dimension du panneau.

Ly : la plus grande dimension du panneau.

y

x

l

l


Si :  4.0 La dalle travail suivant un seul sens (flexion principale suivant lx).

Si :  4.0 La dalle travail suivant les deux sens.

5 HA6/ml

3 HA6/ml

h0 = 4 cm

b = 100 cm

Figure 3.4 : Schéma du ferraillage de la dalle de compression
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III.2.2.1. Dalles sur un seul appui

Figure3.5 : Dalle sur un seul appui

Pour une bande de 1m on a:

o Evaluation des charges :

G = 4,86 KN/m² Q = 3,5 KN/m².

Pu =1,35 x G + 1,5 x Q =11,81 KN/m².

Ps = G + Q = 8,36 KN/m².

Qg =1 kn /m (la charge concentrée due au poids propre du garde-corps).

Qgu = 1.35 x 1 =1.35KN/m.

qu = 11.81KN/ml

Pu = 1.35×P = 1.35KN

P=1KN qui est le poids du garde corps.(DTR B-C 2-2)

Donc après calcul, on trouve :

mKNM u .93.2

KNVu 43.8

Vu = Pu x l + guQ

 Ferraillage :

Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1 ml.

Le tableau 3.13 résume le calcul des armatures en travées et en appuis

Tableau 3.10: Calcul du ferraillage de la dalle du balcon type1

Mu(KN.m) Acal(cm2/ml) A min(cm2/ml) A opté (cm2/ml) St(cm) Ar(cm2/ml)

2.93 0.90 1.21 4HA8=2.01 25 4HA8=2.01

Lx=60cm

Ly=120cm
Ly=120cm

Lx=60cm

1.35

0.60m

11.81

lQ
lp

M gu
u

U 



2

²
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0.60m

14cm

4HA8/ml

4HA8/ml
Appui (poutre)

Figure 3.7 : schéma de ferraillage

Vérification diverse :

a) A l’ELU :

- Vérification de l’effort tranchant :

KNVu 43.8

verifiéestcdoncMPaMPafMPa cuu '25.3)4,13.0min(084.0
1.01

1043.8
28

3











letransversaarmaturedpas

MPafMPa
db

V
cadm

u
bu

'

25.105.0084.0
1.01

1043.8
28

3
max
















b) A l’ELS :

- Vérification des contraintes :

Le balcon se situ à l’extérieur (FN), donc on doit vérifier la contrainte du compression

dans le béton ( bc) et la contrainte de traction dans l’acier ( st )

MPaf
I

yM
cbc

ser
bc 156.0 28 


 

)6.1150;
3

2
min(15 


 estbcst f

y

yd


Le tableau (tableau3.11) résume la vérification des contraintes :

Tableau 3.11: vérification des contraintes

Mser

(KN)
y(m) I(m4)

bc

(MPa)
bc

(MPa)
Obs st (MPa) st

(MPa)
Obs

2.31 0.087 2.2265*10-4 0.9 15 vérifiée 2.017*102 221 vérifiée

 Schéma de ferraillage :Ébau
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1,35

1.70m

11,81

III.2.2.2. Dalles sur deux appuis

Figure 3.8 : Dalle sur deux appuis

25,0
65.6

7.1
 <0,4 →  la dalle porte sur un seul sens (sens x) (console).

o Evaluation des charges :

G = 4,86 KN/m² Q = 3,5 KN/m².

Pu =1,35 x G + 1,5 x Q =11,81 KN/m².

Ps = G + Q = 8,36 KN/m².

Qg =1 kn /m (la charge concentrée due au poids propre du garde-corps).

Qgu = 1.35 x 1 =1.35KN/m.

a) Calcul à l’ELU

 Les sollicitations :

Figure 3.9: Schéma statique de la dalle (console).

35.17.1
2

²7.181.11



UM =19.36 KN.m

Vu = Pu x l + guQ = 11,81 x 1,7+1,35=21.42KN.

 Ferraillage :

 Armatures principales :

Le calcul des armatures se fait en la flexion simple.

Ly=665cm

Lx=170cm

lQ
lp

M gu
u

U 



2

²

Lx=1,7m

Ly = 6.65m
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Tableau 3.12 : Calcul de la section d’acier

b = 100 cm , h = 14 cm , d = 12 cm , fbu =14,2 Mpa.

/A = 0 (pas d’armature comprimée).

o Armatures secondaires:

4
sec

adopA
A  =

4

65.5
= 1.41 cm².

On adopte : 4T8 = 2,01 cm².

o Espacement:

cm33S)cm33;e3min(S tt 

On opte pour : cm25St 

 Vérifications:

o l’effort tranchant:

b =100 cm , d = 12 cm , Vu =21.42KN.

u =
db

Vu


=

12,01

1042.21 3



 

= 0,178 Mpa < u =1,25 Mpa.

C’est vérifié.

o condition de non fragilité :

minA 0.23 x 100 x 12 x
400

1,2
= 1,45 cm².

1,45 < 4.88 c’est vérifié.

M(KN.m) bu  Z (m) A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

19.36 0.094 0,124 0.114 4.88 5T12=5.65
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b) Calcul à l’ELS :

o La contrainte dans le béton :

y
I

M ser
bc 

serM = lQ
lp

gs

s
*

2

²*
 = mKN .78.137.1*1

2

²7.1*36.8


VérifiéeMPaMPa

cmIydA
y

bI

cmy

dAyA
yb

bcbc .....................................................1584.6

07.7528)(15
3

74.3

0**15**15
2

*

42
3

2











o La contrainte dans l’acier :

F.N →      .240*110;240max;*
3

2
min MPaffe tjs 








 

  .80.226
15

Mpayd
I

M ser
s 




s < s c’est vérifié.

o la flèche :

1.
16

1
083,0

7,1

14,0


l

ht

2.
010

083,0
M

M

l

h tt




3. 006,0
4,2

0047,0 
 e

s

fdb

A

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

Le schéma de ferraillage :

5T12/ml
4T8/ml
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Figure 3.10 : Schéma de ferraillage de la dalle sur deux appuis.

III.2.2.3. Dalles sur trois appuis

Lx=160cm

Ly= 470cm
























6

3

2

2

2
)1

3

32

x
y

xyx

x
y

x

lP
M

lPllP
M

l
l
























48
)

2
(

8

24

2
)2

32

3

yy

x

y

y

y

x
y

x
lPl

l
lP

M

lP
M

l
l

- Calcul des sollicitations

 4,034,0
7.4

6.1
 La dalle travaille dans un seul sens.

Lₓ < Ly /2

On a: G = 4.86 KN/m 2
; Q = 3.5 KN/m 2

Pu= 1.35 G + 1.5 Q Pu = 11.81KN/m²

Ps = G + Q = 4.86+3.5=8.36KN/m²

- Ferraillage à l’E.L.U




















mKNMM

mKNMM

yy

xx

.06.8
6

6.1
81.11

.80.38
3

6.181.112

2

7.46.1
81.11

0

3

0

0

32

0

Ly=470cm

Figure 3.11 : Dalle sur 3 appuis

Lx=160cm
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- En travée











mKNMM

mKNMM

yty

xtx

.45.675.0

.98.3285.0

0

0

-En appuis











mKNMM

mKNMM

x

i

ty

x

r

tx

.4.195.0

.64.113.0

0

0

10

14

10
 xx

h
 ; Soit mmx 12

)
2

( ehd x
x 


 cmd x 4.10)3

2

2.1
(14 

)
2

3
( ehd xy    cmd y 2.9)32.1

2

3
(14 

Tableau3.13 :.Le ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

- Calcul de l’espacement des armatures

// à Ly : ).45;4min( cmeSt  Donc 45cmtS  ; On opte : St=10cm

// à Lx : ).33;3min( cmeSt  Donc : 33cmtS  ; On opte: St=20cm

 Vérification a l’E.L.S

- État limite de compression du béton

;bcbc   MPay
I

M
bc

ser
bc 15;  

Sens M(KN.m) µbu α Z(m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadop(cm²)

En

travée

Selon x 32.98 0,214 0,305 0.091 10.3
1.12

10T12=11.31

Selon y 6.45 0,053 0.069 0,089 2.07
1.12

5T10=3.93

En

appui

Selon x 11.64 0.075 0.098 0.1 3.34
1.12

5T10=3.93

Selon y 19.40 0.161 0.221 0.083 6.64 1.12 6T12 =6.79
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


















mKNMM

mKNMM

yy

xx

.70.5
6

6.1
36.8

.46.27
3

6.136.82

2

7.46.1
36.8

0

3

0

0

32

0

Travée // LX :

o Calcul de y :

0104,01031.11151031.1115
2

1
01515

2
4422   yydAyAy

b
x

On trouve : y = 0,0448 m

o Calcul de I :

I = 24323 )0448.0104.0(1031.11150448.0
3

1
)(15

3
 IydAy

b
x

48.8942 cmI 

o Vérification de bc

MPay
I

M
bcbc

ser
bc 75.13

8.8942

0448,01046.27 3









bcbc   =15 MPa vérifié.

- Etat limite d’ouverture des fissures :

  .240110;240max;
3

2
min)(15 MPaffeyd

I

M
tjsx

ser
st 





 

o Vérification de st

  MPastst 62.2240448.0104.0
8.8942

1046.27
15

3







 < MPa240 Vérifié.

Travée //à LY

o Calcul de y

0092,01093.3151093.315
2

1
01515

2
4422   yydAyAy

b
y

Racine d’équation seconde degré : y = 0.027 m

o Calcul de I

4243 7.3146)027,0092,0(1093.315027,0
3

1
cmII  
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o Vérification de bc

MPabc 89.4
7.3146

027,01070.5 3







 Donc c’est vérifié

Vérification de st

 027.0092.0
7.3146

1070.5
15

3







st =176.61 < MPa240 c’est vérifié

Figure 3.12 : Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis

II.2.2.4. Dalle sur quatre appuis

Lx : la plus petite dimension du panneau.

Ly : la plus grande dimension du panneau

Lx =180cm

Ly =215cm

Evaluation des charges

22 /5.3,/86,4 mKNQmKNG 

A l’ELU : mKNQGPU /81.115.135.1 

A l’ELS : mKNQGPS /36.8

4.060.0
215

130
 

y

x

L

L

07.1
2

15.2

2
YL

 Lₓ ≥ Ly /2

6T12 ST=20cm5T10
ST=20cm

5T10 ST=20cm10T12 ST=10cm

Ly=215cm

Lx=130cm

Figure 3.13 : Dalle sur 4 appuis (balcon)
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La dalle travaille suivant deux sens.

-Calcul les sollicitations

- Ferraillage à l’E.L.U














mKNMM

mKNMM

yy

xx

.72.8
48

15.2
81.11)07.18.1(

2

²15.2
81.11

.89.4
24

15.2
81.11

0

3

0

0

3

0

- En travée











mKNMM

mKNMM

yty

xtx

.41.785.0

.15.485.0

0

0

-En appuis











mKNMM

mKNMM

yty

ytx

.61.23.0

.61.23.0

0

0

10

14

10
 xx

h
 ; Soit mmx 12

)
2

( ehd x
x 


 cmd x 4.10)3

2

2.1
(14 

)
2

3
( ehd xy    cmd y 2.9)32.1

2

3
(14 

Tableau3.14 : Le ferraillage de la dalle pleine sur 4 appuis

Sens M(KN.m) µbu α Z(m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadop(cm²)

En

travée

Selon y 7.41 0,061 0,08 0.09 2.40
1.12

5T10=3.93

Selon x 4.15 0,027 0,034 0,102 1.16
1.12

5T8=2.51

En

appui

Selon y 2.61 0.022 0.027 0.091 0.82
1.12

5T8=2.51

Selon x 2.61 0.022 0.027 0.091 0.82 1.12 5T8 =2,51
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- Calcul de l’espacement des armatures

// à Ly : ).45;4min( cmeSt  Donc 45cmtS  ; On opte : St=20cm

// à Lx : ).33;3min( cmeSt  Donc : 33cmtS  ; On opte: St=20cm

 Vérification a l’E.L.S

- État limite de compression du béton

;bcbc   MPay
I

M
bc

ser
bc 15;  














mKNMmKNM

mKNMmKNM

seryy

serxx

.41.284.285.0.84.215.2
48

36.8
)07.13.1(

8

²15.2
36.8

.94.246.385.0.46.3
24

15.2
36.8

3
0

3

0

Travée // LX :

o Calcul de y :

0104,01051.2151051.215
2

1
01515

2
4422   yydAyAy

b
x

On trouve : y = 0,0926 m

o Calcul de I :

I = 24323 )0926,0104,0(1051.2150926,0
3

1
)(15

3
 IydAy

b
x

448.26010 cmI 

o Vérification de bc







MPay
I

M
bcbc

ser
bc 03.1

48.26010

092,01094.2 3

 bcbc   =15 MPa vérifié.

- Etat limite d’ouverture des fissures :

  .240110;240max;
3

2
min)(15 MPaffeyd

I

M
tjsx

ser
st 





 

o Vérification de st
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  MPastst 03.20926.0104.0
48.26010

1094.2
15

3







 < MPa240 Vérifié.

Travée //à LY

o Calcul de y

0092,01093.3151093.315
2

1
01515

2
4422   yydAyAy

b
y

Racine d’équation seconde degré : y = 0.027 m

o Calcul de I

4243 7.3146)027,0092,0(1093.315027,0
3

1
cmII  

o Vérification de bc

MPabc 06.2
7.3146

027,01041.2 3







 Donc c’est vérifié

Vérification de st

 027.0092.0
7.3146

1041.2
15

3







st =74.67 < MPa240 c’est vérifié

Figure 3.14 : Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 4 appuis

5T10 ST=20cm5T8 ST=20cm

5T8 5T8
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III.3. Etude de la dalle de l’ascenseur

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

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

2.17m 2.17m

2.15m

Figure 3.15 : Dalle d’ascenseur

o Evaluation des charges et surcharges

2
1 520025 m/KN.G  Poids de la dalle en béton armé.

2
2 /88.004.022 mKNG  Poids du revêtement en béton (e=4cm).

./88.5 2
21

' mKNGGG 

./12.34
66.4

15144 2" mKN
S

Fc
G 


 Poids de la machine.

./00.40 2"' mKNGGGtotale 

.m/KNQ 21

Cas d’une charge répartie

Calcul des sollicitations

A l’ELU

./50.5515.1295.4835.15.135.1 2mKNqQGq utotaleu 

 4.099.0
95.1

9.1

y

x

l

l
 La dalle travaille dans les deux sens.










9771.0

0376.0
99.0

y

x




 Annexe1

Sens x-x’ : KNmMMlqM xx
xux

x 64.9²15.250.550376.0 00
2

0  

Sens y-y’ : KNmMMM yx
y

y 42.9000  

Calcul des moments réels
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En travée : Sens x-x’ : KNmMM xx
t 19.885.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 01.885.0 0 

En appui : KNmMMM xy
a

x
a 89.23.0 0 

 Calcul du ferraillage

On fera le calcul de la dalle sur 4 appuis pour une bande de 1m de longueur et de 20cm

d’épaisseur à la flexion simple avec cm=dx 18 et cmd y 17 .

Tableau 3.15 : Calcul de la section de ferraillage de la dalle d’ascenseur.

 Vérification à l’E.L.U

1. Condition de non fragilité

On calcule minA : On a des HA 400Efe 0008.00   ; 99.0;100;20  cmbcme




































mlcmA

mlcmA

ebA

ebAcme
y

x

y

x

/6.1

/608.1
2

3

4.0

12
2

min

2
min

0min

0min








4

A
A

t
xy

t  … Vérifiée.

 Calcul des espacements

Sens x-x’: cmScmeS tt 33)33;3min(  on adopte cmSt 25

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

Mt

(KN.m)

Ma

(KN.

m)

At
cal

(cm²/ml

)

At
min

(cm²/ml)

Aa
cal

(cm²/ml)

Aa
min

(cm²/ml)

At
adp

(cm²/ml)

Aa
adp

(cm²/ml)

Sens

x-x’

8.19 2.89 1.31 2.17 0.46 2.17 4T10=3.14 4T10=3.14

Sens

y-y’

8.01 2.89 1.37 2.05 0.46 2.17 4T10=3.14 4T10=3.14

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

travée
x-x 8.19 0.017 0,021 1782.0 31.1 2.17

y-y 8.01 0.019 0.024 0.168 1.37 2.05

appui y-y

x-x
2.89 006.0 0.0078 0.17 0.46

2.17

Tableau 3.16 : ferraillage de la dalle d’ascenseur.
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2. Vérification de l’effort tranchant

MPa.f.
db

V
cu

max
u 251050 28 




 4.099.0 Flexion simple dans les deux sens.

VérifiéestC'25.122.0

18.01

1090.39
90.39

2
1

1

2
:y-ySens

775.39
3

:x-xSens

3

MPaMPa

KN
l

qV

KN
l

qV

u

u
x

uy

x
ux





















 Vérification à l’ELS :

2.0

2/41140 mKNqqQGq sersertotaleser 





















KNmMMM

KNmMlqM
yx

y
y

x
xserx

x

y

x

38.8

51.8

9847.0

0449.0
97.0

000

0
2

0










Sens x-x’ : KNmMM xx
tser 23.785.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
tser 12.785.0 0 

 Vérification des contraintes

 Etat limite de compression de béton : bcserbc
I

y
M  

 Calcul de y =
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


         ; ' 0.A 

 Calcul de
3

2 ' 20 15 ( ) ( ')
3

s s

b y
I A d y A y d


         

Sens x-x : Ax= 3.14cm2, b = 100 cm, d = 18 cm ; y = 3.673cm ; I = 11319.623cm4

MPaMPabc 1534.2   …………c’est vérifier.

Sens y-y : Ay= 3.14cm4 ; b = 100cm ; d = 17cm ; y = 3.558cm ; I = 10011.775cm4

MPabc 1553.2  …………c’est vérifier.
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 Cas d’une charge concentrée

La charge concentrée qest appliquée à la surface de la dalle sur une aire 00 ba  , elle agit

uniformément sur une aire vu située sur le plan moyen de la dalle.

Figure3.16 : Schéma représentant la surface d’impacte









.h2hbv

.h2hau

100

100

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

vu : Surface d’impacte.

0a etu : Dimensions suivant le sens x-x’.

0b et v : Dimensions suivant le sens y-y’.

On a une vitesse cmbcmasmV 80;80/6.1 00 

On a un revêtement en béton d’épaisseur .141  cmh

Donc :










.1084122080

.1084122080

cmuv

cmuu

 Calcul des sollicitations









).MM(PM

).MM(PM

12uy

21ux
Avec : Coefficient de poisson









ELS

ELU

2.0

0





On a : KNMMg mC 11515100 

KNPgP uu 25.15511535.135.1 
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1M En fonction de
xl

u
et  ; 2M En fonction de

yl

v
et

xl

v
et 99.0 Annexe

2
2

2
1 106.7

49.0
217

108

49.0
217

108

;108.8

50.0
215

108

50.0
215

108

 



































M

l

v

l

v

l

v

l

v

M

l

v

l

v

l

u

l

u

xx

yy

xx

xx

Evaluation des moments 1xM et 1yM du système de levage à l’ELU :










21

11

MPM

MPM

uy

ux









KNmM

KNmM

y

x

80.11076.025.155

66.13088.025.155

1

1

- Evaluation des moments 2xM et 2yM dus au poids propre de la dalle à l’ELU :










9771.0

0376.0
99.0

y

x




 Annexe 1.

KNqq uu 438.915.188.535.1 

KNmMlqM xxuxx 64.1⇒ 2
2

2  

KNmMMM yxyy 60.1⇒ 222  

 Superposition des moments

Les moments agissants sur la dalle sont :








KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

40.13

3.15

21

21

Pour tenir compte de l’encastrementen trav

Mt
y=0.85×13.40=11.39KNm

Mt
x=0.85×15.3=13KNm

En appuis : My
a = Mx

a = 0.3×13.5=4.05KNm

 Ferraillage

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et cmd 17

Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At calculé

(cm²/ml)

At
min

(cm²/ml)

Aa calculé

(cm²/ml)

Aa
min

(cm²/ml)

At adopté

(cm²/ml)

Aa adopté

(cm²/ml)

Sens x-x’ 13 4.05 2.23 2.05 0.69 2.05 4T10=3.14 4T10=3.14

Sens y-y’ 11.39 4.05 1.95 2.05 0.69 2.05 4T10=3.14 4T10=3.14

Tableau3.17: Ferraillage de la dalle de la salle des machines
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Vérification à l’E.L.U

2. Vérification au poinçonnement :

b

c
cu

f
hUp


28045.0≤  BAEL99 (Article H. III.10)

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

:h Epaisseur de la dalle.

:cU Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

KNpcmUUvuU uccc 648;.432)108108(2)(2 

Or .648045.0≤25.155 28 KN
f

hUKNp
b

c
cu 


Pas de risque de poinçonnement.

 Vérification de l’effort tranchant :

b=100cm ; d=17cm.

MPaf
db

V
cuu 25.105.0 28

max 


 

On a  uv 


 KN
v

p
V u

u 916.47
3

MPaMPa uu 25.1≤282.0   C’est vérifié.

 Vérification à l’E.L.S

Les moments engendrés par le système de levage : .115KNgqser 









KNmMMqM

KNmMMqM

sery

serx

76.10)088.02.0076.0(115)(

.861.11)076.02.0088.0(115)(

121

211





Les moments 2xM et 2yM dus au poids propre de la dalle :












KNmMMM

KNmMlqM
KNq

yxyy

xxserxx

ser
40.1⇒

42.1⇒
88.6188.5

222

2
2

2





Superposition des moments









KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

16.12

28.13

21

21

 Vérification des contraintes

- Calcul des moments

Mt
x=0.85×13.28⇒Mt

x =11.28Nm
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Mt
y=0.85×12.16⇒Mt

y =10.33KNm

Ma=0.3×13.28⇒Ma =3.98KNm

 Etat limite de compression de béton : bcserbc
I

y
M  

Sens x-x : y = 3.673cm ; I=11319.623cm4

MPaMPabc 1566.3  

Sens y-y: y=3.558cmet I=10011.775cm4

MPabc 1567.3  …………c’est vérifié.

 Etat limite d’ouverture des fissures

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

 Vérification de la flèche

Les conditions à vérifier sont les suivantes :

1. h / l ≥ 1/16;

2. h / l ≥
020 M

M t



3.
efdb

A 2,4

0




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

nécessaire.

III.3.1. Schéma de ferraillage

Figure3.17 :.Schéma de ferraillage de la dalle d’ascenseur.

III.4 ETUDE DE L’ACROTERE

III.4.1. Hypothèse de calcul

2.17m

2.15mÉbau
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 L’acrotère est sollicité en flexion composée.

 La fissuration est considérée comme préjudiciable.

 Le calcul se fera pour une bande de un mètre linéaire.

On a les données suivantes :

Q = 1.0 KN/ml

G = 1.88KN/ml

A = 0.15

CP = 0.8

WP =2.085 KN/ml

FP = 1.33 KN

III.4.2. Calcul des sollicitations

a) Calcul du centre de pression

Tel que :

b) Moment engendré par les efforts normaux :

La section dangereuse se situe à l’encastrement.

Combinaison

Sollicitation

RPA99
ELU ELS

G+Q+E 1,35G + 1,5Q G+Q





 





i

ii

C

i

ii

C
A

yA
y

A

xA
x ,

)acrotére'ldesurface(SA i 

069,0

)3/1,01,0(03,01,05,0)2/1,01,0(1,007,0)2/1,0(1,06,0 
Cx

m33,0y

m062,0x

C

C











mKNyFMKNF

mKNMmlKNQ

mKNMmlKNN

PP FCPFP

QQ

GG

.4389,033,033,133,1

.6,06,01/1

.0/88.1

G

H = 0,6m

Q
Y

X

Figure 3.18 : Schéma statique de l’acrotère.
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N (KN)
1.88+0+0=1.88 2,54 1.88

M (KN)
0.6 0,9 0,6

Tableau 3.18 : Différentes combinaisons à utiliser

c) Calcul de l’excentricité
















6

H
e

m1.0
6

H

m35.0
54.2

9.0

N

M
e

1
u

u
1

La section est partiellement comprimée.

Un élément soumis à un effort composé dû à une force de compression doit être justifié à

l’état limite ultime de stabilité de forme selon (B.A.E.L 91 Art 4.4.1).

Pour l’excentricité selon (C.B.A Art 4.3.5) .

e2 = e1 + ea

Tel que :

ea : Excentricité additionnelle

e1 : Excentricité structurale (résultat des contraintes normales avant application des

excentricités additionnelles).

m322.002.032.0e:où'd

cm2)
250

60
;cm2max()

250

l
;cm2max(e

2

a





Calcul à la flexion composée, en tenant compte de façon forfaitaire de l’excentricité (e3) du

second ordre due à la déformation.

.
10

)2(3
4

2

3
h

l
e

f







BAEL91

Tel que :

:α Le rapport du moment du premier ordre dû aux charges permanentes et quasi

permanentes au moment total du premier ordre.

:φ Le rapport de la déformation finale dû au fluage à la déformation instantanée sous

la charge considérée.

.064.33864.02.32:'

.864.0
1.010

)02()6.02(3
0

6.00

0

32

4

2

3

cmeeeoùd

cme
MM

M

t

QG

G














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Les sollicitations corrigées pour le calcul en flexion composée sont :

NU = 2,54 KN

MU = NU×et = 2×0,33064 = 0,84 KN.

III.4.3. Ferraillage

o À l’ELU

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

.348
15.1

400

;2.14
5.1

2585.085.0 28

MPa
f

MPa
f

s

e
S

b

c
bc














L’acrotère, est sollicité en flexion composée, mais le calcul se fera par assimilation à la

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

(
h

dNMM uuGuA 

Tel que :

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

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

2
3

'

2

3

2

33.0
348079.0

1092,0

079.0)4.01(

013.0
8.0

211

.0:'

)400(392.0010.0
2.1408.01

1092,0

.92,0)
2

1.0
08.0(54.284.0

cm
z

M
A

dz

Aoùd

EF
db

M

mKNM

s

uA
U

bu

S

el

bc

uA
bu

uA














































Vérification de la condition de non fragilité

228
min 966,0

400

1,2
08,0123,023,0 cm

f

f
dbA

e

t 

Amin > AU  on adopte AU = 4HA8 = 2,01cm²/ml.
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Armatures de répartition

Ar = Au / 4 = 2,01 / 4 = 0,5025cm2
 Ar = 5 HA6 (1,41 cm2/ml).

Espacement

Armatures principales : St ≤ 100 / 3 = 33,3 cm → on adopte St = 30 cm.

Armatures de répartition : St ≤ 60 / 3 = 20 cm → on adopte St = 20 cm.

Vérification au cisaillement

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

Mpa

Mpa

Mpaf

u

u

cu

5,2

)3;5,2(min

)3;1,0(min 28













Vu = 1.5 × G = 1,5 × 1.88 = 2,85KN.

MPa
db

V
u

u
u 036,0

08,01

1085,2 3














 uu ττ Pas de risque de cisaillement

Vérification de l’adhérence

:;
9.0




 i

i

u
se

d

V



 La somme des périmètres des barres.

adhérence.l'àrapportparrisquedePas

84.21.25.16.06.0

575.0
1054.708.09.0

1085,2

54.76.04

2
28

2

2

3



















sese

tss

se

i

MPaf

MPa

cmn









o À l’ELS : (vérification des contraintes).

d = 0.08 m ;

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

Position de l’axe neutre

C = d – eA ;

Tel que eA : distance du centre de pression C à la fibre la plus comprimée B de la section.Ébau
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0

9,26269,0319,005,0
2

.016,0
6

319,0
88,1

6.0

3 









qypy

cyy

cmme
h

c

compriméeentpartiellemSection
h

e

m
N

M
e

cc

cser

A

A

ser

ser
A

Tel que :

On choisit la solution qui vérifie la condition suivante :

0 < Yser = (Yc + C) < h = 10cm.

Y1 = 29,02 ;Y1 + C = 2,12cm Vérifié

Y2 = -52,93 ;Y2 + C = -79,83cm N’est pas vérifié

Y3 = 23,91 ;Y3 + C = -2,99cm N’est pas vérifié

Donc on choisit Yc = 29,02cm.

Yser = 2,12cm.

Calcul des contraintes

42
3

2''2
3

02,1360)12,28(01.215
3

)12,2(100

réduite).homogènesectionladedinertie(Moment

))()((15
3

cmI

dyAydA
yb

I serssers
ser













MPaK

I

yN
K cser

18,37
1002,1360

269,01088.1

s).contraintedesangulairent(Coefficie

8

3
















MPaf

VérifiéMPaMPaydKnacierlPour

et

VérifiéMPaMPayKbétonlePour

cbc

sers

serbc

15256.06.0

......24079,32)0212,008.0(18,3715)(:'

.........1578,00212,018,37:

28 



















Fissuration nuisible )150;
3

2
(min nf es 

Tel que : n = 1,6 (les aciers sont de haute adhérence).
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.240

)240;67,266(min)6.1150;400
3

2
(min

MPas 





III.4. Schéma de Ferraillages

III.5. Etude des escaliers :

Le calcul des sollicitations se fait par la méthode RDM.

Les escaliers se calculent à la flexion simple en considérant la dalle comme une poutre

de portée horizontale « L » uniformément chargée et en tenant des types d’appuis sur lesquels

elle repose.

III.5.1. Etage courant, et RDC : (type 1)

 Evaluation des charges et surcharges :

- La volée :









2

2

/50.2

/73.7

mKNQ

mKNG

V

V - Le palier :









2

2

/50.2

/86.4

mKNQ

mKNG

P

P

 A l’ELU :

240cm 110cm

10cm

55cm

140cm

140cm

Figure 3.19 : schéma de ferraillage de l’acrotère
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L = 4,05 m

0.55 m 2,40 m 1,10 m

H
=

1
.5

3
m

2/18.14

73.735.150.25.1

35.15.1

mKNq

q

GQq

V

V

VVV







2/31.10

86.4*35.15.2*5.135.15.1

mKNq

GQq

P

PPP





 A l’ELS :

2/23.10

73.750.2

mKNq

q

GQq

V

V

VVV







2/36.7

86.45.2

mKNq

GQq

P

PPP





2/18.14 mKNqV 

2/31.10 mKNqP 

La poutre isostatique, alors on utilise la méthode de la résistance des matériaux.

KNRRF BA 04.510 

)55.0
2

4.2
)(40.218.14()

2

55.0
55.031.10(0/  AM +

)1.14.255.0()55.04.2
2

1.1
()53.131.10(  BR

KNR

RR

KNR

A

BA

B

31.22

04.51

72.28
05.4

32.116







 Calcul des sollicitations :

 Effort tranchant :

0.55 m 2.40 m 1.10 m

A B

qP
qV

qP

Figure 3.20 : Schéma statique de l’escalier à l’ELU
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mx 55.00 











KNT

KNT

xxT

Y

Y

Y

639.16)55.0(

31.22)0(

31.1031.22)(

mx 95.255.0 













KNT

KNT

xxT

xxT

Y

Y

Y

Y

40.17)95.2(

64.16)55.0(

438.2418.14)(

)55.0(18.1455.031.1031.22)(

mx 05.495.2 













KNT

KNT

xxT

xxT

Y

Y

Y

Y

733.28)05.4(

40.17)95.2(

022.1331.10)(

)95.2(31.1040.218.1455.031.1031.22)(

 Moment fléchissant :













mKNM

M

xxxM

x
xxM

.71.10)55.0(

0)0(

31.22155.5)(

2
31.1031.22)(

2

2

mx 95.255.0 

mx 05.495.2 











mKNM

mKNM

xxxM

.0)05.4(

.80.9)95.2(

11.6139.17)95.2(155.5)( 2

Le moment max à ‘X0’ tel que :











mKNM

mKNM

xxxM

.80.9)95.2(

.71.10)55.0(

56.164.16)55.0(09.7)( 2

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre III études des éléments secondaires

98

qP

qV

qP

0.55m 2.40 m 1.1 m

dMx/dx = 0

Donc x0 = 1.72m Mmax =23.12kn.m

Donc on a :










....................25.94.0

................65.1985.0

max

max

KNMM

mKNMM
a

t

III.5.1.1. Ferraillage des escaliers :

Le ferraillage se fera pour une bande d’un mètre en flexion simple pour une

sollicitation maximale à l’ELU. Et la vérification se fera à l’ELS.

Figure 3.21 : Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU

M
(KN.m)

10.71

23.12

9.80

+
+

-
-

22.31

16.639

-17.40

-28.73

T
(KN.m)

En travée.

En appui.Ébau
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a) En travée :

.392.00706.0

0706.0
2.14)14.0(1

1065.19

2.14
5.1

2585.085.0

.65.19

2

3

28




















lbu

bu

b

c
bu

t

MPa
f

f

mKNM







 Pivot A et las armatures comprimée sont pas nécessaires ( 0SA ).

2
3

18.4
536.42

10950.26

)4.01(

134.0)4.01(

0916.0
8.0

211

348%10

cm
fd

M
A

mdZ

MPa
f

etf

St

U
S

bu

S

e
StS






























On adopte : 265.5125 cm

b) En appuis :

.392.00332.0

0332.0
2.14)14.0(1

1025.9

.25.9

2

3











lbu

bu

a mKNM





2
3

931.1
348137.0

1025.9

137.0

0422.0

cmA

mZ

S 













On adopte : 214.3104 cm

On résume les calculs dans le tableau ci après :

Elément
Moment

(KN.m)
bu  Z (m) )( 2cmACal )( 2cmAAdopte

Travée 19.65 0.0706 0.0916 0.134 4.18 5Ф12 = 5.65

Appui 9.25 0.0332 0.0422 0.137 1.931 4T10 = 3.14

Tableau 3.19 : Calcul des armatures principales
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 Armatures de répartition :

Selon l’article E. 8. 2. 41 du BAEL91 lorsque les charges appliquées ne comprennent

pas des efforts concentrés les armatures de répartition sont aux moins égale à
4

A
alors :

cmespacecmsoit

cm
A

nrépartitioA

25
4

100
:,009.284:

412.1
4

65.5

4
)(

2

2







 Vérification de la condition de non fragilité :

................................57.165.5

57.1
400

1.2
13.0123.023.0

2
min

2

228
min

cmAcmA

cm
f

f
bdA

e

t





 Condition vérifiée.

 Vérification au cisaillement :

L’escalier est à l’intérieur du bâtiment donc la fissuration est peu nuisible.

MPaMPaf cU 5.3)4;14.0min( 28 

Tel que : UU
bd

V
  max

...............25.3205.0

205.0
14.01

1073.28 3











UU

U

MPa

MPa





 Vérification de l’espacement des armatures :

Les charges appliquées sont des charges réparties alors les armatures de la même

nappe ne doivent pas dépasser les espacements suivants :

- Les armatures principales : cmcmh 33)33;16.3()33;3( 

- Les armatures secondaires : cmcmcmh 45)45;16.4()45;4( 

 Ces conditions sont vérifiées dans les deux directions.

 L’influence de l’effort tranchant au voisinage de l’appui :

D’après le BAEL91 / article 5. 13. 2 on a deux types :

 L’influence sur le béton :

On vérifie que :

(Armatures principales).

Condition vérifiée.
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................................841.002873.0

841.0251126.0267.0267.0

126.014.09.09.0

267.0

max

28

28max

MNMNV

MNfba

da

fbaV

c

c









 L’influence sur les armatures longitudinales :

279.814.365.5 cmAAA InfSupl 

On vérifie que : 23
max 826.01073.28

400

15.1
cmV

f
A a

e

S
l  

..........................826.079.8 22 cmcmAl  Condition vérifiée.

III. 5. 1. 2. Vérification de la section à l’ELS :

2/36.7 mKNqP 

2/23.10 mKNqV 

10.136.740.223.1055.036.70  BA RRF

KNRR BA 69.36 .

)55.0
2

4.2
)(40.223.10()

2

55.0
55.036.7(0/  AM +

)1.14.255.0()55.04.2
2

1.1
()53.136.7(  BR

KNR

RR

KNR

A

BA

B

081.16

69.36

61.20
05.4

49.83







 Calcul des sollicitations :

 Effort tranchant :

mx 55.00 

Condition vérifiée.

0.55 m 2.40 m 1.10 m

A B

qP
qV

qP

Figure 3.22 : Schéma statique de l’escalier à l’ELU
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









KNT

KNT

xxT

Y

Y

Y

032.12)55.0(

36.7)0(

36.708.16)(

mx 95.255.0 













KNT

KNT

xxT

xxT

Y

Y

Y

Y

51.12)95.2(

03.12)55.0(

66.1723.10)(

)55.0(23.1055.036.7081.16)(

mx 05.495.2 













KNT

KNT

xxT

xxT

Y

Y

Y

Y

618.20)05.4(

51.12)95.2(

19.936.7)(

)95.2(36.740.223.1055.036.7081.16)(

 Moment fléchissant :













mKNM

M

xxxM

x
xxM

.731.7)55.0(

0)0(

081.1668.3)(

2
36.7081.16)(

2

2

mx 95.255.0 











mKNM

mKNM

xxxM

.176.7)95.2(

.73.7)55.0(

113.1033.12)55.0(11.5)( 2

mx 05.495.2 











mKNM

mKNM

xxxM

.0)05.4(

.17.7)95.2(

075.4451.12)95.2(68.3)( 2Ébau
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niquem

en
t



Chapitre III études des éléments secondaires

103

Le moment max à ‘X0’ tel que :

dMx/dx = 0

Donc x0 = 1.72m Mmax =14.81kn.m

Donc on a :










...................92.54.0

................58.1285.0

max

max

mKNMM

mKNMM
a

t

Etat limite d’ouverture des fissures, les éléments (escalier) sont couvertes alors la

fissuration est peu nuisible.

BAEL91 (Art A57. 5. 3. 2) : aucune vérification n’est effectuée.

III. 5. 1. 3. Etat limite de compression du béton :

2
3

)(15
3

YdA
bY

I

Y
I

M
bc

ser
bc



 

Équilibre des forces Equilibre des moments statiques par rapport à l’axe neutre.

La position de l’axe neutre est donnée par la résolution de l’équation suivante :

01515
2

2  AdAyy
b

a) En travée : mKNM t
ser .58.12

.......................156.085.4

85.40409.0
1073.10603

1058.12

73.10603

)09.414(65.515
3

)09.4(100

09.4

05.118675.8450

01465.51565.51550

28

8

3

4

2
3

2

2

MPafMPa

MPa

cmI

I

cmy

yy

yy

cbc

bc



























En travée.

En appui.

Vérifié.Ébau
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b) En appuis : mKNM a
ser .92.5

.......................156.0646.2

646.20319.0
1046.6725

1058.5

46.6725

)14.314(19.315
3

)19.3(100

19.3

014*14.31514.31550

28

8

3

4

2
3

2

MPafMPa

MPa

cmI

I

cmy

yy

cbc

bc

























III. 5. 1.4. Schémas de ferraillage de l’escalier :

III. 5. 2. Rentrées de bloc : (type 2)

Vérifié.

1,36m

Figure3.24: Coupe de l’escalier type 2

4.75m1.50m

Figure 3.23 : Schéma de ferraillage de
l’escalier

5T12

4T10

4T8
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Calcul des sollicitations :

 A L’ELU :

Volée : qv=1.35 x 6.59+1.5 x 2.5=12.64KN/m2

Palier : qp=1.35 x 4.3+1.5 x 2.5=9.55KN/m2

Par la méthode RDM on trouve:















.

.88.10

30.39KN.=R

33.92KN.=R

max
0

B

A

mKNM

Pour tenir compte de l’encastrement partiel de la volée sur les appuis, on prend :





mKN.4.35=0.4M=Ma

8.70KN.m=0.8M=Mt

0

0

On résume les calculs dans le tableau ci après :

Elément
Moment

(KN.m)
bu  Z (m) )( 2cmACal )( 2cmAAdopte

Travée 8.70 0.032 0.040 0.13 1.81 3Ф10 = 2.35

Appui 4.35 0.016 0.020 0.65 0.92 3T8 = 1.50

Tableau 3.20: Calcul des armatures principales

 Armatures de répartition :

Selon l’article E. 8. 2. 41 du BAEL91 lorsque les charges appliquées ne comprennent

pas des efforts concentrés les armatures de répartition sont aux moins égale à
4

A
alors :

cmespacecmsoit

cm
A

nrépartitioA

50
2

100
:,182:

58.0
4

35.2

4
)(

2

2







A
4.751.5

Qv=12.64 Qp=9.55

B

Figure 3.25: Schéma statique
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 Vérification de la condition de non fragilité :

................................20.135.2

20.1
400

1.2
1.0123.023.0

2
min

2

228
min

cmAcmA

cm
f

f
bdA

e

t





 Condition vérifiée.

 Vérification au cisaillement :

L’escalier est à l’intérieur du bâtiment donc la fissuration est peu nuisible.

MPaMPaf cU 5.3)4;14.0min( 28 

Tel que : UU
bd

V
  max

...............5.3207.0

207.0
1.01

1071.20 3











UU

U

MPa

MPa





 Vérification de l’espacement des armatures :

Les charges appliquées sont des charges réparties alors les armatures de la même

nappe ne doivent pas dépasser les espacements suivants :

- Les armatures principales : cmcmh 33)33;12.3()33;3( 

- Les armatures secondaires : cmcmcmh 45)45;12.4()45;4( 

 Ces conditions sont vérifiées dans les deux directions.

 L’influence de l’effort tranchant au voisinage de l’appui :

D’après le BAEL91 / article 5. 13. 2 on a deux types :

 L’influence sur le béton :

On vérifie que :

................................841.0060.0

60.025109.0267.0267.0

09.014.09.09.0

267.0

max

28

28max

MNMNV

MNfba

da

fbaV

c

c









 L’influence sur les armatures longitudinales :

285.350.135.2 cmAAA InfSupl 

On vérifie que : 23
max 59.010*71.20

400

15.1
cmV

f
A a

e

S
l  

(Armatures principales).

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.Ébau
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..........................59.085.3 22 cmcmAl  Condition vérifiée.

III. 5. 2. 1. Vérification de la section à l’ELS :

qp= 6.8KN/m2

qv= 9.09KN/m2

KNRR BA 93.45

Par la méthode RDM on trouve:















.

.15.8

17.94KN.=R

27.98KN.=R

max
0

B

A

mNM
Donc on a :











...............26.34.0

..............92.685.0

max

max

mKNMM

mKNMM
a

t

III. 5. 2. 2 Etat limite de compression du béton :

2
3

)(15
3

YdA
bY

I

Y
I

M
bc

ser
bc



 

Équilibre des forces Equilibre des moments statiques par rapport à l’axe neutre.

La position de l’axe neutre est donnée par la résolution de l’équation suivante :

01515
2

2  AdAyy
b

c) En travée : mKNM t
ser .92.6

.......................156.058.2

58.20232.0
1036.2495

1092.6

36.2495

)32.210(35.215
3

)32.2(100

32.2

05.35225.3550

01035.21535.21550

28

8

3

4

2
3

2

2

MPafMPa

MPa

cmI

I

cmy

yy

yy

cbc

bc



























En appuis : mKNM a
ser .26.3

En travée.

En appui.

Vérifié.Ébau
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.......................15*6.0146.2

146.20319.0
1046.6725

1026.3

46.6725

)14.314(19.315
3

)19.3(100

19.3

01414.31514.31550

28

8

3

4

2
3

2

MPafMPa

MPa

cmI

I

cmy

yy

cbc

bc

























III. 5. 2.3. Schémas de ferraillage de l’escalier :

III.6. Etude de la poutre palière

Cette poutre est soumise à son poids propre, aux charges transmises sous formes de

réaction d’appuis et aux moments de torsion.

Mt

3T8

3T10

3T8

2T8

3T10

Figure 3.26 : Schémas du ferraillage de l’escalier type 2

Vérifié.

Figure 3.27 : Schéma statique de la poutre palière

Rv/ml

Gp

3m
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 Pré dimensionnement

3020
1015

 h
l

h
l

 Vérification

D après le RPA99 addenda 2003, les conditions suivantes doivent êtres

satisfaites :
















441

30

20

h

cmh

cmb

On opte pour une section de (30*35) cm2

 Calcul à la flexion simple

Les charges revenant à la poutre palière sont :

Poids propre : mlKNGG /625.235.030.025 

Réactions (poids transmis par la volée+ poids transmis par le palier)

À L’ELU : Rb=18.89+13.94=32.83KN/ml.

À L ELS : Rb=13.05+9.94=23.00KN/ml.

Calcul des sollicitations

o A l ELU

mlKNqu /36.3682.32625.235.1 

En travée : mKN
lq

M u
t .62.65

8

80.336.36

8

22









En appuis : aM 0.4×65.62=26.25KN.m

L’effort tranchant : KN
l

qV uu 08.69
2

80.3
36.36

2


o A l ELS

mlKNqs /62.25

En travée : mKN
lq

M s
t .24.46

8

80.362.25

8

22









En appui : mKNM a .27.2124.464.0 

 calcul d’armature à la flexion simple :

).( mKNM
bu  Z(m) A CAL (cm2) Aadop(cm2)

En travée 65.62 0.150 0.204 0.293 6.43 6HA12=6.79

En appuis 26.25 0.0601 0.0776 0.310 2.43 3HA12=3.39

Tableau 3.21 : Calcul d’armature
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Exigence du RPA :

minA = 0.5% b h = 5.25cm2

aA : Section d’armature en appui

tA : Section d’armature en travée

Donc on prend aA = 5.25cm2

 Calcul d’armature a la torsion

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

C’est le moment d’appui (Tableau 3.19).

mKNMM a
b

tortion .25.9

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

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

dans le contour de la section (Art A.5.4.2 .2.) [4]

 U : périmètre de la section

  : air du contour tracer a mi hauteur

 e : épaisseur de la paroi

 Al : section d’acier

e = Ø /6 = h/6 = 5.83 cm

Ω = [b-e] ×[h-e] = 0.0705 m²

U = 2×[(h-e)+(b-e)] = 1.066m

Al = ²01.2
2

cm
f

UM

e

sa 


 

Choix des armatures

 En travée

tA = 6.43 +
2

01.2
= 7.43cm2 Soit 3HA14+3HA12=8.01cm2

 En appui

tA = 5.25 +
2

01.2
= 6.25cm2 Soit 3HA12+3HA12 = 6.78 cm2

On doit vérifier la condition suivante :

Vérification de la contrainte de cisaillement :

On vérifie que :  uu 

Figure 3.28 : Section creuse équivalente
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Avec
22

vcru   contrainte de cisaillement du a l’effort tranchant. Article A.5.421

BAEL91

On a maxV = 69.08KN

MPa
db

VU
v 719.0

3.032.0

1008.69 3

0


















e

M
cr a

2
 MPa31.1

05.020705.0

1025.9 3









D’où MpaMpafMpa cuu 25.3)4;3,0min(31.1 28   ………………Condition vérifiée

IV.6.1. Ferraillage :

Calcul des armatures transversales :

Soit St =15cm

 Flexion simple :

tA 
245.0

400

15.03.04.04.0
cm

f

Sb

e

t 





tA  228 125.0
4008.0

)1.23.0719.0(15.03.0

8.0

)3.0(
cm

f

fSb

e

tvt 







 

 Torsion :

²35.13015003.0003.0
min

cmbSA tt 

tA = ²023.0
348107052

15.1101061025.9

2 8

23

cm
f

UM

e

sa 












D’ou tA =1.35 + 0.45 = 1.8cm² soit 201.284 cmHA 

 Vérification de l’état limite de compression de béton

On vérifie : bcserbc
I

y
M  

Avec
23

2

)(15
3

015155.0

ydAy
b

I

AdyAyb





Sur appuis (Ma=21.27KN.m) ; y = 8.85cm ; I = 34190 cm4

Application numérique MPaMPa
I

yM ser
bc 1550.5

34190

1085.827.21 3









Donc : MpaMpa bcbc 1550.5   ……………………………….. Condition vérifié
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En travée (Mt =46.24 KN.m)

Application numérique MPaMPa
I

yM ser
bc 1596.11

34190

1085.824.46 3









Donc : MpaMpa bcbc 1596.11   ……………………………….. Condition vérifié

 Schéma de ferraillage de la poutre palière :

Figure 3.29 : Schéma de ferraillage de la poutre palière

En appuis
En travée

3HA12

3HA14

3HA12

Cadre+ Étrier
HA8 St=15cm

3HA12

3HA12

3HA12
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IV.1. Introduction

Un tremblement de terre est l'une des catastrophes naturelles parmi les plus dangereuses. A la

différence d'un cyclone ou d'une éruption volcanique, un séisme frappe en quelques secondes

ne donnant aucune chance de fuir.

Le nord algérien est confronté a de violents séismes de plus en plus fréquents, rien que lors

de la dernière décennie pas moins de trois séismes de magnitude supérieure ou égale a 5,5 sur

l’échelle de Richter. Ces séismes provoquent d’importants dégâts matériels et occasionnent la

perte de nombreuses vies humaines, d’où l’importance de la conformité de la construction vis-

à-vis des normes parasismiques en vigueur (RPA99/version2003).

IV.2. Méthode de calcul

Selon les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003), le calcul des forces

sismiques peut être mené suivant trois méthodes :

Par la méthode statique équivalente ;

Par la méthode d’analyse modale spectrale ;

Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.2.1. Méthode statique équivalente

 Principe de la méthode

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

système de forces statiques fictives dont les effets sont similaires à ceux de l’action sismique.

 Calcul de la force sismique totale RPA99 (Article 4.2.3)

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

successivement dans les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule :

W
R

QDAVst 
1
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 A : Coefficient d’accélération de la zone. RPA99 (Tableau 4.1)

Notre ouvrage est implanté à Bejaia, zone classé IIa selon le RPA99 v2003, cet ouvrage

est courant et d’importance moyenne (bâtiment à usage d’habitation et commerce), il est de

ce fait classé dans le groupe d’usage (2).

Le coefficient A vaut donc : A=0.15 selon le tableau 4.1 (RPA99 2003).

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

contreventement et des matériaux. RPA99 (Tableau 4.3)

Dans le cas de notre projet, on adopte pour un système de contreventement mixte portiques-

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

 Q : Facteur de qualité.

La valeur de Q est déterminée par la formule :

Q = 1 +
6

1

Pq RPA99 (Formule 4.4)

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

Les valeurs à retenir sont dans le tableau suivant :

Tableau 4.1 Valeurs des pénalités Pq.

‘’ Critère q ’’ Observé Non observé

1- Conditions minimales sur les files de contreventement N 0.05

2- Redondance en plan N 0.05

3- Régularité en plan N 0.05

4- Régularité en élévation N 0.05

5- Contrôle de qualité des matériaux 0 0

6- Contrôles d’exécution 0 0

Donc Q = 1.20

 W : Poids total de la structure.

La valeur de W comprend la totalité des charges permanentes pour les bâtiments

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

W = 


n

1i

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

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

solidaires à la structure.

 QiW : Charges d’exploitation.

 : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation

Concernant notre projet on a des niveaux à usage commercial, donc un coefficient de

pondération  = 0.60 ; et des appartements à usage d’habitation donc un coefficient de

pondération  = 0.20.

Pour ce qui est de notre structure le poids calculé est W=46954,664KN

D : Facteur d’amplification dynamique moyen :

Le coefficient D est le facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la

période fondamentale de la structure (T), de la nature du sol et du facteur de correction

d’amortissement ( ).

D =

 































s3.0T0.3
0.3

5.2

s0.3T5.2

TT05.2

3/5
3/2

2

2

3/2

2

2

T
T

T
T

T







RPA99 (Formule 4-2)

2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site.

La structure à étudier est située dans un site ferme(S2)










sT

sT

4.0

15.0

2

1
RPA 99 (Tableau 4.7)

Calcul de la période fondamentale de la structure :

Le facteur de correction d’amortissement  est donné par :

)2/(7   RPA99 (Formule 4.3)

Où  % est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du

type de structure et de l’importance des remplissages.
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Les valeurs de  % sont données sur le tableau suivant:

Tableau 4.2 Les valeurs de  % RPA 99 (Tableau 4.2)

Remplissage

léger

Portique Voiles ou murs

Béton armé acier Béton armé / maçonnerie

6 4 10

Dense 7 5

On prend : %5.8
2

107





Donc )2/(7   = 0.81

4/3

nTc hCT  RPA99 (Formule 4-6)

nh : Hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

mhn 66.37

TC : Coefficient, fonction du système de contreventement du type de remplissage.

050.0TC

T = 0.050    4/3
66.37 = 0.76s

On peut également utiliser aussi la formule suivante :

YX

n
YX

L

h
T

,

,

09.0 
 RPA99 (Formule 4-7)

L: Distance du bâtiment mesurée à la base dans les deux directions.

L x =28.50m, L y =16.34m










sT

sT

y

x

837.0

635.0

sTTT

sTTT

yy

xx

76.0);(min

635.0);(min




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Donc la période fondamentale statique majorée de30 % est :









sT

sT

Sx

Sy

825.0635.03.1

988.076.03.1

320.1)
76.0

4.0
(81.05.234.0

488.1)
635.0

4.0
(81.05.234.0

3

2

3

2





yy

xx

DsT

DsT

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

W
R

QDA



stV

W=46954,664KN

KN
x

26.2515664.46954
5

20.1488.115.0
Vst 




KN
y

28.2231664.46954
5

20.132.115.0
Vst 




IV.2.2. Méthode d’analyse modale spectrale :

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

comportement d’un bâtiment soumis à des charges sismiques que le calcul statique prescrit

par les codes. Elle servira surtout au calcul des structures dont la configuration est complexe

ou non courante et pour lesquelles la méthode statique équivalente reste insuffisante ou

inacceptable ou non- conforme aux conditions exigées par le RPA 99/version2003 pour un calcul

statique équivalent.

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

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

menée pour les deux axes principaux séparément.

Par cette méthode, il est recherché, pour chaque mode de vibration le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par le spectre de réponse de
calcul suivant :Ébau
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RPA99 (Formule 4-13)

Pour notre étude le spectre de réponse est donné par le logiciel (spectre).

Les résultats sont illustrés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 4.3 Spectre de réponse de calcul résumé des résultats

T(s)

U

YX , T(s) U YX , T (s)

U

YX , T (s)

U

YX , T (s)

U

YX ,

0 0.188 1.1 0.05 2.2 0.031 3.3 0.022 4.4 0.014

0.1 0.128 1.2 0.047 2.3 0.031 3.4 0.021 4.5 0.013

0.2 0.098 1.3 0.045 2.4 0.030 3.5 0.02 4.6 0.013

0.3 0.098 1.4 0.043 2.5 0.029 3.6 0.019 4.7 0.012

0.4 0.098 1.5 0.041 2.6 0.028 3.7 0.018 4.8 0.012

0.5 0.084 1.6 0.039 2.7 0.027 3.8 0.017 4.9 0.011

0.6 0.075 1.7 0.037 2.8 0.027 3.9 0.017 5 0.011

0.7 0.068 1.8 0.036 2.9 0.026 4 0.016

0.8 0.062 1.9 0.035 3 0.026 4.1 0.015

0.9 0.057 2 0.034 3.1 0.024 4.2 0.015

1 0.053 2.1 0.032 3.2 0.023 4.3 0.014

 

 

 





























































































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








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IV.2.3. Méthode d’analyse par accélérogramme :

Cette méthode peut être utilisée au cas par cas par un personnel qualifie, ayant justifié

auparavant le choix des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la

méthode d’interpolation des résultats et des critères de sécurité à satisfaire.

IV.2.4. Exigences du RPA99 pour les systèmes mixtes :

1. D’après l’article 3.4.4.a, les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des

sollicitations dues aux charges verticales.

Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges horizontales

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultantes de leurs

interactions à tous les niveaux.

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

25% de l’effort tranchant de l’étage.

2. D’après l’article 4.2.4, les valeurs de T (périodes) calculées à partir du logiciel SAP2000

ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques données par le RPA

de plus de 30%.

3. D’après l’article 4.3.4, les modes de vibrations à retenir dans chacune des deux directions

d’excitation doit être tel que :

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

de la masse totale de la structure ;

0

0,02

0,04

0,06

0,08

0,1

0,12

0,14

0,16

0,18

0,2

0 10 20 30 40 50 60

Valeur des Y

Valeur des Y

0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6

T (s)

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
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– ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale

de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

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

IV.2.5. Interprétation des résultats de l’analyse dynamique :

Le logiciel utilisé pour modéliser notre structure est le SAP2000 version 14.

IV.2.6. Disposition des voiles de contreventement :

Vu l’irrégularité en plan et en élévation de notre structure, plusieurs dispositions de

voiles ont été étudiées. Celle qui a été adoptée est représentée sur la figure 4.1.

Figure 4.1 : Schéma de disposition des voiles.

Les trois premiers modes de déformation sont les suivants :

Vx =4.2mVx1=4.20m
Vy1=4.20m

Vy2=4.20m
DP

Figure4.2 : Translation suivant l’axe y-y
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Figure4.3 : Translation suivant l’axe x-x

Figure4.4 : RotationÉbau
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IV.2.7. Résultats et discussions:

a) Périodes de vibration et participation massique :

Tableau 4.4.Modes et périodes de vibration et taux de participation des masses

Modes
Periode Individuel mode Cumulative sum(%)

Sec UX UY UX UY

1 0,9414 0,0046 0,662 0,46 66,2

2 0,808183 0,665 0,667 66,5 66,7

3 0,709298 0,665 0,667 66,5 66,7

4 0,247919 0,665 0,843 66,5 84,3

5 0,224771 0,829 0,843 82,9 84,3

6 0,179811 0,829 0,843 82,9 84,3

7 0,115092 0,829 0,907 82,9 90,7

8 0,107423 0,895 0,907 89,5 90,7

9 0,098484 0,895 0,907 89,5 90,7

10 0,094224 0,895 0,907 89,5 90,7

11 0,092201 0,896 0,907 89,6 90,7

12 0,089377 0,896 0,907 89,6 90,7

13 0,085887 0,897 0,907 89,7 90,7

14 0,085209 0,897 0,907 89,7 90,7

15 0,084838 0,897 0,908 89,7 90,8

16 0,084666 0,898 0,908 89,8 90,8

17 0,084381 0,898 0,908 89,8 90,8

18 0,08417 0,901 0,908 90,1 90,8

Pour cette disposition des voiles et les nouvelles dimensions des poteaux, on remarque que la

participation modale du premier mode suivant la direction yy est prépondérant ce qui donne

un mode de translation suivant le sens yy, et on constate que le deuxième mode est aussi un

mode de translation selon le sens xx, ce qui correspond au but recherché (Avoir des

translations dans les deux premiers modes de vibration).

Comme on remarque aussi que la période fondamentale de vibration est inférieure à

celle calculée par la formule empirique du RPA99/version2003 avec une majoration de 30 %

suivant les deux sens.
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.988.0941.0;825.0808.0 sTsTSTST yyfxf 

Il est remarquable également que dans notre analyse que (18) modes de vibration sont

suffisants pour avoir un pourcentage de participation supérieur à 90 % dans le sens x et de

sept dans le sens y.

b) Justification de l’interaction "Voiles-portiques" :

Les tableaux 4.3 et 4.4 illustrent respectivement la justification de l’interaction sous charges

horizontales et verticales.

 Sous charges horizontales :

%25



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques.

%75



voilesportiques

voiles

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

Tableau 4.5.Vérification sous charges horizontales

Niveau

charge reprise (Kn) Pourcentages repris (%)

portiques voiles portiques voiles

X Y X Y X Y X Y

S SOL 26,242 44,03 124,41 102,65 17,419 30,017 82,581 69,983

RDC 505,055 851,456 1037,27 465,32 32,7463 64,662 67,2537 35,338

1 ére 519,144 467,472 989,042 636,51 34,4217 42,344 65,5783 57,656

2 émé 535,965 527,173 907,754 525,68 37,1239 50,071 62,8761 49,929

3 émé 601,206 580,047 773,158 452,54 43,7443 56,174 56,2557 43,826

4 émé 659,45 632,728 641,26 372,63 50,6992 62,936 49,3008 37,064

5 émé 581,197 567,883 604,716 354,78 49,0084 61,548 50,9916 38,452

6 émé 626,334 609,206 453,597 261,24 57,9976 69,988 42,0024 30,012

7 émé 504,452 505,592 421,406 253,66 54,4848 66,591 45,5152 33,409

8 émé 528,24 530,383 279,956 169,95 65,3604 75,733 34,6396 24,267

9 émé 377,898 397,101 241,445 149,65 61,0159 72,629 38,9841 27,371

10 émé 466,544 475,688 162,388 120,12 74,1804 79,84 25,8196 20,16
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A partir du tableau on déduit que l’interaction sous charges horizontales est vérifiée sauf au

sous-sol a cause de la présence de voile périphérique qui reprenne une charge importante par

rapport au portiques

On remarque, dans la direction y que la participation des voiles de RDC est particulièrement

basse par rapport au 1ére étage cela est du au fait que le nombre de portiques se diminue

 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.

Tableau 4.6.Vérification sous charges verticales

Niveau
Charges reprise (Kn) Pourcentages repris(Kn)

Portiques Voiles Portiques(%) Voiles(%)

S SOL 9748,781 3241,59 75,0462092 24,9537908

RDC 41438,878 6639,409 86,1904211 13,8095789

1 ére étage 36981,184 6097,083 85,8464989 14,1535011

2 émè 32615,176 5784,303 84,9365066 15,0634934

3 émè 28711,466 5183,253 84,7077859 15,2922141

4 émè 24846,108 4569,425 84,4659453 15,5340547

5 émè 20773,035 4127,982 83,4224361 16,5775639

6 émè 17078,922 3468,49 83,1195773 16,8804227

7 émè 13294,776 2919,408 81,9947276 18,0052724

8 émè 9837,632 2191,684 81,780477 18,219523

9 émè 6331,922 1523,755 80,6031358 19,3968642

10 émè 3133,077 724,188 81,2253501 18,7746499

On constate que l’interaction sous charge verticale est vérifiée sauf au sous-sol a cause

de la présence de voile périphérique.Ébau
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c) Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon l’article 4.3.6 du l’RPA99, la résultante des forces sismiques à la base Vdyn

obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la

résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vst.

Tableau 4.7. Vérification de la résultante des forces sismiques

On voit bien que Vdyn est inférieure à 80%Vst, ceci implique une majoration de tous

les paramètres de réponse par un coefficient qui est égale à 0,8Vst/Vdyn.

d) Vérification de l’effort normal réduit :

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

d’ensemble dues au séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier l’effort normal de

compression de calcul qui est limité par la condition suivante :

3.0
28





c

rd
fB

N
N

Où B est l’aire de la section transversale du poteau considéré.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau 4.8

Résultantes des forces sismiques Vdyn(Kn) Vst(Kn) Vdyn/Vst Observation

Sens X-X’ 1891,517 2633,18 0,71833 Non vérifie

SENS Y-Y’ 1759,414 2289,911 0,76835 Non vérifie

Figure4.5 : Vue 3D de la structure étudiée.
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Tableau 4.8. Vérification de l’effort normal réduit

Niveau
Type de

poteaux
B(m) Nd(Kn) fc28 (Mpa) V Observation

RDC 65x65 0,4225 3167,448 25 0,298 Vérifie

1 ère 65x65 0,4225 2853,595 25 0,27 Vérifie

2 émè 60x60 0,36 2542,203 25 0,282 Vérifie

3 émè 60x60 0,36 2242,344 25 0,249 Vérifie

4 émè 60x60 0,36 1947,963 25 0,216 Vérifie

5 émè 55x55 0,3025 1657,439 25 0,219 Vérifie

6 émè 55x55 0,3025 1376,895 25 0,182 Vérifie

7 émè 50x50 0,25 1099,489 25 0,175 Vérifie

8 émè 50x50 0,25 830,321 25 0,132 Vérifie

9 émè 45x45 0,2025 562,923 25 0,111 Vérifie

10 émè 45x45 0,2025 301,068 25 0,059 Vérifie

On remarque que l’effort normal réduit ne dépasse pas la valeur de 0.3. Donc les

sections des poteaux choisies sont suffisantes.

e) Justification vis à vis des déformations :

Selon le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages

qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de l’étage. Le déplacement

relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égale à :

ΔK = δK–δK-1

δK=R×δeK

Avec :

δK: déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la structure donné par le RPA (Art4.43)

δeK: déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion)

R : coefficient de comportement (R=5).

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau 4.9.
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Tableau 4.9. Vérification des déplacements dans le sens X-X’

Niveau δek (m) δk (m) δk-1 (m) Δk (m) hk (m) Δk / hk (%) Observation

1 0,0001 0,0005 0 0,0005 4 0,000125 Vérifiée

2 0,0005 0,0025 0,0005 0,002 3,06 0,00065359 Vérifiée

3 0,0014 0,007 0,0025 0,0045 3,06 0,00147059 Vérifiée

4 0,0027 0,0135 0,007 0,0065 3,06 0,00212418 Vérifiée

5 0,0041 0,0205 0,0135 0,007 3,06 0,00228758 Vérifiée

6 0,0057 0,0285 0,0205 0,008 3,06 0,00261438 Vérifiée

7 0,0073 0,0365 0,0285 0,008 3,06 0,00261438 Vérifiée

8 0,009 0,045 0,0365 0,0085 3,06 0,00277778 Vérifiée

9 0,0106 0,053 0,045 0,008 3,06 0,00261438 Vérifiée

10 0,0122 0,061 0,053 0,008 3,06 0,00261438 Vérifiée

11 0,0137 0,0685 0,061 0,0075 3,06 0,00245098 Vérifiée

12 0,0151 0,0755 0,0685 0,007 3,06 0,00228758 Vérifiée

Tableau 4.10. Vérification des déplacements dans le sens Y-Y’

Niveau δek (m) δk (m) δk-1 (m) Δk (m) hk (m) Δk / hk (%) Observation

1 0,0001 0,0005 0 0,0005 4 0,000125 Vérifiée

2 0,0009 0,0045 0,0005 0,004 3,06 0,00130719 Vérifiée

3 0,0022 0,011 0,0045 0,0065 3,06 0,00212418 Vérifiée

4 0,0037 0,0185 0,011 0,0075 3,06 0,00245098 Vérifiée

5 0,0054 0,027 0,0185 0,0085 3,06 0,00277778 Vérifiée

6 0,0072 0,036 0,027 0,009 3,06 0,00294118 Vérifiée

7 0,0092 0,046 0,036 0,01 3,06 0,00326797 Vérifiée

8 0,0111 0,0555 0,046 0,0095 3,06 0,00310458 Vérifiée

9 0,013 0,065 0,0555 0,0095 3,06 0,00310458 Vérifiée

10 0,0149 0,0745 0,065 0,0095 3,06 0,00310458 Vérifiée

11 0,0168 0,084 0,0745 0,0095 3,06 0,00310458 Vérifiée

12 0,0185 0,0925 0,084 0,0085 3,06 0,00277778 Vérifiée

On voit bien à travers ce tableau que les déplacements relatifs des niveaux sont

inférieurs au centième de la hauteur d’étage.
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f) Justification vis à vis de l’effet P-Δ : [RPA99 (5.9)]

Les effets du 2ième ordre (ou effet P-Δ) sont les effets dus aux charges verticales après

déplacement. Ils peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est

satisfaite à tous les niveaux :

ߠ =
௞ܲ.∆௞

௞ܸ.ℎ௞
≤ 0,1

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau "k",

ܭܲ = ෍ ݊(ܹ ݃݅+ ܹߚ ݍ݅ )

௜ୀ௞

VK : effort tranchant d’étage au niveau "k".

ΔK : déplacement relatif du niveau "k" par rapport au niveau "k-1".

hK: hauteur de l’étage "k".

Si 0.1 ≤ ѲK ≤ 0.2, les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en

amplifiant les effets de l’action sismique calculé au moyen d’une analyse élastique du 1er

ordre par le facteur 1 / (1−qK).

Si ѲK > 0.2, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.

Les résultats sont regroupés dans le tableau 4.11.

Tableau 4.11. Vérification de l’effet P-Δ dans le sens X-X’

Niveau Δk (m) Pk (t) Vk (t) hk (m) θ Observation

1 0,0005 42252,374 169,188 4 0,03121703 Vérifiée

2 0,002 37804,352 1732,09 3,06 0,01426527 Vérifiée

3 0,0045 33678,177 1693,75 3,06 0,02924087 Vérifiée

4 0,0065 29720,191 1621,351 3,06 0,03893736 Vérifiée

5 0,007 25784,269 1541,463 3,06 0,0382647 Vérifiée

6 0,008 21816,662 1460,747 3,06 0,03904648 Vérifiée

7 0,008 18004,679 1331,825 3,06 0,03534327 Vérifiée

8 0,0085 14208,506 1212,84 3,06 0,03254186 Vérifiée

9 0,008 10555,493 1039,774 3,06 0,02654044 Vérifiée

10 0,008 6913,133 907,634 3,06 0,01991282 Vérifiée

11 0,0075 3436,852 695,545 3,06 0,01211087 Vérifiée

12 0,007 0 706,314 3,06 0 Vérifiée

Tableau 4.12. Vérification de l’effet P-Δ dans le sens Y-Y’
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Niveau Δk (m) Pk (t) Vk (t) hk (m) θ Observation

1 0,0005 42252,374 155,998 4 0,0338565 Vérifiée

2 0,004 37804,352 1400,401 3,06 0,03528807 Vérifiée

3 0,0065 33678,177 1174,087 3,06 0,06093127 Vérifiée

4 0,0075 29720,191 1119,709 3,06 0,06505584 Vérifiée

5 0,0085 25784,269 1098,166 3,06 0,06522053 Vérifiée

6 0,009 21816,662 1069,2 3,06 0,0600137 Vérifiée

7 0,01 18004,679 981,256 3,06 0,05996276 Vérifiée

8 0,0095 14208,506 925,728 3,06 0,04765047 Vérifiée

9 0,0095 10555,493 807,47 3,06 0,04058395 Vérifiée

10 0,0095 6913,133 744,81 3,06 0,02881586 Vérifiée

11 0,0095 3436,852 581,476 3,06 0,01834979 Vérifiée

12 0,0085 0 633,641 3,06 0 Vérifiée

La condition 0.1  est satisfaite, d’où les effets de second ordre ou effet P-Δ peuvent être

négligés.

IV.3. Conclusion :
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Nous avons opté pour la disposition des voiles qui nous a donné les meilleurs résultats

vis-à-vis de l’interaction voiles-portiques (horizontale et verticale).

La satisfaction de toutes les exigences de l’étude dynamique n’est pas une chose aisée pour

tout type de structures, car des contraintes architecturales peuvent entraves certaines étapes.

Dans notre cas, on a pu satisfaire, globalement, toutes les exigences de l’étude dynamique,

selon le RPA99/2003.
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V.1. Introduction :

Une construction en béton armé demeure résistante avant et après séisme grâce à ces

éléments principaux (voiles, poteaux, poutres). Cependant ces derniers doivent être bien

armés (ferrailler) et bien disposés pour qu’ils puissent reprendre tous genres de sollicitations.

V.2. Etude des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux de la structure, ils doivent résister aux différents

types de sollicitations, et satisfaire les exigences de sécurité vis-à-vis de la résistance et de la

ductilité.

Leur ferraillage se fait à la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les plus

défavorables :

 Moment maximal et un effort normal correspondant.

 Effort normal maximal avec le moment correspondant.

 Effort normal minimal avec le moment correspondant.

Les combinaisons utilisées pour la détermination des sollicitations précédentes sont :






 y

y

x

x

EG

EQG

EG

EQG

QG

QG













8.06

5

8.04

3

2

5.135.11

V.2.1 Les recommandations du RPA 99/2003 :

a) Les armatures longitudinales:

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

 Le pourcentage minimal est de: 0.8 % (Zone II).

 Le pourcentage maximal et de : 3 % en zones courantes.

6 % en zones de recouvrement.

 Le diamètre minimal est de 12mm.

 La longueur minimale des recouvrements est de : 40  (zone II).

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser

25cm (zone II).

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur des zones nodales.
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Les valeurs numériques relatives aux prescriptions du RPA99 sont apportées dans le tableau

suivant :

Tableau 5.1 : Armatures longitudinales et maximales selon le RPA dans les poteaux.

b) Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante :

1 .
t a u

e

A V

t h f


 RPA99 (Article 7.4.2.2)

Avec :

Vu : L’effort tranchant de calcul.

h1: Hauteur totale de la section brute.

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

ρa : 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 des armatures transversales dont la valeur est déterminée dans la

formule précédente; par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit :

- Dans la zone nodale : t  Min (10 l ,15 cm) en zone ІІa

- Dans la zone courante : 't  15 l en zone ІІa

Où : l est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

- La quantité d’armatures transversales minimales :

1

A

t b
en % est donnée comme suit :

min
10.3% (t b ) 5t gA si  

Niveau Section du Amin (cm²)
Amax RPA (cm2)

Zone courante Zone de recouvrement

S-Sol RDC 1ére 65*65 33.8 126.75 253.5

Pot 2éme 3éme 4éme 60*60 28.8 108 216

Pot 5éme 6éme 55*55 24.2 90.75 181.5

Pot 7éme 8éme 50*50 20 75 150

Pot 9éme 10éme 45*45 16.2 60.75 121.5
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min
10.8% (t b ) 3t gA si  

Si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

: est l'elencement géométrique du poteaug

ouf 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 t minimum.

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre

suffisants .. min 12che ées cm  pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la

hauteur de poteau.

V.2.2. Ferraillage :

a) Les armatures longitudinales :

Le ferraillage des poteaux se fait dans les deux plans et selon la combinaison la plus

défavorable, les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau 5.2 : Les Armatures longitudinale dans les poteaux

Niveau
Section

(cm²)

Amin (cm2)

(RPA)
Comb

A(cm2)

SAP2000
Aadoptée(cm2)

S-Sol RDC 1ére 65*65 33.8 Acc4 35.16 8HA20+4HA25=44.74

Pot 2éme 3éme 4éme 60*60 28.8 Acc4 29.90 4HA25+8HA14=31.95

Pot 5éme 6éme 55*55 24.2 Acc4 19.77 4HA20+8HA14=24.88

Pot 7éme 8éme 50*50 20 Acc4 15.81 4HA16+8HA14=20.36

Pot 9éme 10éme 45*45 16.2 Acc4 14.51 4HA16+8HA12=17.09
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Tableau 5.3 : Les Armatures longitudinale dans les poteaux solidaires aux voiles.

Niveau
Section

(cm²)

Amin (cm2)

(RPA)
comb

A(cm2)

SAP2000
Aadoptée(cm2)

S-Sol RDC 1ére 65*65 33.8 Acc1 38.33 8HA20+4HA25=44.74

Pot 2éme 3éme 4éme 60*60 28.8 Acc1 26.92 4HA25+8HA14=31.95

Pot 5éme 6éme 55*55 24.2 Acc1 7.09 4HA20+8HA14=24.88

Pot 7éme 8éme 50*50 20 Acc1 5 4HA16+8HA14=20.36

Pot 9éme 10éme 45*45 16.2 Acc1 4.05 4HA16+8HA12=17.09

b) Les armatures transversales

Tableau 5.4 : Les armatures transversales adoptées pour les poteaux.

Section

(cm2)

l
min (cm) lf λg

V

(kn)
lr St1 St2 At At min At adop Nbr de barre

65*65 2 214,2 3,295 73 65 10 15 1,05 2,92 3,01 6T8

60*60 1,6 214,2 3,57 84 60 10 15 1,31 2,7 3,01 6T8

55*55 1,6 214,2 3,89 75,9 55 10 15 1,29 2,47 3,01 6T8

50*50 1,6 214,2 4,28 63,6 50 10 15 1,19 2,25 3,01 6T8

45*45 1,4 214,2 4,76 59,3 45 10 15 1,23 2,02 3,01 6T8

Conformément au RPA et au BAEL 91, le diamètre des armatures transversales est :

max 25
8.33mm condition vérifiée.

3 3
l

t


    

V.2.3. Vérification au flambement :

Selon BAEL91, (art 4.4.1) : les éléments soumis à la flexion composée doivent être

justifiés vis-à-vis de l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).

L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial que peut supporter un poteau sans

subir des instabilités de forme par flambement.

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau et le plus élancé.

Critère de la stabilité de forme :

Le poteau le plus élancé : (l0 =3.74m)

D’après le CBA93 on doit vérifier que :
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28

0.9
r c s e

u

b s

B f A f
N 

 

  
   

  CBA93 (Art : B.8.2.1)

Avec : Br : Section réduite du béton

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

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

 : Coefficient réducteur qui est fonction de l’élancement g .

As : section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

2

0.85
si: 50

1 0.2
35

50
0.6 si: 50 70

 


 



 

     
 


      

  

Tel que :
i

l f
 avec

hb

I
i




Cas d’une section rectangulaire :
3

12

b h
 

D’où : 3.46
fl

b
   avec lf : Longueur de flambement

Avec :lf = 0.7 l0

   22  baBr avec : a :largeur de la section nette

b :hauteur de la section nette

As : Section d’armature.

Les résultats de vérification des poteaux au flambement sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 5.5 : Justification de l’effort normale ultime

Niveau
Section

(cm2)

L0

(m)

Lf

(m)
 i α

As

(m2)

Br

(m2)

Nultime

(MN)

Nmax

(MN)

RDC 1ére 65*65 3,06 2,142 11,5 0,19 0,83 0,00447 0,3969 7,4099 3,167448

Pot 2éme 3éme 4éme 60*60 3,06 2,142 12,4 0,17 0,83 0,00319 0,3364 6,1686 2,542203

Pot 5éme 6éme 55*55 3,06 2,142 13,6 0,16 0,83 0,00249 0,2809 5,2929 1,657439

Pot 7éme 8éme 50*50 3,06 2,142 14,8 0,14 0,82 0,00203 0,2304 4,2628 1,099489

Pot 9éme 10éme 45*45 3,06 2,142 16,7 0,13 0,81 0,00171 0,1849 3,537 0,562923

Nmax <NuPas de risque de flambement.
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V.2.4. Vérification des contraintes :

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte

de compression du béton seulement, cette vérification sera faite pour le

poteau le plus sollicité à chaque niveau.

280.6 15MPaser
bbc c

gg

M vN
f

S I
 


     

3 '3 ' 2 2( ) 15 ( ') 15 ( )
3

gg s s

b
I v v A v d A d v          

3 '3 2' 0 ( ) 15 ( )
3

gg s

b
A I v v A d v        

21
( 15 )

2
s

b h
v A d

B


    

' h   et 0.9d h 

sAhbB  15

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 5.6 : Vérification des contraintes dans le béton

Niveau

Section d As


(cm) ' (cm) Igg (m4) Nser (KN)

Mser

(KN.m)

bc

(MPa)

bc





(MPa)

observatio

n
(cm2) (cm) (cm2)

RDC 1ére 65*65 58.5 44.74 36 29 0.0263 2304.27 42.12 6.03 15 vérifiée

2éme 3éme 4éme 60*60 54 31.95 33.05 26.95 0.0133 1847.49 43.20 6.20 15 Vérifiée

5éme 6éme 55*55 49.5 24.88 30.74 24.26 0.0097 1204.32 47.00 5,47 15 Vérifiée

7éme 8éme 50*50 45 20.36 27.77 22.23 0.0066 798.81 47.22 5.18 15 Vérifiée

9éme 10éme 45*45 40.5 17.09 25.48 19.52 0.0036 408.96 54.88 5.90 15 vérifiée

V.2.5 : Vérification des sollicitations tangentes :

Selon le RPA99 (Article 7.4.2.2)

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
  

y

x

Figure 5.1 : Section d’un poteau
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0

u
bu

V

b d
 


(La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique).

Tous les résultats de calculs effectués sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau 5.7 : Vérification des sollicitations tangentes

Niveau

Section lf

g d

d Vu
u

(MPa)

__

u

(MPa)

Observation

(cm2) (m) (cm) (KN)

RDC 1ére

65*65 2.142 3,295 0,04 58.5 73 0.192 1

vérifiée

Pot 2éme 3éme

4éme
60*60 2,142 3,57 0,04 54 84 0.259 1

vérifiée

Pot 5éme 6éme
55*55 2,142 3,89 0,04 49.5 75,9 0.278 1 vérifiée

Pot 7éme 8éme
50*50 2,142 4,28 0,04 45 63,6 0.282 1 vérifiée

Pot 9éme 10éme
45*45 2,142 4,76 0,04 40.5 59,3 0.325 1 vérifiée

V.2.6 : Schéma de ferraillage des poteaux :

2HA25

cadreT10

2HA25

2HA202HA20

2HA20

2HA20

Figure 5.2. Ferraillage poteau s-sol et RDC et 1ére
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2HA20

cadreT10

2HA20

2HA142HA14

2HA14

2HA14

Figure 5.4. Ferraillage poteau 5éme et 6éme

2HA16

cadreT10

2HA16

2HA142HA14

2HA14

2HA14

Figure 5.5. Ferraillage poteau 7éme et 8éme

2HA25

cadreT10

2HA25

2HA142HA14

2HA14

2HA14

Figure 5.3. Ferraillage poteau 2éme , 3éme et 4éme
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V.3. Les poutres :

Les poutres ont pour objectifs la transmission des charges apportées par les planchers aux

poteaux. Les efforts normaux dans les poutres seront négligés, elles seront ainsi sollicitées

uniquement par des moments fléchissant en travées et en appuis, et par des efforts tranchants,

le calcul se fera alors en flexion simple.

On distingue les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les poutres

secondaires qui assurent le chaînage (disposées parallèlement aux poutrelles).

V.3.1. Recommandation du RPA 99/V2003 :

a) Coffrage :

- Les poutres doivent respecter les dimensions ci-après :

max 1

20cm

30cm

1.5

b

h

b h b





  

RPA99 (Article 7.5.1)

b) Ferraillage : RPA99 (Article 7.5.2)

- Les armatures longitudinales :

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5%b h en toute section.

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

2HA16

cadreT10

2HA16

2HA122HA12

2HA12

2HA12

Figure 5.6. Ferraillage poteau 9éme et 10éme
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4 %b h En zone courante.

6%b h En zone de recouvrement.

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par

les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une

section en travée au moins égale à la moitie de la section sur appui.

 La longueur minimale des recouvrements est de :

40 En zone ІІa.

maxavec : : est le diamétre maximale utilisé.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont

constitués de 2U superposés formant un carré ou un rectangle ( là où les circonstances

s’y prêtent, des cadres traditionnels peuvent également être utilisés).

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées Néanmoins, il faudra

veiller à ce qu’ au moins un coté fermé des U d’un cadre soit disposé de sorte à

s’opposer à la poussé au vide des crochets droits des armatures longitudinales des

poutres.

 On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum de

trois cadres par noeuds.

- Les armatures transversales :

 La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

tA = 0.003 S b 

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :

Minimum de : min( ;12 )
4

l

h
S 

En dehors de la zone nodale :
2

h
S  Avec : h : La hauteur de la poutre

 La valeur du diamètre l des armatures longitudinales à prendre est le plus petit

diamètre utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées.

C’est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.

 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu

d’appui ou de l’encastrement.
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V.3.2. Recommandation de BAEL :

La section minimale des aciers longitudinaux est de :

28
min 0.23 t

e

f
A b d

f
    (Condition de non fragilité)

V.3.3. Ferraillages des poutres :

Le ferraillage adopté doit respecter les exigences du RPA.

a) Les armatures longitudinales :

Le ferraillage des poutres est déduit de la modélisation du SAP2000, les sections adoptées

doivent respecter la condition minimale d’armatures (Amin).

Les Résultats de sollicitations maximales et de ferraillages des poutres sont résumés

dans le tableau qui suit :

Tableau 5.8 : Tableau récapitulation du ferraillage des poutres.

Niveau
Type de

poutre
Section Localisation

Acal Amin

(cm2)

Aadop

(cm2)

Nbre

(cm2) de barres

S
-S

o
l

et
R

D
C

(c
o

m
m

er
ce

) Principales 45*35
Appuis 13,76

7.875
15.46 3T16+3T20

travées 7,41 9.42 3T20

Secondaires 40*35
Appuis 9,28

7
10.65 3T16+3T14

travées 2,37 9.42 3T20

Palier 35*30
Appuis 1,54

5,25
6.03 3T16

travées 1,54 6.03 3T16

Console 40*35
Appuis 5,4

7
8.01 3T12+3T14

travées 3,06 9.42 3T20

E
ta

g
e

co
ur

an
t.

Principales 45*35
Appuis 13,42

7.875
14.04 3T14+3T20

travées 6,95 9.42 3T20

Secondaires 40*35
Appuis 8,21

7
9.42 3T16+3T12

travées 2,37 9.42 3T20

Palier 35*30
Appuis 1,54

5,25
6.03 3T16

travées 1,54 6.03 3T16

Console 40*35
Appuis 5,4

7
8.01 3T12+3T14

travées 3,06 9.42 3T20

T
er

ra
ss

e
in

ac
.

Principales 45*35
Appuis 11,71

7.875
12.82 3T12+3T20

travées 7,17 9.42 3T20

Secondaires
40*35

Appuis 3,62
7

8.01 3T12+3T14

travées 2,37 9.42 3T20
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Console 40*35
Appuis 5,4

7
8.01 3T12+3T14

travées 3,06 9.42 3T20

 Longueurs de recouvrement :

Lr > 40ØL

Ø=20mm→ Lr > 40*2 = 80 cm, on adopte Lr = 85 cm.

Ø = 16mm → Lr > 40*1.6 = 64 cm, on adopte Lr = 70 cm.

Ø = 14mm → Lr > 40*1.4 = 56 cm, on adopte Lr = 60 cm.

Ø = 12mm → Lr > 40*1.2 = 48 cm, on adopte Lr = 50 cm.

 Pourcentage total maximum des aciers longitudinaux :

>En zone courante :

3T20 = 9.42, cm2 < 4%*b*h = 56 cm2……………………….……………….vérifié.

>En zone de recouvrement :

3T16+3T20 + 3T20 = 15.45 + 9,42 = 24.87 cm2 < 6%*b*h = 94,5 cm2….…...vérifié.

0.5%*b*h = 7,875 cm2 < 9.42 cm2 …………………………………………...…vérifié.

V.3.4. Armatures transversales :

 Poutres principales :

Le diamètre minimal doit vérifier la condition du BAEL.

.85.12)12,
10

350
,

35

450
min( mmtt  

Donc on adopte un cadre et un étrier de Ø8 d’où : At = 4T8 = 2.01 cm2.

 Vérification des sections d’armatures transversales :

At > 0.003*St*b.

 Calcul de St : Selon le CBA93 (Art A. 5. 1. 2. 2)

- St < min (St1, St2, St3), avec:

),
10

,
35

min( 0
Lt

bh
 
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3

280

3

2

0

2

11

)3.0(**

*9.0

.42.57
*4.0

*

..7.29)40;*9.0min(

t

tUS

et
t

t
et

t

tt

S
fb

fA
S

cmS
b

fA
S

cmScmdS












Exigences du RPA:

- Zone nodale:

.10

25.11)30;12;
4

min( min

cmSSoit

cmcm
h

S

t

t



 

- Zone courante:

.15

5.22
2

cmSSoit

cm
h

S

t

t





257.135*15*003.0**003.0 cmbSA tt  ……..…Condition vérifiée.

Poutres Secondaires et Consoles :

Le diamètre minimal doit vérifier la condition du BAEL.

.42.11)12,
10

350
,

35

400
min( mmtt  

Donc on adopte un cadre et un étrier de Ø8 d’où : At = 4T8 = 2.01 cm2.

 Vérification des sections d’armatures transversales :

At > 0.003*St*b.

 Calcul de St : Selon le CBA93 (Art A. 5. 1. 2. 2)

- St < min (St1, St2, St3), avec:

3

280

3

2

0

2

11

)3.0(**

*9.0

.42.57
*4.0

*

..7.29)40;*9.0min(

t

tUS

et
t

t
et

t

tt

S
fb

fA
S

cmS
b

fA
S

cmScmdS












Exigences du RPA:

- Zone nodale:

.10

10)30;12;
4

min( min

cmSSoit

cmcm
h

S

t

t



 

),
10

,
35

min( 0
Lt

bh
 
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- Zone courante:

.15

20
2

cmSSoit

cm
h

S

t

t





257.135*15*003.0**003.0 cmbSA tt  …………Condition vérifiée.

 Poutres palières :

De même, on adopte deux cadres de 8

 Calcul de St :

)3.0(**

*9.0

*4.0

*

..2.25)40;*9.0min(

280

3

0

2

11

tUS

et
t

et
t

tt

fb

fA
S

b

fA
S

cmScmdS










Exigences du RPA :

- Zone nodale : .10cmSt 

- Zone courante : .15cmSt 

235.130*15*003.0**003.0 cmbSA tt  …………Condition vérifiée.

V.3.5 Vérification à l’ELU :

V.3.5.1. Condition de non fragilité :

.26.1***23.0

sec69.1***23.0

.90.1***23.0

228
min

228
min

228
min

palièrePoutrecm
f

f
dbA

consoleetondairesPoutrescm
f

f
dbA

sprincipalePoutrescm
f

f
dbA

e

t

e

t

e

t







Donc la condition de non fragilité est vérifiée.

V.3.5. Contrainte tangentielle maximale :

db

Vu
u

*
 ; F. P. N MPaMPaf ucu 25.3)4,*13.0min( 28  
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Tableau 5.9 : Vérification de la contrainte tangentielle

poutres Vu(MN) U (MPa) Observation

principales 0,4027 2,55 vérifiée

socondaires 0,2903 2,07 vérifiée

paliers 0,0276 0,26 vérifiée

consoles 0,2903 2,07 vérifiée

 uu  Pas de risque de cisaillement.

V.3.6. Vérification à l’ELS :

V.3.6.1 Etat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification à faire car la fissuration, est peu préjudiciable.

V.3.6.2. Etat limite de compression du béton :

y
I

M

yAdyAy
b

hb
I

ser
bc

ss









01515
2

;
12

*

2

3

MPafcbc 156.0 28 

Tableau 5.10 : Vérification de la contrainte limite de béton

Poutres Localisation
Mser

(MN.m)
I (m) Y (m)

σbc

(MPa)
Observation

Principales
Appuis 117*10-3 2.65*10-3 0.18 6.10 Vérifiée

Travées 44.69*10-3 2.65*10-3 0.15 2.48 Vérifiée

Secondaires
Appuis 94.57*10-3 1.86*10-3 0.14 3.28 Vérifiée

Travées 16.99*10-3 1.86*10-3 0.15 0.96 Vérifiée

Consoles
Appuis 7.09*10-3 1.86*10-3 0.15 0.22 Vérifiée

Travées 2.26*10-3 1.86*10-3 0.14 0.05 Vérifiée

Palières
Appuis 25.46*10-3 1.6*10-3 0.147 6.17 Vérifiée

Travées 3.97*10-3 1.6*10-3 124 0.07 Vérifiée
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V. 3.6.3. Etat limite de déformation (évaluation de la flèche) :

D’après le CBA93 et BAEL91, la vérification à la flèche est inutile si :

o )1..(........................................
16

1


l

ht .

o )2....(..............................
*10 0M

M

l

h tt  .

o )3......(..............................
4.2

*0 e

s

fdb

A
 .

Tableau 5.11 : Vérification de l’utilité de la flèche

Poutres Condition (1) Condition (2) Condition (3)

Principales Vérifiée Vérifiée Vérifiée

Secondaires Vérifiée Vérifiée Vérifiée

Consoles Vérifiée Vérifiée Vérifiée

Paliers Vérifiée Vérifiée Vérifiée

V. 3.7. Vérification à l’ELS :

 Les zones nodales :

En prend L’ = 70 cm pour toutes les poutres.

 Exemple de ferraillage d’une poutre principale du RDC.

Figure 5.7 : Disposition constructive des poutres

e = 10 e = 15 e=10e = 10 e = 15 e =10

5.05 6.25

3T203T16

3T20
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V. 3.8. Schéma de ferraillage des poutres :

Le schéma de ferraillage des poutres principales, secondaires, consoles et paliers est présenté

dans le tableau suivant :

a) ferraillage des poutres d’étage S-sol et RDC (commerce) :

Tableau 5.12 : Schéma de ferraillage des poutres d’étage S-sol et RDC (commerce)

Types de

poutres

Section

(cm2)

Schéma de ferraillage

Appuis Travée

Principales 45*35

Secondaire 40*35

palière
35*30

Console 40*35

3T16
Filantes

3T16
Filantes

4Ø8

3T14
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T14
Filantes

3T16
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T16
Filantes

3T20
chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T16
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T14
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T16
Filantes

3T16
Filantes

4Ø8
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b) ferraillage des poutres d’étages courants :

Tableau 5.13 : Schéma de ferraillage des poutres d’étages courants

Types de

poutres

Section

(cm2)

Schéma de ferraillage

Appuis Travée

Principales 45*35

Secondaire 40*35

Palière 35*30

Console 40*35

3T16
Filantes

3T16
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T16
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T14
Filantes

3T20
chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T14
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T14
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T16
Filantes

3T16
Filantes

4Ø8
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3T20
Filantes

C) ferraillage des poutres d’étages d’étage terrasse :

Tableau 5.14 : Schéma de ferraillage des poutres terrasse

Types de

poutres

Section

(cm2)

Schéma de ferraillage

Appuis Travée

Principales 45*35

Secondaire
40*35

Console 40*35

V. 4. Etude des voiles :

D’après le RPA99 version 2003 (Article 3. 4. a1), chaque structure en béton armé

dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone II (moyenne sismicité) doit être

contreventée par des voiles.

3T20
Filantes

3T12
Filantes

3T20
Chapeaux

4Ø8

3T12
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T14
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T20
Filantes

4Ø8

3T12
Filantes

3T14
Chapeaux

3T20
Filantes

4Ø8
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l

a

V.5.1 Définition :

Les voiles sont des éléments verticaux qui sont destinés à reprendre, les charges

horizontales ils participent aussi à reprendre les charges verticales.

Les voiles présentent une section rectangulaire dont l’épaisseur est faible devant la

longueur donc ils ont une faible rigidité dans la direction perpendiculaire à la l’épaisseur, ce

qui impose une disposition des voiles dans les deux directions principales de la structure.

Suivant la géométrie il y a un type de voile, voile simple.

 Dimensionnement :

 a ≥ 15 cm.

 a =
20

eh
.

Avec : a : épaisseur de voile.

he : hauteur d’étage.

 l ≥ 4 * a.

Pour notre structure : a ≥ 15 cm.

a=
20

400
= 20 cm. Pour sous sol.

On adopte a = 20 cm.

a =
20

306
= 15.3 cm. Pour le RDC et étage courant.

On adopte a = 20 cm.

V.4.2. Recommandation du RPA99 :

a. Armatures verticales :

Sont destinés à reprendre les effets de la flexion, elles sont disposées en deux nappes

parallèles aux faces du voile. Ces armatures doivent respecter les prescriptions suivantes :

 Le pourcentage minimal sur toute la zone tendue est de 0.20%.

 les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées par des cadres

horizontaux dont l’espacement S est inférieur à l’épaisseur du voile (e).

Voile simple.

a ≥ 15
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 l’espacement des barres verticales doit être réduit à la moitié sur une longueur de

L/10 dans les zones extrêmes.

b. Armatures horizontales :

Sont destinées à reprendre les efforts tranchants, disposés en deux nappes vers

l’extrémité des armatures verticales. Pour empêcher leurs flambements elles doivent être

munie de crochets à 135° de longueur 10Ø.

c. Armatures transversales :

Destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le

flambement. Elles sont en nombre de 4 épingles par 1m2 au moins.

d. 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

Cette quantité doit s’ajoutée à la section tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.

e. Règles communes :

 Le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales :

Amin = 0.15%................................ Section globale du voile.

Amin = 0.10%................................ Zone courante.

Figure 5.8 : Disposition des armatures verticales

L

L/10L/10

SS/2
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A

A’

h/2

h/2

b

Figure 5.10 : Section de ferraillage.

 L’espacement des barres (horizontales et verticales) S < min (1.5a, 30cm).

 Diamètre des barres (horizontales et verticales) Ø < a/10 en zone courante.

 Longueur de recouvrement :

- Lr = 40Ø en zone qui peut être tendue.

- Lr = 20Ø en zone comprimé sous toutes les combinaisons.

V. 4.3. La disposition des voiles :

La disposition des voiles de notre structure est illustrée dans la figure ci-dessous :

Le SAP2000 utilise la méthode des éléments finis, cette dernière donne des résultats

plus précis en augmentant le nombre de nœuds (augmentation de nombre d’éléments ou

mailles) la commande qui permet de mailler la structure dans le SAP2000 est la commande

mèche schel, et par conséquent on aura plusieurs mailles dans un voile, pour le ferraillage on

prend la maille la plus sollicitée.

V.4.4. Le ferraillage :

 Armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion

composée sous (M et N) pour une section (e*L) comme

indiquée sur la figure (V-3-4), Selon la sollicitation la plus

défavorable des sollicitations Suivantes :

Vx =4.2mVx1=4.20

Vy1=4.20m

Vy2=4.20m

Figure 5.9 : disposition des voiles
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 NmaxM correspondant.

 NminM correspondant.

 MmaxN correspondant.

La section trouvée (A) sera repartie sur une face en respectant toujours les

recommandations du RPA 99.

 Armatures horizontales :

Leur section est calculée selon la formule suivante

)cos(sin*9.0

**3.0

*











s

e

tj

t

t

f

kf

Sb

A

Elle doit aussi respecter les conditions du RPA.

Av
min/voile : Section d’armatures minimales dans le voile complet.

Av
min = 0.15%b*L.

Av
calculé/face : Section d’armature calculée pour une seule face du voile.

Av
adopté/face : Section d’armatures adoptée pour une seule face du voile.

Nbre/face : Nombre de barres adoptées par face.

St : Espacement.

Ah
min : section d’armatures horizontales dans le voile complet. Ah

min = 0.15bh.

Ah
calculé : section d’armatures horizontales calculées. (Aadopté/4).

Vx 1 :

Niveau
S-Sol, RDC et

1

Étages

2 , 3 et 4

Étages

5 et 6

Etage

7 et 8

Etage

9 et 10

Section (a*L) 20*420 20*420 20*420 20*420 20*420

M (KN.m) 546.45 1874.65 1484.11 1021.87
527.2

N (KN) 8902.82 7675.84 5508.42 3917.95
2069.15

V (KN) 1607.47 1392.49 923.87 644
371.03

Av
min/voile (cm2) 12.6 12.6 12.6 12.6

12.6

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre V Calcul des éléments principaux

154

Av
calculé/face (cm2) 133.58 129,589 94,422 28,944

35,157

Av
adoté/face (cm2) 69.12 69.12 49,10 15.71

19.85

Nbrede

barres/face
22T20 22T20 20T16+2T14 20T10

12T12+8T10

St (cm) 20 20 20 20
20

Ah
min/ml (cm2) 3 3 3 3

3

Ah
calculé/ml (cm2) 3.72 3.22 2.26 1.48

0.86

Ah
adoté/face

(cm2/ml)
5.65 5.65 5.65 5.65

5.65

Nbre de

barres/face/ml
5T12 5T10 5T10 5T10

5T10

St (cm) 20 20 20 20
20

Tableau 5.15 : ferraillage de voile Vx1

Vy 1 :

Niveau
S-Sol, RDC et

1

Étages

2 , 3 et 4

Étages

5 et 6

Etage

7 et 8

Etage

9 et 10

Section (a*L) 20*420 20*420 20*420 20*420 20*420

M (KN.m) 5078.98 4526 2381.9 2277.31
1124.27

N (KN) 5253.131 4244.5 3013 2115.16
1090.08

V (KN) 758.58 1195.69 780.75 564.25
350.38

Av
min/voile (cm2) 4.23 4.23 4.23 4.23

4.23

Av
calculé/face (cm2) 25.16 20,213 20,745 9,904

5,484

Av
adoté/face (cm2) 30.79 22,60 22,60 11,30

7.85

Nbrede barres/face 20T14 20T12 20T12 10T12
10T10
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St (cm) 20 20 20 20
20

Ah
min/ml (cm2) 3 3 3 3

3

Ah
calculé/ml (cm2) 1.76 2.77 1,81 1,31

0,81

Ah
adoté/face

(cm2/ml)
5.65 5.65 5.65 5.65

5.65

Nbre de

barres/face/ml
5T12 5T10 5T10 5T10

5T10

St (cm) 20 20 20 20
20

Tableau 5.16 : ferraillage de voile Vy1

V.4.5. Tableau de vérification à l’effort tranchant :

voile
S-Sol, RDC

et 1

Étages

2 , 3 et 4

Étages

5 et 6

Etage

7 et 8

Etage

9 et 10

Vx1
V (KN) 1607.47 1392.49 923.87 644 371.07

(MPa) 2.97 2.57 1.71 1.193 0.687

Vy1

V (KN) 758.58 1195.69 780.75 564.25 350.38

(MPa) 1.405 2.21 1.44 1.04 0.65

V.4.6. Exemples de schémas de ferraillage (au RDC) :

Figure 5.11 Schéma ci-dessous présente le ferraillage du voile Vx1 au RDC

4.20 m

5T10 st = 20 cm Epingle T8

14T20 st=20cm4T20 st=10cm 4T20 st=10cm

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre VI Calcul de l’infrastructure

156

VI.1. Introduction:

L’infrastructure est l’ensemble des éléments, qui ont pour rôle le support des

charges de la superstructure et les transmettre au sol. Cette transmission peut être

directe (semelles posées directement sur le sol: fondations superficielles) ou indirecte

(semelles sur pieux, fondations profondes) et cela de façon à limiter les tassements

différentiels et les déplacements sous l’action des forces horizontales.

Elle constitue donc la partie essentielle de l’ouvrage, puisque de sa bonne conception

et réalisation, découle la bonne tenue de l’ensemble.

VI.2. Choix du type des fondations :

Plusieurs types de fondations existent, et le choix du type à adopter se fait en tenant

compte des conditions suivantes :

 Capacité portante du sol d’assise.

 Charges transmises de la superstructure au sol.

 Distances entres les différents points d’appuis.

 La profondeur du bon sol.

Cependant une vérification dans l’ordre suivant est requise : les semelles isolées, les semelles

filantes et enfin le radier général et on opte pour le choix qui convient.

VI.3. Combinaisons d’actions à considérer :

D’après le RPA99 version 2003les fondations superficielles sont dimensionnées selon

les combinaisons d’actions suivantes :

 G QE

 0.8G E

VI .4. Etude des fondations :

VI .4.1. Cas de RDC

 Le choix de fondation :

D’après le rapport du sol, La structure sera fondée sur un sol dont la contrainte

admissible est de 2 bar pour une profondeur au moins de -2.20 m par rapport à la côte du

terrain naturel.

Soit la surface des fondations :
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Scal ≥
୒ୢ

஢ୱ୭୪
=
ହହହଽଵ.ଶସ

ଶ଴଴
=277.95m2

Donc la surface des fondations est 277.95m2

On opte pour une surface de radier : S radier =322.594m²

La surface du bâtiment bâtS = 322.594m2

S batradier S  On n’a pas besoin de débord

 Radier général :

Le radier général fonctionne comme un plancher renversé, soumis à la réaction du sol

agissant du bas vers le haut d’une manière uniforme.

A –Dimensionnement :

Le radier est considéré comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions

suivantes :

Condition de coffrage :

hn : hauteur des nervures.

hd:hauteur de la dalle.

Lmax: la plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

Lmax =5.60m

La nervure :

On a :hn≥
୐୫ ୟ୶

ଵ଴
=
ହ଺଴

ଵ଴
=56cm

La dalle :

On a :hd ≥
୐୫ ୟ୶

ଶ଴
=
ହ଺଴

ଶ଴
=28cm

Condition de rigidité :

π

2
Le ≥ Lmax

Le : est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible).

Le= ට
ସ∗୉∗୍

୏∗ୠ

ర

E : module d’élasticité du béton, E = 3.216×107KN/m2.
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I : inertie de la section du radier.

K : coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K = 4×104KN/m2.

b: la largeur de la semelle.

On a:

I =
ୠ∗୦^ଷ

ଵଶ
=>ht≥ ට

ସ ∗଼୐୫ ୟ୶ర∗୏

୉∗஠^ସ

య

≥0.604m

Condition de cisaillement :

τu =
୚ୢ

ୠ∗ୢ
≤ 0,07 fc28/γb ……………….(I)

Vd =
୒ୢ∗୐୫ ୟ୶

ଶ∗ୗ୰ୟୢ
∗ 1m

Nd: effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.

Sur ce on a Vd = 482.51 KN

Donc depuis (I) on tire d ≥0.41m

A partir de ces trois conditions on opte pour :

hn= 80cm pour les nervures du radier.

hd= 60cm pour la dalle du radier

B - Les vérifications :

B-1- Vérification au poinçonnement :

Le poinçonnement se manifeste là où il y a une concentration des charges. Pour

vérifier le non poinçonnement du radier (dalle) alors le BAEL99 (article A.5.2, 41), propose

de vérifier la résistance de la dalle au poinçonnement par effort tranchant, cette vérification

s’effectue comme suit :

.Nu≤0,045*Uc*hn*
୤ୡଶ଼

γୠ

Nu: effort normal sur le poteau le plus sollicité.

hn: hauteur de la nervure.

Uc: périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

 Sous poteaux :

Le poteau le plus sollicité est le poteau carré 65*65 avec Nu=3167.448KN, le périmètre

d’impact Uc est donné par la formule suivante : Uc= 2× (A+B)
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A = a+h =0.65+0.8=1.45

B= b+h =0.65+0.8=1.45

 Uc = 2× (A+B) =5.8m

 Nu=3.167MN < 3.240MN …………..vérifie

B-2-Vérification de la contrainte dans le sol :

Calcul des contraintes sous le radier :

D’après le programme SOCOTEC on a les caractéristiques suivantes :

IX =19625.86m4 et XG =4.39 m.

IY=10102,16m4 et YG =6.68m.

MX=259473.086KN.m, MY = 152563.883KN.m.

N=55591.24 KN

N: L’effort normal du aux charges verticales.

MY, MX : Moments à la base.

 Sens X-X:

σmax =
୒

ୗ୰ୟୢ
+

୑ ୶

୶୍
∗ YG =

ହହ.ହଽଵ

ଷଶଶ.ହଽସ
+

ଶହଽସ଻ଷ.଴଼଺∗ଵ଴షయ∗଺.଺଼

ଵଽ଺ଶହ.଼଺
=0.18MPa

σmin =
୒

ୗ୰ୟୢ
−

୑ ୶

୶୍
∗ YG =0.09MPa

Donc :
ଷ஢୫ ୟ୶ା஢୫ ୧୬

ସ
=0.15MPa =σadm= 0.20MPa

 Sens Y-Y :

σmax =
୒

ୗ୰ୟୢ
+

୑ ୷

୷୍
∗ XG =

ହହ.ହଽଵ

ଷଶଶ.ହଽସ
+

ଵହଶହ଺ଷ.଼଼ଷ∗ଵ଴షయ∗ସ.ଷଽ

ଵ଴ଵ଴ଶ.ଵ଺
=0.19MPa

σminx =
୒

ୗ୰ୟୢ
−

୑ ୷

୷୍
∗ XG =0.1MPa

Donc :
ଷఙ ௠ ௔௫ାఙ௠ ௜௡

ସ
=0.16MPa<݉݀ܽߪ = 0.20MPa

B-3- Vérification aux sous-pressions :

N≥ ݓߛ ∗S*Z*Fs

Avec :

Fs= 1.15 (coefficient de sécurité).

=ݓߛ 10KN/m3 (poids volumique de l’eau).

Srad= 322.594m2(surface du radier).
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Z= 2.20m (hauteur de la partie enterrée du bâtiment).

N=55591.24KN>1.15×10×2.20×322.594=8161.628KN…………Condition Vérifiée

C- Ferraillage du radier :

Le radier se calcule comme un plancher renversé, sollicité à la flexion simple causée

par la réaction du sol. On calculera le panneau le plus défavorable on optera le même

ferraillage pour tout le radier. On fait le calcul pour une bande de 1m.

C-1- détermination des sollicitations :

Qu =
ே௨ା௉௨

ௌ௧௢௧

Avec : Nu est l’effort normal ramené par la superstructure, et Pu le poids propre du radier.

Nu=55591.24KN

Calcul de Pu :

Poids propre du radier =322.594*0.6*25=4838.91KN

 Pu=1,35* 4838.91 = 6532.53 KN

Donc : Qu =
଺ଶଵଶଷ.଻଻

ଷଶଶ.ହଽସ
=192.57KN/m2 et Lx = 5.05m ; Ly =6.25m

ߩ =
௅௫

௅௬
= 0,81 et à E L U on a =ݔߤ: 0,0550 =ݕߤݐ݁ 0,6135

Donc : M0x = ݔߤ *Qu*Lx^2 = 270.106kN.m

M0y = M0x * ݕߤ = 165.71kN .m

C-2- Calcul du ferraillage :

En tenant compte de la continuité des panneaux, les moments seront réduits ainsi :

 En travée :

Mtx = 0,75 M0x =202.58kN.m

Mty=0,75 M0y =124.28kN.m

 En appuis :

Max =May = -0,5M0x = -135.05kN.m

La section de ferraillage étant (1*0,6) m2 alors les résultats de calcul donnant la section

d’armature de la dalle du radier sont regroupés dans le tableau suivant :
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Tableau 6.1. Section des armatures du radier.

Localisation
Mt

(KN.m)

Acal

(cm2/m)

Amin

(cm2/m)

Aadop

(cm2/m)

Choix/ml

(cm2)

travée
x-x 202.58 10.64 5.25 12.06 6HA16

y-y 124.28 6.47 4.8 7,70 5HA14

Appui -135.05 7.03 5.25 7,70 5HA14

Pour une dalle d’épaisseur e >12 cm ; et ρ > 0.4, la section minimale d’armatures est :

Axmin =  ρ0 *(3- ρ)*b*
௛

ଶ
= 5.25 cm2/ml

Aymin = ρ0*b*h =4.8 cm2/ml

Sachant que pour des aciers HA FeE400   ρ0 = 0.0008

 L’espacement des armatures :

Armatures // à Lx : St =20cm ≤ min (2*e ; 25cm) =25cm.

Armatures // à Ly : St =20cm ≤ min (2*e ; 25cm)=20cm.

C-3- Les vérifications à l’état limite ultime :

 - Vérification au cisaillement :

Vux =
୕୳∗୐୶

ଶ
*

୐୷ర

୐୶రା୐୷^ସ
=340.923 kN

Vuy =
୕୳∗୐୷

ଶ
*

୐୶ర

୐୶రା୐୷^ସ
=421.938kN

τu =
୚୳

ୠ∗ୢ
= 0,70MPa<

଴,଴଻୤ୡଶ଼

ஓୠ
= 1,17 MPa.

C-4- Les vérifications à l’état limite de service :

On a :

μx = 0.055

μy = 0,6135

N = 27795.621 kN et le poids propre du radier est : 4838.91kN

Ns = 27795.621 + 4838.91 = 32634.53 kN

Qs =
୒ୱ

ୗ୰ୟୢ
= 101.16kN/m2
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Après calculs des moments M0x et M0y et leur correction, on trouve :

Mtx= 106.41kN.m

Mty = 65.28 kN.m

Max = May = -70.94kN.m

 Etat limite de compression du béton :

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

MPa

ydA
y

bI

dAyA
yb

bc 15

)-(15
3

015-15
2

2
3

2










 Les contraintes dans l’acier :

Vu que la fissuration est nuisible alors une vérification de la contrainte de traction pour

l’acier est requise :

.63.201110;
3

2
min 28 MPaffe ts 





 

 yd
I

M ser
s 




15


Les résultats de calculs sont regroupés dans le tableau ci-après :

Vérification de l’état limite de compression du béton :

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

Travée
xx 106.41 407410.08 12.53 3.27 170.30

yy 65.28 277644.28 10.27 2.41 161.28

Appui -70.94 277644.28 10.27 2.62 175.26
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F- Le schéma de ferraillage :

Les nervures :

Les nervures sont des poutres servant d’appuis pour la dalle du radier cependant la

répartition des charges sur travée est triangulaire ou trapézoïdale, ceci est fortement dépendant

des lignes de ruptures mais on procède à une simplification des calculs en les remplaçant par

des charges équivalentes uniformément reparties.

 Pm charge uniforme produisant le même moment maximum que la charge réelle.

 Pv charge produisant le même effort tranchant maximal que la charge réelle.

Pour notre cas, nous allons étudier le cas de la nervure N1 (Fig.6.1)

Charge trapézoïdale :

Figure 6.1 : Schéma de ferraillage de radier.

HA14, St=20cm

HA16, St=16cm

Sens y-y

Sens x-x

HA14, St=20cm

HA14, St=20cm

Sens y-y

Sens x-x

En travée
En appui

xd
d

xg

gu
v L

2
1L

2
1

2

q
P 







 




















 


xd
d

xg

gu
m LL

q
P 































3
1

3
1

2

22


Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre VI Calcul de l’infrastructure

164

Charge triangulaire :




xi

xiu
mv L

Lq
pP

2
''

2

Avec :

Qu = 192.57KN /m2 et Qs =101.16kN/m2

 Schémas statiques équivalents :

 Evaluation des sollicitations :

Pour déterminer les sollicitations, il faudra utiliser la méthode de Caquot (chapitre III : calcul

des éléments secondaires).

Tableau 6.2. Sollicitations maximales.

localisation travée appui

Mu(kn,m) 757.23 -927.91

Ms(kn,m) 400.26 -643.24

v(kn) 1296,35

B- Le ferraillage des nervures :

Les nervures se calculent à la flexion simple comme une section en T de la même

manière que les poutrelles.

h=0,8 m

h0=0,6m

b0=0,65m

d=0,76m

Pour la nervure : Figure 6.3 :Coupe de la nervure.

Figure 6.2 : Schémas statiques équivalents.

301.69Kn/ml

704.28Kn/ml
557.16Kn/ml

340.207Kn/ml

A B C D E
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Lx =6.25-0.65 =5.6m

Ly= 3-0.65 = 2.35m

 

mb

b
LL

b xy

0,235≤⇒

8.2;35.2min≤⇒)
2

,
10

min(≤

1

11 








Soit b=1 m.

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 6.3. Ferraillage de la nervure

Localisation Mu(kn,m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadopt(cm2) choix

Travée 757.23 30,09 9.177 31,4 10HA20

Appui -927.91 37,33 9.177 40,25 5HA25+5HA20

C- Les vérifications :

C-1- Etat limite ultime :

Vérification à l’effort tranchant :

τu =
୚୳

ୠ∗ୢ
=1,29635/(1x0,76) =1,70MPa < min(

଴,ଵହ×୤ౙమఴ

ஓౘ
; 4MPa)=2,5MPa …….Vérifiée

C-2-Etat limite de service :

 Vérifications des contraintes.

Tableau 6.4. Vérifications des contraintes

On voit bien que la contrainte de l’acier est vérifiée.

 Armatures transversales :

mm
bh

ttl
o

t 20,85≤⇒25);60;min(22,85≤⇒;
10

;
35

min≤  








Soit : tφ = 10mm

localisation Ms(kn.m) Y(cm) I(cm4) bc
(mpa) bc

-(adm) s (adm)
Aadopté(cm2)

Travée 400.26 22,45 1,727*106 5.203 15 186.16 10HA20

Appui -643.24 38,76 3,091*106 8,06 15 116.24 5HA25+5HA20

Ébau
ch

e u
niquem

en
t



Chapitre VI Calcul de l’infrastructure

166

 Espacements des aciers transversaux :

1) St≤min(0,9d ; 40cm)St≤40cm

2) St≤(At.fe)/(0,4.b0)  St≤65,5cm

3) St≤(0,8.At.fe)/[b0.(u-0,3ft28)] St≤19,58cm

Soit St=15cm=> 5HA10 = 3,95 cm2

D-Les schémas de ferraillage :

.4.2. Cas de s-sol

VI.4.2. Cas de s-sol :

 Le choix de fondation :

D’après le rapport du sol, La structure sera fondée sur un sol dont la contrainte

admissible est de 2 bar pour une profondeur au moins de -2.20 m par rapport à la côte du

terrain naturel.

Soit la surface des fondations :

Scal ≥
୒ୢ

஢ୱ୭୪
=
ଶ଴଻଺ଶ.଺ସ଺

ଶ଴଴
=103.813m2

Donc la surface des fondations est 103.813m2

La surface du s-sol bâtS = 93.24m2

Epingle T10
St=15

5HA25 (chapeau)

5HA20 (filante)

5HA20

60

80

En appui

60

80

5HA20

Epingle T10
St=15

Cadre T10 St 15cm

5HA20

5HA20

En travée

Figure. 6.4 : Schéma de ferraillage de nervure RDC
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Donc la surface des fondations est 103.813m2

Avec : Nd étant l’effort normal sollicitant ramené par la superstructure.

On voit bien que Scal=1,11% Sbat, d’où une telle importante surface impose l’utilisation d’un

radier général avec débord.

Nous avons opté pour un débord de 0,4m.

On a le périmètre de s-sol : 40.38m

Donc la surface totale du radier est de : 93.24 + (40.38*0.4) =133.62 m2

La surface totale adoptée du radier est 109.39m2

 Radier général :

Le radier général fonctionne comme un plancher renversé, soumis à la réaction du sol

agissant du bas vers le haut d’une manière uniforme.

A –Dimensionnement :

Le radier est considéré comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions

suivantes :

Condition de coffrage :

hn : hauteur des nervures.

hd:hauteur de la dalle.

Lmax: la plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

Lmax =4.40m

La nervure :

On a :hn≥
୐୫ ୟ୶

ଵ଴
=
ସସ଴

ଵ଴
=44cm

La dalle :

On a :hd ≥
୐୫ ୟ୶

ଶ଴
=
ସସ଴

ଶ଴
=22cm

Condition de rigidité :

π

2
Le ≥ Lmax

Le : est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible).

Le= ට
ସ∗୉∗୍

୏∗ୠ

ర
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E : module d’élasticité du béton, E = 3.216×107KN/m2.

I : inertie de la section du radier.

K : coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K = 4×104KN/m2.

b: la largeur de la semelle.

On a:

I =
ୠ∗୦^ଷ

ଵଶ
=>ht≥ ට

ସ଼୶୐୫ ୟ୶ర୶୏

୉ ୶஠^ସ

య

≥0.61m

Condition de cisaillement :

τu =
୚ୢ

ୠ∗ୢ
≤ 0,07 fc28/γb ……………….(I)

Vd =
୒ୢ∗୐୫ ୟ୶

ଶ∗ୗ୰ୟୢ
∗ 1m

Nd: effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.

Sur ce on a Vd = 341.84 KN

Donc depuis (I) on tire d ≥0.293m

A partir de ces trois conditions on opte pour :

hn= 60cm pour les nervures du radier.

hd= 40cm pour la dalle du radier

B - Les vérifications :

B-1- Vérification au poinçonnement :

Le poinçonnement se manifeste là où il y a une concentration des charges. Pour

vérifier le non poinçonnement du radier (dalle) alors le BAEL99 (article A.5.2, 41), propose de

vérifier la résistance de la dalle au poinçonnement par effort tranchant, cette vérification

s’effectue comme suit :

.Nu≤0,045 x Uc x hn*
୤ୡଶ଼

γୠ

Nu: effort normal sur le poteau le plus sollicité.

hn: hauteur de la nervure.

Uc: périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

 Sous poteaux :
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Le poteau le plus sollicité est le poteau carré 65x65 avec Nu=3167.448KN, le périmètre

d’impact Uc est donné par la formule suivante : Uc= 2× (A+B)

A = a+h =0.65+0.7=1.35

B= b+h =0.65+0.7=1.35

 Uc = 2× (A+B) =5.4m

 Nu=2.439MN < 2.835MN …………..vérifie

C- Ferraillage du radier :

La section de ferraillage étant (1*0,4) m2 alors les résultats de calcul donnant la section

d’armature de la dalle du radier sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau 6.5. Section des armatures du radier.

Localisation Mt (KN.m)
Acal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aadop

(cm2/ml)

Choix/ml

(cm2)

travée
x-x 115.14 9.49 3.48 10.05 5HA16

y-y 72.68 5.92 3.2 7,70 5HA14

Appui -76.76 6.26 3.48 7,70 5HA14

 L’espacement des armatures :

Armatures // à Lx : St =20cm ≤ min (2xe ; 25cm) =25cm.

Armatures // à Ly : St =20cm ≤ min (2xe ; 25cm)=20cm.

C-3- Les vérifications à l’état limite ultime :

 - Vérification au cisaillement :

Vux =
୕୳×୐୶

ଶ
×

୐୷ర

୐୶రା୐୷^ସ
=235.67 kN

Vuy =
୕୳×୐୷

ଶ
×

୐୶ర

୐୶రା୐୷^ସ
=107.48kN

τu =
୚୳

ୠ∗ୢ
= 0,65MPa<

଴,଴଻୤ୡଶ଼

ஓୠ
= 1,17 MPa.

C-4- Les vérifications à l’état limite de service :
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Ns = 10381.32 + 1336.2 = 11717.52 kN

Qs =
୒ୱ

ୗ୰ୟୢ
= 87.69kN/m2

Après calculs des moments M0x et M0y et leur correction, on trouve :

Mtx= 61.05kN.m

Mty = 38.53 kN.m

Max = May = -40.7kN.m

Les résultats de calculs sont regroupés dans le tableau ci-après :

Vérification de l’état limite de compression du béton :

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

Travée
xx 61.05 134196.45 9.01 4.09 184.17

yy 38.53 107617.45 8.03 2.87 150.21

Appui -40.7 107617.45 8.03 3.03 158.67

F- Le schéma de ferraillage :

 Le ferraillage du débord :

Figure. 6.5 : Schéma de ferraillage de radier RDC.

En travée
En appui

HA14, St=20cm

HA16, St=20cm

Sens y-y

Sens x-x

HA14, St=20cm

HA14, St=20cm

Sens y-y

Sens x-x
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Il est assimilé à une console de 1 m de largeur.

Fig.6.3 : Schéma statique du débord

Mu = -Qu ×
୐୶మ

ଶ
= - 82.69kN.m

Les résultats de calculs sont regroupés dans le tableau ci-après

Tableau 6.6. Le ferraillage du débord :

Mu(KN.m) bu   mZ
Axcalculé

(cm²/m)
A adopté(cm²) St(cm)

-82.69 0,044 0,057 0,351 6.75 5HA14 = 7.70 20

Les armatures de répartition :

Ay =
୅୶

ସ
= 1,92 cmଶ/ml soit 4HA8 =2,01 cm2 / ml

Et donc dans le sens Ly on ferraille avec les armatures de répartition 4HA8cm2/ml.

 Le schéma de ferraillage :

 Les nervures :

Qu = 165.38kN.m et Qs =87.69kN.m

 Evaluation des sollicitations :

Qu=165.38KN/m2

Figure.6.6 : Schéma de ferraillage du débord.

4HA8

HA14 St=20

259.09Kn/ml

389.90 Kn/ml
375.39Kn/ml

Kn/ml

A B C D E

Figure. 6.7 : Schémas statiques équivalents.
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Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau

Tableau 6.7. Sollicitations maximales sur la nervure.

localisation travée appui

Mu(kn,m) 487.26 -717.02

Ms(kn,m) 138.85 -275.81

v(kn) 874.26

B- Le ferraillage des nervures :

Les nervures se calculent à la flexion simple comme une section en T de la même

manière que les poutrelles.

h=0,7 m

h0=0,4m

b0=0,65m

d=0,66m

Pour la nervure N1 :

Lx =5.05-0.65 =4.4m

Ly= 3-0.65 = 2.35m

 

mb

b
LL

b xy

0,22≤⇒

22.0;235.0min≤⇒)
2

,
10

min(≤

1

11 








Soit b=1 m.

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau 6.8. Ferraillage de la nervure.

localisation Mu(kn,m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadopt(cm2) choix

Travée 487.26 22.12 9.177 31,4 10HA20

Appui -717.02 33,27 9.177 40,25 5HA25+5HA20

C- Les vérifications :

Figure. 6.8 : Coupe de la nervure.
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C-1- Etat limite ultime :

Vérification à l’effort tranchant :

τu =
୚୳

ୠ∗ୢ
=0.87426/(1x0,66) =1,32MPa < min(

଴,ଵହ×୤ౙమఴ

ஓౘ
; 4MPa)=2,5MPa …….Vérifiée

C-2-Etat limite de service :

 Vérifications des contraintes.

Tableau 6.9. Vérifications des contraintes

On voit bien que la contrainte de l’acier est vérifiée.

 Armatures transversales :

mm
bh

ttl
o

t 20≤⇒25);60;min(20≤⇒;
10

;
35

min≤  








Soit : tφ = 10mm

 Espacements des aciers transversaux :

4) St≤min(0,9d ; 40cm)St≤40cm

5) St≤(At.fe)/(0,4.b0)  St≤65,5cm

6) St≤(0,8.At.fe)/[b0.(u-0,3ft28)] St≤19,58cm

Soit St=15cm=> 5HA10 = 3,95 cm2

D-Les schémas de ferraillage :

localisation Ms(kn,m) Y(cm) I(cm4) bc
(mpa) bc

-(adm) s (adm)
Aadopté(cm2)

Travée 138.85 20.66 1,262×106 2.27 15 74.81 10HA20

Appui -275.81 22.83 1.521×106 4.13 15 117.36 5HA25+5HA20
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VI.5. Voile périphérique :

A. Introduction :

Selon le RPA99/version 2003 les ossatures au-dessous de niveau de base du bâtiment,

doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau de fondation et le niveau de

base. Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

 Une épaisseur minimale de 15cm.

 Les armatures sont constituées de deux nappes.

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1% dans les deux sens (horizontal et

vertical).

 Les ouvertures dans le voile ne doivent pas réduire de sa rigidité d’une manière

importante.

B. Dimensionnement des voiles périphériques :

-Hauteur : h= 4 m.

-Longueur : L= 5.05 m.

-Épaisseur : e= 20 cm

C. Caractéristiques du sol :

Epingle T10
St=15

5HA25 (chapeau)

5HA20 (filante)

5HA20

40

60

En appui

40

60

5HA20

Epingle T10
St=15

Cadre T10 St 15cm

5HA20

5HA20

En travée

Figure. 6.9 : Schéma de ferraillage de nervure s-sol
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 Poids spécifique : 19.5 KN/m3

 Angle de frottement : φ = 28°

 La cohésion : C=0.45bars

D. Evaluation des charges et surcharges :

Le voile périphérique et soumis à :

 La poussée des terres :

G = h×(γ ×tan2× (
஠

ସ
-
஦

ଶ
)- 2×c× tan(

஠

ସ
-
஦

ଶ
))

G =4(19.5×tan2×(
஠

ସ
-
ଶ଼

ଶ
)-2×0.045× tan(

஠

ସ
-
ଶ଼

ଶ
))

G = 27.94 KN

 Surcharge accidentelle :

On a : q=10 kN/m2

Q = q*tan2×(
஠

ସ
-
஦

ଶ
)

Q = 3.61 KN

E-Le ferraillage du voile périphérique :

Méthodologie de calcul :

Le voile périphérique sera calculer comme étant une dalle pleine sur quatre appuis

uniformément chargée, l’encastrement est assuré par le plancher, les poteaux ainsi que les

fondations.

E-1- l’état limite ultime :

2minmax /70.33
4

3
mKNm 







qu=ߪm*1ml = 33.70 KN/m

(Q)ߪ (G)ߪ minߪ =1,5Q = 5.41 KN/m2

+ =

max=1,35G+1,5Q=43.13KN/mߪ

Répartition des contraintes sur le voile périphérique
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Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont les

suivantes :

Lx= 4.00m et b=1.00m

Ly=5.05 m e= 20cm

ρ =
୐୶

୐୷
= 0.79> 0.4 la dalle travail dans les deux sens

Tableau 6.10. Les sollicitations dans le voile périphérique à l’ELU :

localisation µ Mo(kn,m) Mt(kn,m) Ma(kn,m)

Sens x-x 0.0573 30.89 23.16 15.44

Sens y-y 0.5786 17.87 13.4 8.93

Le ferraillage se fait pour une section de (b*e).

Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci –après sachant que :

min 0.1% .......A b h   Condition exigée par le RPA.

Tableau 6.11. Ferraillage du voile périphérique :

Sens
M(kn,m) µbu α Z(m)

Acalculé

(cm2/ml)

Amin

(cm2)

Aadopté (cm2/ml)

Travée
x-x 30.89 0.08 0.109 0.152 5.80 2 5HA14=7.7

y-y 17.87 0.049 0.063 0.155 3.29 2 5HA14=7.7

Appui 15.44 0.042 0.054 0.156 2.83 2 5HA10=3.93

L’espacement :

St ≤ min (2h,20cm)=20cm

 Vérifications :

1. La condition de non fragilité :

Ax min= ρ0×(3- ρ)b e /2=2.35cm2…………………. condition vérifiée.

Ay min= ρ0×b e=1.6cm2………………………………..… condition vérifiée.

2. Effort tranchant :
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τu =
୚୳

ୠ∗ୢ
≤ min(0,04 fc28 / γb ;4MPa)=2.5MPa

avec :

Vux =
୯∗୐୶

ଶ
×

୐୷ర

୐୶రା୐୷ర
=

ଷଷ.଻଴∗ସ

ଶ
×

ହ.଴ହర

ସరାହ.଴ହర
= 48.36KN

Vuy =
୯∗୐୷

ଶ
×

୐୶ర

୐୷రା ୐୶ర
=
ଷଷ.଻×ହ.଴ହ

ଶ
×

ସర

ହ.଴ହరା ସర
= 24.03KN

τu =
ସ .଼ଷ଺×ଵ଴షయ

ଵ×଴.ଵ଺
=0.302MPa

MPaadmPa………….…………. Condition vérifiée

E-2-L’état limite de service:

max=G+Q=27.94+3.61=31.55KN/m2ߪ

min=Q=3.61=3.61KN/m2ߪ

2minmax /56.24
4

3
mKNm 







qs = m ×1ml =24.56KN/m

Tableau 6.12. Les sollicitations dans le voile périphérique à l’ELS :

localisation µ Mo(kn,m) Mt(kn,m) Ma(kn,m)

Sens x-x 0.0573 22.51 16.88 11.28

Sens y-y 0.5786 13.02 9.71 6.51

 Vérification des contraintes :

On doit vérifier :

i) Etat limite de compression dans le béton:

Tous les résultats sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau 6.13. Vérification de l’état limite de compression du béton :

 

.63.201110,
3

2min.

.
15

.156.0..

28

28

MPaf
f

yd
I

M

MPafY
I

M

t
e

S

ser
S

cbc
ser

bc




















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Sens
M(kn,m) Y(cm) I(cm4)

s

(MPa)

s

(MPa)

Travée
x-x 22.51 6.18 19005.57 174.46 201.63

y-y 13.02 6.18 19005.57 100.90 201.63

Appui 11.28 3.79 10603.17 194.84 201.63

ii) La contrainte de traction dans l’acier

Tableau 6.14. Vérification de l’état limite de traction dans l’acier :

Sens M(kn,m) Y(cm) I(cm4) ( )bc MPa
bc (MPa)

Travée
x-x 22.51 6.18 19005.57 7.32 15

y-y 13.02 6.18 19005.57 4.23 15

Appui 11.28 3.79 10603.17 4.03 15

F-Le schéma de ferraillage :

5HA10, St=20cm

5HA14, St=20cm

5HA10, St=20cm
5HA14, St=20cm

AA

HA14 , St=20cm

HA14 , St=20cm

Coupe A-A

Figure 6.10 : Ferraillage du voile périphérique
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Conclusion générale

La recherche du bon comportement dynamique de la structure nous a conduits à
dégager un certain nombre de conclusions dont les plus importantes sont :

La simplicité de la structure doit être respectée en priorité par le concepteur car sa
modélisation, son calcul, son dimensionnement et même sa mise en œuvre permettent
de prévoir aisément son comportement en cas de séisme.

La disposition des voiles influe directement sur le bon comportement de la
structure vis-à-vis des sollicitations.

La vérification de l’interaction entre les voiles et les portiques dans les
constructions mixtes est déterminante pour le dimensionnement des éléments
structuraux.

La modélisation de l’escalier dans la super structure influe directement sur la
nature des modes de vibrations, car la cage d’escalier avec une rigidité au moins
comparable a celle des autres éléments structuraux et donc influence la réponse du
bâtiment aussi bien pour ce qui des caractéristiques dynamiques que pour la position
du centre de torsion, donc il s’avère nécessaire de tenir compte dans la modélisation.

Même si la structure répond aux exigences de calcul, la réalisation doit être fidele au
calcul pour assure que la présence de différence de niveaux n’affecte la stabilité
d’ensemble de la structure.

Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements
horizontaux, nous avons vérifié l’effet du second ordre (effet P-delta).

Afin d’éviter toute altération de la zone nodale, avec la formation des rotules
plastiques aux niveaux des poteaux, on doit impérativement vérifier les moments
résistants aux niveaux des zones nodales.

Pour l’infrastructure, vu que le bon sol est à une profondeur de 2.2m au dessous
du bâtiment, on a opté pour le renforcement de ce sol en utilisant une couche de
grave ciment qui va remplacer la couche de sol défectueuse.

le radier est le type de fondation choisi, vu les charges importantes et les petites
trames.
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