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Le génie civil est un ensemble de disciplines alliant diverses techniques; dont la mission

fondamentale est de permettre la conception et par la suite la réalisation d’ouvrages.

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

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

étages consécutifs, tout en assurant une ductilité optimale aux éléments structuraux pour

éviter la ruine fragile de la structure.

Lors des tremblements de terre sévères, il a été constaté que les bâtiments en voiles en

béton armé ont bien résisté, sans endommagement exagéré. Mis à part leur rôle en a autres

systèmes de contreventement, peuvent être particulièrement efficaces pour assurer la

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

Nous disposons aujourd’hui d’un ensemble de connaissances scientifiques, techniques

et de mise en œuvre qui permettent, quelle que soit la région, de construire Parasismique,

c’est à dire de limiter les conséquences d’un séisme. Pour déterminer le comportement du

bâtiment lors d’un séisme, on a utilisé le code DTR « règlement parasismique  algérien RPA

99 version 2003 ».

Ce mémoire commence par une introduction générale, puis s’enchainent de six

chapitres :

 Le Premier chapitre consiste à la présentation complète du bâtiment, la

définition des différents éléments et le choix des codes et des matériaux à

utiliser.

 Le deuxième chapitre est consacré au prédimensionnement de tous les éléments

de la structure, notamment, les éléments structuraux (poteaux, poutres et

voiles).

 Le troisième chapitre présente le calcul des éléments non structuraux (l'acrotère,

les escaliers, les planchers et les dalles pleines).
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 Le quatrième chapitre portera sur l'étude dynamique du bâtiment, la

détermination de l'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de

la structure lors de ses vibrations. L’étude du bâtiment sera faite par l’analyse

du modèle de la structure en 3D à l'aide du logiciel de calcul ETABS2015,

ainsi, la vérification des exigences du RPA99/V2003.

 Le calcul des armatures de ferraillage des éléments structuraux, en se basant sur

les résultats de l’analyse faite par le logiciel ETABS2015 est présenté dans le

cinquième chapitre.

 Dans le dernier chapitre on présente l'étude de l’infrastructure suivie par une

conclusion générale.
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I.1.Introduction :

Les matériaux prévus pour la réalisation de cet ouvrage ainsi que les actions et

sollicitations, doivent être conformes aux normes et satisfaire aux exigences et

recommandations du règlement Algérien CBA 93 (équivalent BAEL 91).

I.2.Présentation de l’ouvrage :

L’ouvrage qui fait objet de notre étude est un immeuble en R+7 étages. Ce bâtiment est

à usage d’habitation (RDC et autres étages). Il est classé, d’après les règles parasismiques

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

moyenne.

Il est situé sur le territoire de la wilaya de Bejaia (ville d’Akbou), qui est d’après la

classification en zones sismiques des wilayas et communes d’Algérie (RPA99/2003), en zone

IIa, un zone de moyenne sismicité.

I.3.Caractéristiques de la structure:

I.3.1.Caractéristiques géométriques et architecturales :

Notre structure présente des caractéristiques géométriques et architecturales

particulières. Sa vue en plan a la  forme d’une pointe qui forme un angle θ=110°, dirigée vers

Est et Nord.

Les dimensions de notre structure sont les suivantes:

 Dimension projetée selon l’axe x-x’: 29.49m.

 Dimension projetée selon l’axe y-y’: 25.88m.

 Hauteur totale du bâtiment:24.48 m.

 Hauteur du R.D.C: 3.06 m.

 Hauteur d’étage: 3.06 m.

I.3.2.Données de site :

 L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 en vertu du RPA 99 version 2003.

 Le sol de notre site est constitué de cailloux, graviers, gros sable et sable fin.

 La contrainte admissible du sol bars.

 L’ancrage minimal des fondations superficielles : D=2.4m

I.3.3. Définition des éléments de l’ouvrage :

 Ossature : Etant donné que le bâtiment est situé en zone sismique IIa et qu’il dépasse

les 14m de hauteur, donc en choisis l’ossature en système de contreventement mixte

assuré par des voiles et des portiques, [RPA] (art 3.4.A.1.a).
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 Les planchers : C’est des éléments horizontaux constituants une séparation entre

deux niveaux d’une habitation, leur rôle principal est d’assurer la transmission des

charges et surcharges aux éléments porteurs verticaux dont les conditions des flèches

admissibles sont respectés ainsi que la transmission des efforts horizontaux (vent et

séisme) aux éléments de contreventement (portiques et voiles).

On distingue deux types de plancher en béton armé :

1) Plancher semi ou entièrement préfabriqué : (plancher à poutrelles, plancher âpre-dalle,

plancher à caissons, plancher à dalle autoportante).

2) Plancher entièrement coulé sur place réalisé : (dalles minces, dalles épaisses, dalles

nervurées, plancher à corps creux).

- Dalles pleines : Sont prévues au niveau des balcons et de la salle machines.

- Planchers à corps creux : Ils sont constitués de corps creux et une dalle de compression (qui

forme un diaphragme horizontal rigide et assure la transmission des forces agissant dans son

plan aux éléments de contreventement), reposant sur des poutrelles préfabriquées. Le plancher

terrasse comportera un complexe d’étanchéité et une forme de pente pour faciliter

l’écoulement des eaux pluviales.

 Les escaliers : Sont des éléments secondaires réalisés en béton armé coulés sur place,

permettant le passage d’un niveau à un autre.

 L’acrotère : Est un élément en béton armé, contournant le bâtiment, encastré à sa

base au plancher terrasse. dans notre projet on a un acrotère sur le plancher terrasse

inaccessible.

 La terrasse : Est le dernier plancher haut d’une construction faisant de toiture-

terrasse. Elle doit être étanche et assure une isolation thermique efficace.

 Les maçonneries : Les murs extérieurs seront réalisés en doubles cloisons de briques

creuses de (15+10) cm Séparées par une lame d’air de 5cm.les murs de séparation

intérieure seront en une seule paroi de brique de 10cm.

 Balcons : Les balcons sont réalisés en dalle pleine.

 La cage d’escalier : Il permet l’accès du RDC jusqu’au dernier étage. La cage est

constituée à chaque niveau de deux volées droites et un palier intermédiaire.

 L’ascenseur : Est un élément mécanique, sert à faire monter et descendre les usagers

à travers les différents étages du bâtiment sans utiliser les escaliers.

 L’infrastructure : Le choix des fondations sera fait en fonction de la nature de sol et

transmission des charges verticales et horizontales au sol (limitation des tassements

différentiels).
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 Enduits et revêtements : Matériaux destinés à recouvrir pour protéger, consolider ou

décorer :

 Le revêtement pour les murs intérieures et plafonds sera en plâtre, et en mortier de

ciment pour les parements extérieurs.

 Le revêtement horizontal sera en carrelage et plinthe pour toutes les pièces.

 Les salles d’eaux et les cuisines auront un soubassement de 1.5 m faïence.

I.4.Règlements et normes utilisés : Les règlements et normes utilisés sont :

 RPA99 /version 2003. (Règles Parasismiques Algériennes 99/version 2003)

 CBA93. (Règles  de Conception et de Calcul des Structures en Béton Armé 93)

 DTR B.C.2.2. (Document technique réglementaire BC.2.2 ; charges permanentes et

charges d’exploitation)

 BAEL91/version 99. (Règles Technique de Conception et de Calcul des Ouvrages et

Construction en Béton armé aux états limites 91/version 99)

 DTR BC .2.33.2. (Document technique réglementaire BC.2.33.2)

I.5. Etats limites :

Le règlement BAEL est basé sur la théorie des états limites. Elles sont applicables à

tous les ouvrages en béton. Ces règles tiennent compte de plusieurs paramètres :

 Les valeurs représentatives des actions.

 Les combinaisons d’actions spécifiques à l’état limite considéré.

 Les résistances caractéristiques des matériaux.

 Les coefficients de sécurité ɣs pour l’acier et ɣb pour béton.

I.5.1.Définition :

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

ses éléments) est strictement satisfaite. Au-delà des critères caractérisant ces états limites, la

construction ou l'élément de structure considéré.

On distingue deux catégories d’états limites :

a)Etats limites ultimes (ELU) : Ils sont associés à la perte de stabilité de la structure et sa

résistance ; ils sont directement liés à la sécurité des personnes.

Les phénomènes correspondant sont : La rupture locale ou globale (la résistance de l’un des

matériaux), la perte d’équilibre statique (glissement des terrains ou bien renversement ou

mouvement de la structure) et stabilité de forme (flambement).

b) Etats limites services (ELS) : Ils sont associés à la mise en service de la structure ; ils sont

donc liés aux conditions d’exploitation et à la durabilité recherchée pour l’ouvrage.
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Les phénomènes correspondants sont : Ouverture de la fissuration, les déformations (flèche

admissible) et la compression du béton.

I.5.2.Les Hypothèses de calcul :

a) ELU :

1-les sections droites avant déformation restent droites après déformation (hypothèse de

Bernoulli).

2- il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

3- la résistance à la traction du béton est négligeable.

4- l’allongement ultime de l’acier est limité à 10‰.

5- le raccourcissement ultime du béton est limité à 3.5‰ ; dans le cas de flexion simple ou

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

6-le diagramme contrainte déformation (ϭ,ɛ) de calcul du béton : on utilise le diagramme

parabole rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le diagramme

rectangulaire simplifié dans les autres cas.

b) ELS :

En plus des  trois premières hypothèses de l’ELU, on a :

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

2- nsb

Avec : Eb : module de Young de béton ; s: module de Young de l’acier ; n : coefficient

d’équivalence acier-béton (n=15).

I.6.Actions et sollicitations :

I.6.1. les actions : [DTR] (art A.3.1)

Les actions sont les forces et les couples dues aux charges appliquées à une structure et

aux déformations imposées, elles proviennent donc

 Des charges permanentes.

 Des charges d’exploitations.

 Des charges climatiques.

Les valeurs caractéristiques des actions :

 Les actions permanentes (G) :

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

elles comprennent :

 Le poids propre, poids des superstructures, poids des équipements fixes.

 Cloisons, revêtement.
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 Le poids des poussées des terres ou les pressions des liquides (L’eau extérieure à

l’ouvrage).

 Les déformations imposées à la structure : tassements différentiels, retrait.

 Les actions variables (Q) :

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

le temps ; elles comprennent :

 Les charges d’exploitations de l’ouvrage.

 Les charges climatiques : neige (Sn) et vent (W).

 Les effets thermiques.

 Les actions accidentelles (FA) :

Ce sont celles provenant de phénomènes qui se produisant rarement et avec une courte

durée d’application, on peut citer :

 Les chocs.

 Les séismes.

 Les explosions.

 Les feux.

I.6.2. Les sollicitations :

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

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

Sollicitations de calcul :

Gmax : ensemble des actions permanentes défavorables.

Gmin : ensemble des actions permanentes favorables.

Q1 : action variable dite de base.

Qi : autres actions variables dites d’accompagnement (i>1).

1) Sollicitations de calcul vis-à-vis l’ELU :

Dans une vérification à l’ELU on devra justifier :

 La résistance de tous les éléments de construction.

 La stabilité des éléments compte tenu de l’effet de second ordre.

 L’équilibre statique de l’ouvrage.

Les trois types de vérification seront effectués à partir des mêmes combinaisons de charges.

2) Sollicitations de calcul vis-à-vis l’ELS :

Les vérifications à effectuer dans ce cas sont :

 La contrainte maximale de compression du béton et l’acier.
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 La fissuration du béton.

 La déformation des éléments.

I.6.3.Les combinaisons d’actions :

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

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

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

a) Combinaison d’action à l’ELU :

 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+ Σ1,3 ψ0i Q i

ψoi: Coefficient de pondération.

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

 Situation accidentelle :

1,35Gmax+Gmin+FA+ψ1i Q1+Σψ2i Qi (i>1)

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.

ψ1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable.

ψ2iQi : 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+Σ ψ0iQi

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

c) Combinaisons de calcul :[RPA99/V2003](Article V.5.2)

Les combinaisons de calcul à considérer pour la détermination des sollicitations et des

déformations sont :

 Situations durables :

 Situations accidentelles :

Pour les portiques auto stables
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I.7. Caractéristiques des matériaux :

I.7.1.Le béton :

Le béton est un matériau qui présente une résistance à la compression assez élevée, de

l’ordre de 25 a 40MPa, mais sa résistance à la traction est faible, de l’ordre de 1/10 de sa

résistance en compression. Le béton doit présenter les avantages suivants :

 Une bonne résistance à la compression,

 Une souplesse d’utilisation,

 Un entretien facile ;

 Une bonne résistance aux feux,

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

I.7.1.1.Composition du béton :

On appelle béton le matériau constitué par le mélange, dans des proportions convenable

de ciment, de granulats, l'eau et les adjuvants.

a) ciment:

Le ciment joue le rôle entre produits employés dans la construction.

La qualité du ciment et ses particularités dépendent des proportions de calcaire et d’argile ou

de bauxite et la température de cuisson du mélange.

b) Granulats: Les granulats comprennent les sables (granulats fins) et graviers (granulats

grossiers) :

 Sables : Sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches, la grosseur de

ces grains est généralement inférieure à 5mm. Un bon sable contient des grains de tout calibre

mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.

 Graviers : Sont constitués par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise

entre 5 et 25 mm. Elles doivent être dures, propres et non gélives. ils peuvent être extraits du lit

de rivières (matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux

concassés).

c) Les adjuvants : ce sont des produits qui sont ajoutés à faible proportion au béton dont le

but est l’amélioration de certaines de ses propriétés.

La centrale à béton est utilisée lorsque les volumes et les cadences deviennent élevés, et la

durée de la production sur un site donné est suffisamment longue.

I.7.1.2.Résistance caractéristique du béton :

a) Résistance caractéristique en compression fcj :

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

partir d’essais sur des éprouvettes normalisées.
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On utilise le plus souvent la valeur obtenue à 28 jours de maturité : fc28. Pour des calculs en

phase de réalisation, on adoptera les valeurs à j jours, définies à partir de fc28, par:

- Pour des résistances fc28 ≤ 40MPa : [BAEL91](Article A.2.1.11)

- Pour des résistances fc28 > 40MPa :[BAEL91](Article A.2.1.11)

Pour l’étude de notre projet, on prendra c28 =25 MPa.

Fig. I.1: Evolution de la résistance fcj en fonction de l’âge du béton.

b) Résistance à la traction ftj :

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

relations : [CBA93] (Article A.1.2.1.2)

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

c)Contrainte limite :

c.1) Etat limite ultime :

 Contrainte ultime de compression : [BAEL91](Article A.4.3.4)

Pour le calcul à l’E.L.U on adopte le diagramme parabole- rectangle suivant :
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Fig. I.2 : Diagramme des contraintes du béton.

ƒbu: contrainte ultime du béton en compression.

b: Coefficient de sécurité.

Avec :

b= 1.5 Pour les situations durables ou transitoires.

b= Pour les situations accidentelles.

 1 : Lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action>24h.

 0.9 : Lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action est comprise

entre 1h et 24h.

 0.8 : Lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action<1h.

Le diagramme (parabole rectangle) ci-dessus est utilisé dans le calcul relatif à l’état limite

ultime de résistance, le raccourcissement relatif à la fibre la plus comprimée est limité à :

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

3.5‰ : en flexion simple ou composée.

Pour :

 Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement est limitée par: ≤ adm

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

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

Dans notre cas on ac28=25MPa donc :

Adm=3,33MPa fissuration peu nuisible.

Adm=2,5Mpa fissuration préjudiciable.
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c.2) Etat limite de service :

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

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

Fig. I.3 : Diagramme des contraintes déformation du béton.

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

bcbc Avec : bc= 0,6 ƒ c28 =15 MPa.

d) 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 , (fcj= fc28= 25 MPa) d’où : Ei28= 32164,20MPa.

 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.

e) Déformation transversale de béton:

G=E/2(V+1) (Module de glissement).

Avec : E : module de Young ; : Coefficient de poisson ; GELS=18493.45MPa.
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La déformation longitudinale est toujours accompagnée d'une déformation transversale, le

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

déformation longitudinale.

V= (∆d/d0)/ (∆d/d0)= εt/εL
Avec:

εt: déformation limite transversale.

εL: déformation limite longitudinale.

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

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

I.7.2.L’acier :

L’acier est un alliage de Fer et de Carbone en faible pourcentage. L’acier présente une

très bonne résistance à la traction (et aussi à la compression pour des élancements faibles), de

l’ordre de 500MPa, mais si aucun traitement  n’est réalisé, il subit les effets de la corrosion.

De plus, son comportement est ductile, avec des déformations très importantes avant rupture

(de l’ordre de 10 ‰).

I.7.2.1.Résistance caractéristique de l’acier :

a)Caractéristiques mécaniques :

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

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

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

Limite élastique : fe=400MPa.

Contrainte admissible : ϭs=348MPa.

Coefficient de fissuration : η=1.6.
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Coefficient de sécurité : Ɣs=1.15.

Module d’élasticité : Es=2.1*105MPa. [BAEL 91](Art A.2.2.1).

b) Contrainte limite :

Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont données de façon empirique à

partir des essais de traction, en déterminant la relation entre la contrainte σ et la déformation

relative ε.

 Etat limite ultime :

Le comportement des aciers pour les calculs à l’ELU vérifie une loi de type élasto-

plastique parfait, comme décrit sur la fig.I.4.

Fig. I.4 : Diagramme contrainte-déformation de l'acier.

s=e/s ; es=s/ Es

Avec : E s = 210 000 MPa ; σs=348 Mpa. s: Coefficient de sécurité.

s=1 cas de situations accidentelles.

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

 Etat limite de service :

Nous avons pour cet état :

 Fissuration peu nuisible.

 Fissuration préjudiciable :  st≤ st= min (2/3f e, 110 ). [BAEL91](Art A.4.5.32)

 Fissuration très préjudiciable : bc≤bc=min (1/2 f e, 90 ). [BAEL91](Art A.4.5.32)

: Coefficient de fissuration.

= 1 : pour les ronds lisses (RL), treillis soudés.

=1,6 : pour les armatures à haute adhérence (HA), Ø ≥ 6mm.

Pour les armatures à haute adhérence (HA), Ø < 6mm.
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I.8. Hypothèses de calcul : [CBA] (article A.4.3.2)

I.8.1 Calcul aux états limites de services :

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

armatures et le béton.

 La résistance de traction de béton est négligée.

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

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

15 (η =Es/Eb). η: est appelé coefficient d’équivalence.

I.8.2 Calcul aux états limites ultimes de résistance :

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

armatures et le béton.

 la résistance à la traction du béton est négligeable.

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

 le raccourcissement ultime du béton est limité à 3.5‰ ; dans le cas de flexion simple

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

 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 :

 Dans le domaine 1, pivot A, l’état-limite ultime est défini par l’atteinte de

l’allongement limite de 10 ‰ de l’armature la plus tendue : la section est soumise à la

traction simple, flexion simple ou composée.

 Dans le domaine 2, pivot B, l’état-limite ultime est défini par l’atteinte du

raccourcissement limite de 3,5 ‰ de la fibre la plus comprimée : la section est

soumise à la flexion simple ou composée.

 Dans le domaine 3, pivot C, l’état-limite ultime est défini par l’atteinte du

raccourcissement limite de 2 ‰ à une distance de la fibre la plus comprimée égale aux

3/7 de la hauteur totale h de la section (comme cela résulte des propriétés des triangles

semblables du diagramme ci-dessous : celle-ci est entièrement comprimée et soumise

à la flexion composée ou à la compression simple.
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Fig. I.5 : Diagramme des déformations limites de la section règle des trois pivots.

Tel que :

Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont :

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

 La résistance à la traction ft28 = 2.1 Mpa.

 Evj = 10721,40 Mpa.

 Eij = 32164.20Mpa.



Prédimensionnement
des éléments
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II.1.Introduction :

Le prédimensionnement a pour objet le calcul du coffrage des sections en béton des

différents éléments structuraux en utilisant les règlements RPA 99 et CBA 93.

II.2.Prédimensionnement des éléments secondaires :

II.2.1.Les planchers :

A. Plancher à corps creux :

Ce type de plancher est adopté pour tous les étages. Il est constitué de :

 Corps creux : dont le rôle est le coffrage, isolation phonique et sonore, aucune

fonction de résistance.

 Poutrelles : ce sont les éléments résistants du plancher. Elles servent à transmettre les

charges aux poutres principales.

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

sert à repartir les charges et les surcharges sur les poutrelles.

 Treillis soudé : Il sert à armer la dalle de compression pour éviter sa fissuration et sa

destruction.

A.1.Dimensionnement :

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

suivant :

ht ≥Lmax/22.5 [CBA93] (Article B.6.8.4.2.4)

Avec :

Lmax: Longueur maximale des poutrelles entre nus d’appuis.

ht: Hauteur totale du plancher.

On suppose b=30 cm la largeur de la poutre

Lmax=462-30=432cm ht≥ 432/22.5= 19.2cm

On adopte un plancher de hauteur ht=hcc+h0=16+4=20cm

hcc=16cm : Hauteur du corps creux.

Hddc=4 cm: Hauteur de la dalle de compression.

Fig. II.1 : Coupe d’un plancher à corps creux.
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A.2.Poutrelles :

Les poutrelles sont des sections en Té préfabriquées en béton armé ou coulées sur place.

Elles sont destinées à transmettre les charges verticales aux poutres.

Le choix du sens de disposition des poutrelles dépend de deux critères qui sont :

- Critère de la plus petite portée: les poutrelles sont disposées parallèlement à la plus petite

portée.

- Critère de continuité: les poutrelles sont disposées selon la travée qui comporte le plus grand

nombre d’appuis.

Pour ce qui est de notre structure, la disposition des poutrelles choisie satisfait le critère de

continuité ainsi le critère de la plus petite portée.

On montre plus loi sur la figure III.2 (chapitre III), la disposition des poutrelles.

 Dimensionnement des poutrelles :

Elles se calculent comme une poutre continue de section en T.

Avec : h0 : hauteur de la dalle de compression (h0 = 4 cm).

b0 : largeur de la nervure.

La valeur de b0 dépend de la hauteur totale du plancher, elle est prise entre :

(0.4÷0.6) ht 8cm ≤ b0≤ 14.4cmOn prend b0 =10 cm, b : largeur efficace de la dalle donnée par la formule :

b-b0/ 2≤ min (Lx/2 ; Ly/10)

Lx : distance entre nus des deux poutrelles (Lx =65-10=55 cm).

Ly : la longueur minimale d’une travée dans le sens parallèle aux poutrelles.

Ly=220-40=180cm

b≤ 2*[min (Lx/2; Ly/10)] +b0 b≤ 2*[min (55/2; 180 /10)] +10 b ≤46cm, D’où la

valeur de la table de compression est prise égale à: b = 46cm.

Fig. II.2 : Schéma représentant la section transversale d’une poutrelle.

B. Planchers en dalle pleine :

Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place .ils reposent avec ou

sans continuité sur 1, 2, 3 ou 4 appuis constitués par des poutres en béton armé.

Le dimensionnent de ce type de planchers dépend de deux critères :
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 Critère de résistance :

e ≥ lx/20 pour une dalle sur un seul ou deux appuis.

lx/35 ≤ e ≤ lx/30 pour une dalle sur quatre appuis avec ρ < 0.4

lx/45 ≤ e ≤ lx/40 pour une dalle sur trois appuis ou 4 appuis avec ρ ≥ 0.4

 Coupe - feu :

e ≥ 7cm pour une heure de coupe –feu.

e ≥ 11cm         pour deux heures de coupe – feu.

 Isolation phonique :

Dans notre cas les dalles pleines sont utilisées à l’intérieure e ≥ 13 cm(CBA93)

Notre projet comporte deux types de dalles pleines :

A) Dalles sur 3 appuis :

1) lx/45≤ e ≤ lx/40 → 100/45≤ e ≤100/40 → 2.222cm≤ e ≤2.5cm

ρ= lx/ly=100/442=0.226< 0.4

2) lx/45≤ e ≤ lx/40 → 120/45≤ e ≤120/40 → 2.666cm≤ e ≤3cm

ρ= lx/ly=120/255=0.47 ≥ 0.4

3) lx/45≤ e ≤ lx/40 → 120/45≤ e ≤120/40 → 2.666cm≤ e ≤3cm

ρ= lx/ly=120/300=0.4 ≥ 0.4

4) lx/45≤ e ≤ lx/40 → 120/45≤ e ≤120/40 → 2.666cm≤ e ≤3cm

ρ= lx/ly=120/475=0.253< 0.4

5) lx/45≤ e ≤ lx/40 → 150/45≤ e ≤160/40 → 3.333cm ≤ e ≤ 3.75cm

ρ= lx/ly=150/160=0.94 ≥ 0.4

Dalle sur 4 appuis :

lx/45≤ e ≤ lx/40 → 140/45≤ e ≤140/40 → 3.11cm ≤ e ≤ 3.5cm

ρ= lx/ly=140/150=0.93 ≥ 0.4

On opte pour l’ensemble des dalles pleines l’épaisseur e=14cm.

II.2.2.Les escaliers :

L’escalier est constitué d’une suite de plans horizontaux permettent de passe à pied d’un

niveau à un autre.

Le choix de l’architecte s’est porté sur un escalier droit à deux volées parallèles, avec un

palier intermédiaire pour les étages courants et RDC.

On détermine les dimensions de la montée, de giron (marche) et de la contre marche et

l’épaisseur de la paillasse.

Pour assurer le confort des usagers il faut que la condition de BLONDEL soit vérifiée :

60≤g+2h≤65cm……………..(1)
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g: Giron de marche (largeur de la marche) 27 g 30cm 

h : Hauteur de la contre marche 16.5 h 17.5cm 

l : Emmarchement (longueur de la marche).

ep : Epaisseur de la paillasse.

H : Hauteur de la volée.

L: Longueur de la paillasse.

H : La hauteur d’étage.

Fig. II.3 : Coupe verticale de l’escalier.

Paillasse : la dalle horizontale inclinée sous les marches et qui sert de support à ces marches.

Palier : la dalle horizontale d’accès de repos ou d’arrivée.

Volée : Succession de marches entre deux paliers.

Pente : l’inclinaison de la paillasse par rapport à l’horizontale.

L’escalier comporte n contre marches et n-1 marches.

n * h=H h=H/n  Alors g=L0/n-1

Si on pose 2h+g=64cm…………(2), on remplace h par son expression en fonction de n :

L0/n-1+2*H/n=64 64n2-(64+2H+L)*n+2H=0………. (3)

n est la solution d’équation (3). 1.27m

 Etude de la volée1 :

L0=300cm; H=187cm; Lp= 103cm 1.80m

AN: 64n2-738n+374=0 n=11

g=L0/n-1=300/11-1=30cm1.03m

h= H/n=187/11=17cm

Donc on prend h = 17cm ; g = 30cm 3.00m

 Etude de la volée2 :

L0=180cm; H=119cm; Lp= 127cm

AN: 64n2-482n+238=0       n=7 1.50m 1.20m

g= L0/n-1=180/6=30cm Fig. II.4: Vue en plan de l’escalier.
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h= H/n=119/7=17cm

Donc on prend h = 17cm ; g = 30cm

 L’épaisseur de la paillasse:

La détermination de l’épaisseur de la paillasse est faite en l’assimilant à une poutre

simplement appuyée. L/30 ≤ ep ≤ L/20         L=Lv

volée1 :

Lv=[(3)2+(1.87)2]1/2=3.535m L=3.535m

3.535/30≤ep≤3.535/20 11.78cm≤ ep ≤17.67cm Soit ep=15cm

tg (α) =1.87/3 α= 31.94° ; L=(L0/cosα)=353.5cm

60≤g+2h≤65cm         60≤30+2*17≤65          60≤ 64≤65cm……….. Vérifiée

Les dimensions sont reportes dans le Tableau suivant:

Tableau II.1 : Dimension de volée1 de l’escalier.

L0 (cm) H(cm) n h(cm) g(cm) α(°) L(cm) Ep(cm)

300 187 11 17 30 31.94 353.5 15

Volée2 :

Lv=[(1.8)2+(1.19)2]1/2=2.16m L=2.16m

2.16/30 ≤ ep ≤2.16 /20 7.2cm ≤ ep ≤10.8cm Soit ep=15cm

tg (α) =1.19/1.8 α= 33.42° ; L= (L0/cosα)=216cm

60≤g+2h≤65cm 60≤30+2*17≤65          60≤ 64≤65cm……….. Vérifiée

les dimensions sont reportées dans le Tableau suivant:

Tableau II.2 : Dimension de volée2 de l’escalier.

L0 (cm) H(cm) n h(cm) g(cm) α(°) L(cm) Ep(cm)

180 119 7 17 30 33.42 216 10

Donc l’épaisseur de l’escalier est : Ep=15cm

Lv

H

Lv Lp

H

L0

Fig. II.5: Schéma statique de l’escalier.
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II.2.3.L’acrotère :

L’acrotère est un élément structural contournant

Le bâtiment au niveau du plancher terrasse.

Il est considéré comme une console encastrée

dans le plancher soumise à son poids Propre (G),

à une force latérale due à l’effet sismique et à une

Surcharge horizontale (Q) due à la main courante.

Étant donné que la terrasse est inaccessible. h =60cm

S=0.6*0.1+0.07*0.1+ (0.03*0.1)/2=0.0685m2

Fig. II.6 : Dimensionnent de l’acrotère.

II.3.Prédimensionnement des éléments principaux :

II.3.1.Les poutres :

Les poutres sont en béton armé de section rectangulaire, leur rôle est de transmettre les

charges aux poteaux.

Le Prédimensionnement se fera selon le BAEL91 et les vérifications selon le RPA99/V2003.

A. Les poutres principales :

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

la condition de la flèche qui est :

Selon BAEL91 Lmax/15 ≤ h ≤  Lmax/10 (condition de flèche)

0,3 0,8h b h 

Lmax : travée maximale de la poutre (est prise entre nus d’appuis).

h : Hauteur de la poutre.

b : Largeur de la poutre.

Lmax=531-40=491cm          32.73cm ≤ h ≤ 49.1cm

On prend h=45cm 0.3*45=13.5cm < b <0.8*45=36cm

Soit : h=45cm et b= 30cm

 Vérifications : selon les recommandations du RPA 99(version 2003), on doit satisfaire

les conditions suivantes :

b ≥ 20cm b=30cm vérifiée

h ≥ 30cm h=45cm vérifiée [RPA 99] (Article 7.5.1)

h / b ≤ 4.00 h/b=1.5 vérifiée.

B. Les poutres secondaires :

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

Lmax/15≤ h ≤ Lmax/10

60 cm

10 cm 10 cm

3 cm

7cm
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Lmax : portée libre maximale entre deux poutres principales.

Lmax = 462-40=422cm 28.13cm ≤ h ≤ 42.2cm

On prend h=40cm 0.3*40=12cm < b <0.8*40=32cm

Soit : h=40cm et b= 30cm

 Vérifications :

Selon les recommandations du RPA 99 (version 2003), les conditions à satisfaire sont les

suivantes :

b ≥ 20cm b=30cm vérifiée

h ≥ 30cm h=40cm vérifiée [RPA99] (Article 7.5.1)

h / b ≤ 4.00 h/b=1.33 vérifiée

Les dimensions vérifient les exigences du RPA.

Après la vérification on adopte les dimensions suivantes :

 Poutres principales : bh = (30, 45) cm2

 Poutres secondaires : bh = (30,40) cm2

II.3.2.Les voiles :

Le prédimensionnement des murs en béton armé est justifié par (l’article 7.7.1 du

RPA99) ces murs servent d’une part à contreventer le bâtiment en reprenant les efforts

horizontaux (séisme et vent) et d’autre part à reprendre les efforts verticaux qu’ils

transmettent aux fondations.

 Définition :

Les voiles ou murs de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments

verticaux qui sont destinés à reprendre, En plus des efforts horizontaux les charges verticales

grâce à leurs rigidités importantes. Ils présentent deux plans l’un de faible inertie et l’autre de

forte inertie ce qui impose une disposition dans les deux sens (xx et yy).Un voile fonctionne

comme une console encastrée à sa base, on distingue deux types de voiles qui ont un

comportement différent :

- Voiles élancés (h/l > 1.5)

- Voiles courts (h/l < 1.5)

Un voile est sollicité en flexion composée avec effort tranchant, on peut citer les

principaux modes de ruptures dans un voile élancé causés par ses sollicitations :

 Rupture par flexion.

 Rupture en flexion par effort tranchant.

 Rupture par écrasement ou traction du béton.
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L’épaisseur du voile doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage et les

conditions de rigidité aux extrémités.

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes :

e ≥ 15cm..................(1).

e ≥ he/20..................(2).

L≥4e......................(3).

he : Hauteur libre d’étage.

E : Epaisseur du voile.

L : Longueur du voile.

Pour RDC et pour tous les étages :

e ≥ 266/20=13.3cm.

On adopte pour tous les voiles une épaisseur de :

e =20cm.

L≥ 4*20 on prend L≥ 80cm Fig. II.7 : Coupe du voile en élévation.

II.3.3.Les poteaux :

Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire et circulaire, destiné à transmettre les

charges aux fondations, le pré dimensionnement des poteaux se fait à la compression centrée

selon les règles du BAEL91 (art B.8.4, 1), en appliquant les critères de résistance et le critère

de stabilité de forme et suivant les exigences du RPA 99 version 2003.

Les dimensions des poteaux sont supposées :

Les exigences de RPA en zone IIa

Min (b,h) ≥ 25cm

Min (b,h) ≥ he/20cm [RPA99] (Article 7.4.1)

0.25< b/h<4

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

vérifiant les recommandations du RPA citées ci-dessus.

On adopte au préalable la section des poteaux comme suit :

Pour les poteaux : R.D.C, 1er étage : (b,h) = (50,50) cm2.

2eme, 3eme étage: (b,h) = (45, 45) cm2.

4eme, 5eme étage: (b,h) = (40,40) cm2.

6eme, 7eme étage: (b,h) = (35,35) cm2.
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Fig. II.8 : Hauteur libre d’étage.

II.4. Evaluation des charges et surcharges :

II.4.1.Plancher terrasse inaccessible :

Tableau II.3 : Evaluation des charges du plancher terrasse inaccessible.

La charge permanente totale est : G=6.546KN/m2

La charge d’exploitation dans le cas d’une terrasse inaccessible est : Q=1KN/m2

Fig. II.9 : Coupe transversale d’un plancher terrasse inaccessible.
II.4.2.Plancher étage courant à usage d’habitation :

Tableau II.4 : Evaluation des charges du plancher étage courant.

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids (KN /m2)
(1) Revêtement carrelage 0.02 0.40
(2) Mortier de pose 0.02 0.40
(3) Lit de sable 0.03 0.54
(4) Plancher corps creux
(16+4)

0.20 2.85

(5) Enduit de ciment 0.02 0.36
(6) Cloison de séparation 0.10 0.90

La charge permanente est : G=5.45KN/m2

La charge d’exploitation dans le cas d’un étage courant est : Q= 1.5KN/m2

Désignation des éléments Epaisseur(m) Poids (KN/m2)
(1) Gravillon de protection 0.05 1.00
(2) Etanchéité multicouche 0.02 0.12
(3) forme de pente 0.10 2.20
(4) Isolation thermique 0.04 0.016
(5) plancher a corps creux
(16+4) cm

0.20 2.85

(6) Enduit de ciment 0.02 0.36
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Fig. II.10 : Coupe transversale d’un plancher étage courant.

II.4.3.Dalles pleines :

Tableau II.5 : Evaluation des charges dans les planchers à dalles pleines.

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

(1) Revêtement en Carrelage 0.02 0.44

(2) Mortier de pose 0.02 0.40

(3) Lit de Sable fin 0.02 0.36

(4) Dalle pleine (14 cm) 0.14 3.50

(5) Enduit de ciment 0.015 0.27

La charge permanente est : Gdalle=4.97KN/m2

La charge d’exploitation dans le cas d’un étage courant est : Q=1.5KN/m2 [DTR] (art

VI.7.2.1)

Fig. II.11 : Coupe transversale d’un plancher de la dalle pleine.

II.4.4.Murs extérieurs et intérieurs:

Les murs extérieurs : ce sont des murs en double parois en briques creuses cloisons séparés

par une lame d’air.

Les murs intérieurs : ce sont des murs à une paroi en brique creuse.

Tableau II.6 : Evaluation des charges dues aux murs extérieurs.

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

(1) Enduit en ciment 0.015 0,27

(2) Briques creuses 0.15 1.35

(3) Lame d’air 0.05 0,00

(4) Briques creuses 0.10 0.90

(5) Enduit de plâtre 0.015 0,15
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La charge permanente totale qu’on à est : Gmur=2.67KN/m2

Murs extérieurs. Murs intérieurs.

II.4.5.Les escaliers :

Tableau II.7 : Evaluation des charges sur les escaliers.

Désignation des éléments palier (KN/m2) paillasses (KN/m2)

Poids de la dalle 25*0.15=3.75 25*0.15/cos(31.92)=4.42

Poids des marches 0.00 22*0.17/2=1.870

Mortier de pose vertical 0.00 20*0.02*0.17/0.3=0.226

Mortier de pose horizontal 20*0.02=0.40 20*0.02=0.40

Carrelage de pose horizontal 22*0.02=0.44 22*0.02=0.44

Carrelage vertical 0.00 22*0.02*0.17/3=0.249

Enduit en plâtre 0.015*18=0.27 18*0.015/cos(31.92)=0.318

Gpalier=4.86KN/m2 ; Gpaillasse=7.932 KN/m2 ; Qescalier=2.5 KN/m2

II.5.Descente de charges :

La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la

structure depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations.

D’une façon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées à

chaque élément porteur (poutres, poteaux, voiles), appelée surface d’influence.

 La loi de dégression des charges d’exploitation :

Soit Q0 la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.

Q1, Q2,...................Qn les charges d’exploitation respectives des planchers des étages

1,2,..........n

Numérotés à partir du sommet du bâtiment.

Q à chaque niveau est déterminé comme suit :

1er cas : pour n<5

- Sous la terrasse :...............................................Q0.

- Sous le dernier étage :.......................................Q0+Q1.

- Sous l’étage immédiatement supérieure :...............Q0+0.95 (Q1+Q2).
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- Sous l’étage immédiatement supérieure :...............Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3).

- Pour n≥5 :....................................................Q0+ (3+n/2*n)*(Q1+Q2+Q3+Q4+......+Qn).

2eme cas :

Lorsque la charge d’exploitation de référence est la même pour tous les étages, la loi de

dégression établie précédemment se réduit à :

- Sous la terrasse :..............................................Q0.

- Sous le dernier étage :......................................Q0+Q1.

- Sous l’étage immédiatement supérieure :..............Q0+Q+0.9Q.

- Sous l’étage immédiatement supérieure :.............Q0+Q+0.9Q+0.8Q.

Et ainsi de suite en réduisant de 10% par étage jusqu’à 0.5Q valeur conservé pour les

étages inférieurs suivants. Dans notre étude la situation adéquate correspond au 1er cas.

Fig. II.12 : Plan d’implantation des poteaux.

 Calcul des charges revenantes au poteau (C-1) :

A. La surface afférente pour la charge permanente:

 La surface totale :

S=3.7*4.125=15.46m2

 Plancher étage courant et terrasse inaccessible :

S’=S- Spp- Sps
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Spp+ Sps= [(3.75-0.3) + (4.125-0.3)]*0.3=2.18m2

S’=15.46-2.18=13.28m2

B. La surface afférente pour les charges d’exploitations :

 Plancher terrasse inaccessible: S=13.28m2

 Plancher d’étages d’habitations: S=13.28m2

Les charges :

 Plancher terrasse inaccessible :

G=6.546KN/m2; Q=1KN/m2

G=6.546*13.28=86.93KN

Q=1*13.28=13.28KN

 Plancher d’étages d’habitations: Fig. II.13 : surface afférente du poteau C1.

G=5.45KN/m2; Q=1.5KN/m2

G=5.45*13.28=72.376KN; Q=1.5*13.28=19.92KN

 Les poutres :

Gpp=25*0.3*0.45*(3.75-0.3)=11.644KN

Gps=25*0.3*0.4*(4.125-0.3)=11.475KN

 Poids des poteaux :

RDC et 1er étage : GPRDC=G1er=25*0.50*0.50*3.06=19.12KN

2emeet 3eme étage: G2eme=G3eme=25*0.45*0.45*3.06=15.49KN

4emeet 5emeétage: G4eme=G5eme=25*0.40*0.40*3.06=12.24KN

6emeet 7eme étage: G6emeet G7eme=25*0.35*0.35*3.06=9.37KN

Les résultats de la descente des charges sous Q pour le poteau C-3 sont représentés dans

le tableau suivant :

Tableau II.8: Calcul de la descente de charge sous Q de poteau C1.

Nature Q(KN/m2) Surface afférente (m2) Q(KN) Q cumulée

Terrasse inaccessible 1 13.28 13.28 13.28

Etage 1 1.5 13.28 19.92 33.2

Etage 2 1.5 13.28 19.92 53.12

Etage 3 1.5 13.28 19.92 73.04

Etage 4 1.5 13.28 19.92 92.97

Etage 5 1.5 13.28 19.92 112.89

Etage 6 1.5 13.28 19.92 132.81

Etage 7 1.5 13.28 19.92 152.73

S3              S4

3.85m        4.1m

3.45m

3.75m

1.95m

PP

PS
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Les résultats de la descente des charges pour le poteau C-1 sont représentés dans le

tableau suivant :

Tableau II.9: Calcul de la descente de charge de poteau C1.

Niveau Eléments Charges permanentes (KN) Surcharges
(KN)

N1
Plancher T- inaccessible
Poteau (35*35)
Poutre principale
Poutre secondaire

86.93
9.371
11.644
11.475

∑119.42

13.28

N2

G venant de N1
Poteau (35*35)
Plancher courant
Poutres

119.42
9.371
72.376

11.475+11.644=23.119
∑223.458

33.2

N3

G venant de N2
Poteau (40*40)
Plancher courant
Poutres

223.458
12.24
72.376
23.119

∑331.193

53.12

N4

G venant de N3
Poteau (40*40)
Plancher courant
Poutres

331.193
12.24
72.376
23.119

∑438.928

73.04

N5

G venant de N4
Poteau (45*45)
Plancher courant
Poutres

438.928
15.49
72.376
23.119

∑549.913

92.97

N6

G venant de N5
Poteau (45*45)
Plancher courant
Poutres

549.913
15.49
72.376
23.119

∑660.898

112.89

N7

G venant de N6
Poteau (50*50)
Plancher courant
Poutres

660.898
19.12
72.376
23.119

∑775.513

132.81

N8

G venant de N7
Poteau (50*50)
Plancher courant
Poutres

775.513
19.12
72.376
23.119

∑890.128

152.73
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 Calcul des charges revenant au poteau (C-3) :

A) La surface afférente pour la charge permanente:

 Plancher terrasse inaccessible :

 La surface totale :

S=4.695*2.985=14.014m2

S’=S- Spp- Sps

Spp+Sps= [(2.735-0.15) + (2.985-0.3)]*0.3=1.581m2

S’=14.014-1.581=12.433m2

 Plancher étage courant :

 La surface totale :

S=2.435*2.985=7.268m2 Fig. II.14: Surface afférente du poteau c3.

S’=S- Spp- Sps

Spp+Sps= [(2.735-0.15) + (2.985-0.3)]*0.3=1.491m2

S’=7.268-1.491=5.777m2

B) La surface afférente pour les charges d’exploitations :

 Plancher terrasse inaccessible: S=12.523m2

 Plancher d’étages d’habitations: S=5.777m2

 Les charges :

 Plancher terrasse inaccessible:

G=6.546KN/m2; Q=1KN/m2

G=6.546*12.433=81.386KN ; Q=1*12.433= 12.433KN

 Plancher d’étages d’habitations:

G=5.45KN/m2; Q=1.5KN/m2

G=5.45*5.777=31.48KN ; Q=1.5*5.777=8.665KN

 Les poutres :

Gpp=25*0.3*0.45*(4.695-0.3)=14.83KN

Gps=25*0.3*0.4*(2.985-0.3)=8.055KN

 Escalier :

Poids de la volée : G = 7.932 KN/m2 ; Qesc=2.5KN/m2

S= 1.5*2.685=4.027m2

G=4.027*7.932=31.94KN ; Q=4.027*2.5=10.067KN

 Poids des poteaux :

RDC et 1er étage : GPRDC=G1er=25*0.50*0.50*3.06=19.12KN

2emeet 3eme étage: G2eme=G3eme=25*0.45*0.45*3.06=15.49KN

S3              S4

3.85m        4.1m

3.45m

3.75m

1.95m

PP

PS
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4emeet 5emeétage: G4eme=G5eme=25*0.40*0.40*3.06=12.24KN

6eme et 7eme étage: G6eme et G7eme=25*0.35*0.35*3.06=9.371KN

Tableau II.10: Calcul de la descente de charge sous Q du poteau C3.

Nature Q (kN/m2) Surface

afférente (m2)

Q escalier

(kN/m2)

Surface afférente
D’escalier (kN/m2)

Q cumulée

(kN)

Terrasse

inaccessible

1 12.433 / / 12.523

Etage 1 1.5 5.777 2.5 4.027 31.256

Etage 2 1.5 5.777 2.5 4.027 49.989

Etage 3 1.5 5.777 2.5 4.027 68.722

Etage 4 1.5 5.777 2.5 4.027 87.455

Etage 5 1.5 5.777 2.5 4.027 106.188

Etage 6 1.5 5.777 2.5 4.027 124.921

Etage 7 1.5 5.777 2.5 4.027 143.654

Les résultats de la descente des charges sous Q pour le poteau D-3 sont représentés dans

le tableau suivant :

Tableau II.11: Calcul de la descente de charge de poteau C3.

Niveau Eléments Charges permanentes (KN) Surcharges
(KN)

N1
Plancher T- inaccessible
Poteau (35*35)
Poutre principale
Poutre secondaire

81.386
9.37
14.83
8.055

∑113.641

12.523

N2

G venant de N1
Poteau (35*35)
Plancher courant
Poutres
Escalier

113.641
9.37
31.48
22.885
31.94

∑209.316

31.256

N3

G venant de N2
Poteau (40*40)
Plancher courant
Poutres
Escalier

209.316
12.24
31.48
22.885
31.94

∑307.861

49.989

N4

G venant de N3
Poteau (40*40)
Plancher courant
Poutres

307.861
12.24
31.48
22.885

68.722
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Escalier 31.94
∑406.406

N5

G venant de N4
Poteau (45*45)
Plancher courant
Poutres
Escalier

406.406
15.49
31.48
22.885
31.94

∑508.201

87.455

N6

G venant de N5
Poteau (45*45)
Plancher courant
Poutres
Escalier

508.201
15.49
31.48
22.885
31.94

∑609.996

106.188

N7

G venant de N6
Poteau (50*50)
Plancher courant
Poutres
Escalier

609.996
19.12
31.48
22.885
31.94

∑715.421

124.921

N8

G venant de N7
Poteau (50*50)
Plancher courant
Poutres
Escalier

715.421
13.77
31.48
22.885
31.94

∑815.496

143.654

 Vérification :

Selon le BAEL (art B.8.1, 1) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu

de 10%, telle que : N*
u=1.1 (1.35G+1.5Q).

Nu=1.35G+1.5Q=1.35*890.128+1.5*152.73=1430.768KN

Après majoration on trouve à la base N*
u=1573.844KN

Les poteaux sont pré dimensionnés selon trois critères :

- Le critère de résistance.

- Le critère de stabilité de forme.

- Les règles du RPA99/2003.

 Critère de résistance :

B

Nu ≤ bc tel que :  bc =
5.1

28*85.0 fc
=14.2 MPa

2
3__ 111.0

102.14
844.1573

mBB
Nu

B
bc







A la base B=0.50*0.50=0.25 m2 c’est vérifiée.
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Tableau II.12: Vérification du critère de résistance.

Niveaux Nu (MN) B (m2) Nu/B (MPa) Nu/B≤Ϭ bc=14.2

RDC et 1ere 1.57384 0.25 6.295 vérifiée

2eme et 3eme 1.16770 0.2025 5.766 vérifiée

4eme et 5eme 0.77232 0.16 4.827 vérifiée

6eme et 7eme 0.38661 0.1225 3.156 vérifiée

 Critère de stabilité de forme

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

Nu ≤ Nu = 









sb

feAsfcBr




*

*9.0

*
* 28 . .….. [BAEL91] (Art B.8.4, 1)

Avec :

Br : section réduite du béton [Br = (a-2)*(b-2)].

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

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

 : Coefficient réducteur qui est fonction de l’élancement  .

2

0.85
si: 50

1 0.2
35

50
0.6 si: 50 70

 


 


        
 

         

Tel que :
i

l f avec
hb

I
i


 (rayon de giration)

Cas d’une section rectangulaire :
12

3hb
I


 (section rectangulaire)

lf : longueur de flambement

lf= 0.7 l0 (BAEL91art B.8.3, 31)

l0=3.06-0.45=2.61m

lf= 0.7*2.61=1.827m

658.12
50.0
12

*827.1
12

 
h

l f
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λ=12.658< 50  α= 674.0

²
35

2.01

85.0




















D’après le BAEL91 : As=1%Br

L’effort de compression ultime doit être majoré de 10%.

D’après l’expression donnée dans le [BAEL91] (art B.8.4.1) ;

Br≥











sb

c fef

Nu




*100*9.0

*1.1

28

A.N: Br≥ 2
3

1075.0

15.1*100
400

5.1*9.0
25

674.0

10*768.1430*1.1
m





 



Br= (a-0.02) (b-0.02) = (0.50-0.02)* (0.50-0.02)  Br =0.2304m2 >0.1075m2

Donc pas de risqué de flambement du poteau.

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire en zone (IIa) les

conditions suivantes :

- min (h, b) ≥ 25 cm …………. Vérifiée

- min (h, b)≥ he/20   …………..Vérifiée

- 1/4≤b/h≤ 4.  ………………… Vérifiée

Les résultats de vérification des poteaux au flambement sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau II.13: Résultat de vérification au flambement.

Poteaux L0

(m)
lf

(m)
λ α Nu’

(KN)
Br

(m2)
Br

calculé
(m2)

Condition

RDC et 1er

(5050)
2.61 1.827 12.658 0.674 1593.845 0.1075 0.2304 vérifiée

2éme et 3éme

(4545)
2.61 1.827 14.064 0.823 1167.702 0.0645 0.1849 vérifiée

4éme et 5éme

(4040)
2.61 1.827 15.822 0.803 772.324 0.0437 0.1444 vérifiée

6éme et 7éme

(3535)
2.61 1.827 18.083 0.807 386.615 0.0218 0.1089 vérifiée

 Pré-vérification de l’effort normal réduit :

Selon le RPA99/2003 (Art 7.4.3.1) l’effort normal de compression de calcul doit

satisfaire la condition suivante :

3.0
*1.1

28





cc

d

fB

N

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Nd : effort normal réduit (avec majoration).

Bc : section brute du béton.

Nd=1.1*1430.768=1573.84KN ; Bc= 0.25 m2

vérifier


3.0252.0
25*25.0

10*84.1573 3



II.6.Conclusion :

Le prédimensionnement se fait dans le but d’avoir une estimation des dimensions des

éléments structuraux et non structuraux tout en satisfaisant les exigences des différents

règlements en vigueur.

Ainsi ; nous avons procédé au pré dimensionnement des poutres en satisfaisant le critère

de flèche ainsi que  les minimums du RPA. Les dimensions des poutres ont alors été fixées à :

Poutres principales : (h  b)=  (45 30) cm2

Poutres secondaires : (h b)=  (40 30) cm2

Le prédimensionnement des poteaux se fait à la compression centrée selon les règles du

[BAEL91] (Art B.8.4, 1). Une fois la résistance à la compression vérifiée ; ces poteaux

doivent répondre au critère de stabilité de forme exigé par le RPA. Les dimensions des

poteaux ont alors été fixées à :

Poteaux du RDC et 1er étage : (h b)=  (50 50) cm2

Poteaux des étages 2 et 3 : (h b)=  (45 45) cm2

Poteaux des étages 4 et 5 : (h b)=  (40 40) cm2

Poteaux des étages 6 et 7 : (h b)=  (35 35) cm2

Le prédimensionnement des voiles doit répondre aux conditions du [RPA99] (art 7.7.1) :

Donc Les dimensions des voiles : a=20cm et L≥ 80cm
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III.1. Introduction:

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

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

III.2. Etude des planchers :

Les planchers sont des aires, généralement planes qui servent à séparer les différents

étages, ses différents rôles sont :

 Rôle de résistance, supporter les charges appliquées.

 Rôle d’isolation thermique et phonique.

 Transmission des charges et surcharges aux éléments porteurs.

Il existe plusieurs types de plancher en béton armé :

 plancher à corps creux.

 Plancher à dalle pleine.

 Plancher champignons et /ou plancher dalle.

Le plancher à corps creux est plus utilisé dans les bâtiments courants (habitations,

administratifs,...).Il est constitué de corps creux qui ne sont que des éléments de remplissage

(aucun rôle de résistance) et des nervures en béton armé qui constituent l’élément résistant du

plancher.

L’ensemble est surmonté par une dalle mince (4 à 6 cm) qu’on appelle dalle de compression.

Donc on opte pour des planchers à corps creux.

III.2.1. Etude des poutrelles :

Les poutrelles sont calculées en flexion simple, comme des poutres sur plusieurs appuis,

suivant deux critères :

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

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

III.2.1.1. Pré dimensionnement :

Dans le pré dimensionnement du plancher, on a adopté un plancher  à corps creux :

h= (16+4) cm

A. Détermination de la largeur de la table de compression :

h : Hauteur du plancher =20cm ;

b : Largeur de la table de compression ;

lx : Distance entre nus de deux poutrelles ;

ly : Distance minimale entre nus des poutres perpendiculaire à lx.

b0= (0.4 ; 0.6)*h= (8 ; 12) cm ; Soit : b0=10cm
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b1≤ min (lx/2 ;ly/10)=min(55/2 ; 220/10)

b1≤ min (27.5 ; 18) ; Soit : b1=18cm

b≤ 2*b1+b0=2*18+10≤ 46cm ; soit b=46cm

Fig. III.1: Section transversale d’une poutrelle.

Fig. III.2 : Disposition des poutrelles.

B. Les différents types de poutrelles : On a 8 types de poutrelles :

Tableau III.1 : Les types des poutrelles.

Types Schéma statique

Type1

Type 2
4 . 6 2 m

b1

h

b

h0

b0b1

4 . 2 9 m4 . 2 9 m
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Type3

Type 4

Type 5

Type 6

Type 7

Type 8

III.2.1.2. Calcul des sollicitations :

À l’ELU : qu= 1.35G+1.5Q

pu= l0*qu= 0.65*qu

À l’ELS : qs=G+Q

pu= 0.65*qu

Tableau III.2 : Charges et surcharges d’exploitation.

Nature G
(KN/m2)

Q
(KN/m2)

L’ELU L’ELS
qU

(KN/m2)
PU

(KN/ml)
qS

(KN/m2)
PS

(KN/ml)
Terrasse inaccessible 6.546 1 10.337 6.719 7.546 4.905

Etages courants 5.45 1.5 9.607 6.244 6.95 4.517

III.2.1.3.Calcul des moments et des efforts tranchants:

 Méthodes de calcul des poutrelles:

Les méthodes utilisées pour le calcul des poutres continues en béton armé sont :

 Méthode forfaitaire.

 Méthode de Caquot.

4 . 3 5 m4 . 1 0 m

3 . 4 0 m2 . 9 5 m

2 . 9 2 m4 . 1 0 m

3 . 0 8 m2 . 9 5 m

3 . 0 5 m2 . 2 5 m

2 . 4 7 m2 . 2 m
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A) Méthode Forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91) :

1. Domaine d’application (B.6.210) :

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

méthode forfaitaire si ces quatre conditions sont vérifiées :

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

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

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

 Fissuration peu nuisible (F.P.N).

2. Application de la méthode :

 Définition des grandeurs :

α= Q/Q+G : Le rapport des charges d’exploitation sur la somme des charges d’exploitations et

permanentes en valeurs pondérées.

M0 : Moment isostatique (la valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de

référence).

Md : Moment sur l’appui de droite.

Mg : Moment sur l’appui de gauche.

Mt : Moment en travée.

 Valeurs des moments :

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

a. Mt + (Md +Mg) / 2 ≥ Max [1.05M0, (1+0.3M0]

b. Mt ≥ (1+0.3)*M0 / 2 dans une travée intermédiaire.

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

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

 0.6*M0 : pour une poutre à deux travées.

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

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

Fig. III.3 : Diagramme des moments des appuis pour une poutre à 2 travées.
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Fig. III.4 : Diagramme des moments des appuis pour une poutre à plus de 2 travées.

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

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

0.15*M0. Tel que M0= Max (M0
1, M0

2).

 Evaluation de l’effort tranchant :

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

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

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

en majorant l’effort tranchant isostatique V0 de :

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

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

Fig. III.5: Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à 2 travées.

Fig. III.6 : Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à plus de 2 travées.

B) Méthode de Caquot (Annexe E.2 du BAEL 91) :

1. Conditions d’application :

Cette méthode s’applique pour les planchers à surcharge élevée (Q ≥Min (2G,

5KN/m2)), mais peut également s’appliquer pour les planchers à surcharge modérée lorsque

l’une des conditions de la méthode forfaitaire n’est pas satisfaite.

2. Principe de la méthode :

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

compte de :

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

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

 Calcul des moments :

 En travée :

M(x)= M0(x)+Mg*(1-x/l) +Md*(x/l); M0(x)= (Pu*x/2)*(l-x) ; x=li/2-[(Mg-Md)/ (Pu*li)]

 En appuis :

Ma= -(Pg*l’g
3+Pd*l’d

3)/ (8.5*l’g+l’d) [BAEL] (Art. L.III.3)

Tel que :

 L’g et L’d : longueurs fictives.

 qg et qd : charges reparties sur les 2 travées encadrant l’appui considère.

 L’effort tranchant :

V= (Pu*li/2) + (Md-Mg/li) [BAEL] (Art. L .III.3)

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

minorée.

 Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :

a) Plancher à surcharge modérée : Q≤ min (2*G ; 5) KN/m2

 Plancher terrasse inaccessible :

G=6.546KN/m2

Q=1KN/m2 1 KN/m2≤ min (2*6.546; 5) KN/m2 …………Vérifiée

 Plancher étage courant :

G=5.45KN/m2

Q=1.5 KN/m2 1.5 KN/m2 ≤ min (2*5.45; 5) KN/m2 ……….Vérifiée

b) Le moment d’inertie est constant sur toute la travée. ……….. Vérifiée

c) 0.8 ≤ li / li+1≤ 1.25

Type 1 : 0.8≤ .. ≤ 1.25…………. Vérifiée

Type 3 : 0.8≤
.. ≤ 1.25 ………….Vérifiée

Type 4 : 0.8≤ . . ≤ 1.25…………Vérifiée

Type 5 : 0.8≤ .. ≤ 1.25…………Non Vérifiée

Type 6 : 0.8≤ .. ≤ 1.25…………Vérifiée
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Type 7 : 0.8≤ .. ≤ 1.25………… Non Vérifiée

Type 8 : 0.8≤ .. ≤ 1.25…………. Vérifiée

d) FPN

Remarque :

L’une des conditions de la méthode forfaitaire n’est pas vérifiée sur type5 et type7, donc on

applique la méthode de Caquot minorée.

 Exemple de calcul de méthode forfaitaire (type 3) :

A/ Poutrelles du plancher terrasse inaccessible :

Etant donné que les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont satisfaites

pour les poutrelles de type 3, nous allons procéder aux calculs des moments et des efforts

tranchants.

A.1.Moments isostatique :

A l’ELU :

Travée A-B : M0
1=Pul

2/8=6.719*4.12/8=14.118KN.m

Travée B-C : M0
2=15.892KN.m

A l’ELS :

Travée A-B : M0
1=Psl

2/8=4.905*4.12/8=10.306KN.m

Travée B-C : M0
2=11.602KN.m

A.2.Moments aux appuis :

Appuis de rive : MA=Mc=0

Rq : Sur les appuis de rive, le moment est nul, mais il faut toujours mettre des aciers de

fissuration équilibrant un moment égal à 0.15*M0

À l’ELU:MA=MC=-0.15*15.892=-2.384KN.m

À l’ELS:MA=MC=-0.15*11.602=-1.740KN.m

Appuis intermédiaires :

À l’ELU: MB=-0.6*M0
2=-0.6*15.892=-9.535KN.m

À l’ELS: MB=-0.6*M0
2=-0.6*11.602=-6.961KN.m

A.3.Moments en travées:

α=Q/Q+G=1/1+6.546=0.132

α=0.132 1+0.3*α=1.04; 1.2+0.3*α=1.24

4 . 3 5 m4 . 1 0 m
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Mt+ ≥ max [(1+0.3α)*M0; 1.05M0]

Mt ≥ 1.2+0.32 M0

Travée A-B :

Mt ≥ (1+0.3α)*M0
1-MB/2

Mt ≥ (1.02+0.3α/2)*M0
1

Mt≥ (1.04*14.118)-9.535/2=9.915KN.m ELU:

Mt ≥ (1.24/2)*14.118=8.753KN.m -9.535KN.m

Mt= 9.915KN.m A B C

Travée B-C:

Mt ≥ (1+0.3α)*M0
2-MB/2

Mt ≥ (1.02+0.3α/2)*M0
2

Mt ≥ (1.04*15.892)-9.535/2=11.760KN.m 9.915KN.m             11.760KN.m

Mt ≥ (1.24/2)*15.892=9.853KN.m

Mt=11.760KN.m

À l’ELS:

Travée A-B:

Mt ≥ (1.04*10.306)-6.961/2=7.238KN.m

Mt ≥ (1.24/2)*10.306=6.389KN.m

ELS: -6.961KN.m

Mt=7.238KN.m A B C

Travée B-C:

Mt ≥ (1.04*11.602)-6.961/2=8.585KN.m

Mt ≥ (1.24/2)*11.602=7.193KN.m 7.238KN.m           8.585KN.m

Mt=8.585KN.m

A.4.Les efforts tranchants :

A L’ELU : 13.77KN            16.80KN

Travée A-B :

VA=Pu*l/2=(6.719*4.1/2)=13.77KN A                               B                        C

VB=-1.15*VA =1.15*13.77=-15.835KN

Travée B-C : -15.835KN -14.61KN

VB=1.15*(6.719*4.35/2) = 16.80KN

VC=-(6.719*4.35/2)=-14.61KN
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A L’ELS: 10.055KN 12.27KN

Travée A-B :

VA=Ps*l/2=(4.905*4.1/2)=10.055KN A B C

VB=-1.15*VA=1.15*10.055=-11.56KN

Travée B-C :

VB=1.15*(4.905*4.35/2) =12.27KN -11.56KN -10.66KN

VC =-(4.905*4.35/2)=-10.66KN

 Exemple de calcul de méthode Caquot minoré (type 5) :

B/ Poutrelles du plancher étages courants :

G’=5.45*(2/3) = 3.633KN/m2; Q=1.5KN/m2

lg=l’g=4.1m ; ld=l’d=2.92m

qu’=1.35G’+1.5Q= (1.35*3.633) + (1.5*1.5)= 7.154 KN/m2

qs’=3.633+1.5=5.133KN/m2

Pu’=7.154*0.65=4.65KN/m

Ps’=5.133*0.65=3.336KN/m

B.1.Moments aux appuis:

A L’ELU:

MA=Mc=0 ; il faut mettre les aciers de fissuration MA=Mc= -0.15*4.65*(4.12/8)= -1.46KN.m

MB= - [4.65*(4.13+2.923)]/[8.5*(4.1+2.92)]= -7.311KN.m

A L’ELS:

MA=Mc=0 ; il faut mettre les aciers de fissuration MA=Mc= -0.15*3.336*(4.12/8)=- 1.05KN.m

MB= -[3.336*(4.13+2.923)]/[8.5*(4.1+2.92)]= -5.245KN.m

B.2.Moments en travées :

Pu=6.244KN/m; Ps=4.517KN/m

Mt(x) = M0(x) + Mg*[1-(x/l)] + Md*(x/l)

M0(x) = Pu*(x/2)*(l-x)

X0 = (l/2)+ [Ma/(Pu*l)]

A L’ELU :

Travée A-B :

X0= [4.1/2] + [-(-7.311)/(6.244*4.1)]=0.585m

2 . 9 2 m4 . 1 0 m
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M0(x) = (6.244*0.585)/2*(4.1-0.585)= 6.419KN.m

MAB(x) = 6.419 + (-7.311)*(0.585/4.1) = 5.376KN.m

Travée B-C:

X0= [2.92/2] + [-7.311/ (6.244*2.92)] =1.095m

M0(x) = (6.244*1.05)/2*(2.92-1.05) = 6.13KN.m

MBC(x) = 6.13 + (-7.311)*[1-(1.05/2.92)] = 1.45KN.m

A L’ELS:

Travée A-B:

X0= [4.1/2] + [-5.245)/ (4.517*4.1)] =m

M0(x) = (4.517*1.77)/2*(4.1-1.77) = 9.314KN.m

MAB(x) = 9.314+ (-5.245)*(1.77/4.1) = 7.049KN.m

Travée B-C:

X0= [2.92/2] + [5.245/ (4.517*2.92)] =1.86m

M0(x) = (4.517*1.86)/2*(2.92-1.86) = 4.453KN.m

MBC(x) = 4.453+ (-5.245)*[1-(1.86/2.92)] = 2.549KN.m

B.3.Effort tranchant :

V= (+/-) V0+ [(Mi-Mi-1)/li]

A L’ELU :

Travée A-B :

VA= (Pu*l/2) + (MB-MA/l) ; VB= (Pu*l/2) + (MB-MA/l).

VA= (6.422*4.1/2) + (-7.311/4.1) = 11.382KN

VB= -(6.422*4.1/2) + (-7.311/4.1) = -14.948KN

Travée B-C :

VB= (Pu*l/2) + (MC-MB/l) ; VC= (Pu*l/2) + (MC-MB/l).

VB=(6.422*2.92/2)+[-(-7.311/2.92)]=11.879KN

VC=-(6.422*2.92/2)+[-(-7.311/2.92)]=-6.872KN

A L’ELS:

Travée A-B :

VA= (Pu*l/2) + (MB-MA/l) ; VB= (Pu*l/2) + (MB-MA/l).

VA= (4.517*4.1/2) + (-5.245/4.1) = 7.98KN

VB= -(4.517*4.1/2) + (-5.245/4.1) = -10.539KN

Travée B-C :

VB= (Pu*l/2) + (MC-MB/l) ; VC= (Pu*l/2) + (MC-MB/l).

VB=(4.517*2.92/2)+[- (-5.245/2.92)]=8.891KN
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VC=-(4.517*2.92/2)+[- (-5.245/2.92)]=-4.798KN

 Calcul des moments et les efforts tranchants de toutes les poutrelles :

Tableau.III.3 : Calcul des sollicitations à l’ELU et à l’ELS.

A. Poutrelles du plancher terrasse inaccessible :

Type 1 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.29 6.719 15.457 -9.274 11.438 14.412 -16.574

B-C 4.29 6.719 15.457 -9.274 11.438 16.574 -14.412

MA=MC=-0.15*15.457=-2.318KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.29 4.905 11.284 -6.770 6.996 10.521 -12.099

B-C 4.29 4.905 11.284 -6.770 6.996 12.099 -10.521

MA=MC=-0.15*11.284=-1.693KN.m

Type 2 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.62 6.719 17.93 0 18.647 15.52 -15.52

MA=MB=-0.15*17.93=-2.69KN

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.62 4.905 13.086 0 13.609 11.33 -11.33

MA=MB=-0.15*13.086=-1.963KN.m

Type 3:

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.1 6.719 14.118 -9.535 9.915 13.77 -15.835

B-C 4.35 6.719 15.892 -9.535 11.760 16.80 -14.61

MA=MC=-0.15*15.892=-2.384KN.m

Travée L(m) ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.1 4.905 10.306 -6.961 7.238 10.055 -11.56

B-C 4.35 4.905 11.602 -6.961 8.585 12.27 -10.66

MA=MC=-0.15*11.602=-1.740KN.m
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Type 4 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 6.719 7.31 -5.83 4.69 9.91 -11.396

B-C 3.40 6.719 9.71 -5.83 7.183 13.121 -11.422

MA=MC=-0.15*9.71=-1.456KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 4.905 5.535 -4.254 3.421 7.235 -8.32

B-C 3.40 4.905 7.09 -4.254 5.246 9.588 -8.338

MA=MC=-0.15*7.09=-1.063KN.m

Type 5 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.10 6.719 10.096 -7.553 10.602 11.931 -15.616

B-C 2.92 6.719 5.12 -7.553 3.88 12.396 -7.223

MA=MC=-0.15*Pu’*l2/8=-0.15*(4.804*4.12)/8=-1.514KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.10 4.905 7.325 -5.481 7.754 8.718 -11.392

B-C 2.92 4.905 3.715 -5.481 2.846 5.284 -9.038

MA=MC=-0.15*Ps’*l2/8=-0.15*(3.486*4.12)/8=-1.098KN.m

Type 6 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 6.719 7.309 -4.780 5.211 9.910 -11.397

B-C 3.08 6.719 7.967 -4.780 5.896 11.899 -10.347

MA=MC=-0.15*7.967=-1.195KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 4.905 5.336 -3.489 3.805 7.235 -8.320

B-C 3.08 4.905 5.816 -3.489 4.304 8.687 -7.554

MA=MC=-0.15*5.816=-0.872KN.m

Type 7 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.25 6.719 3.04 -4.24 2.395 5.674 -9.443

B-C 3.05 6.719 5.586 -4.24 5.837 11.636 -8.856

MA=MC=-0.15*4.804*(3.052/8)=-0.838KN.m
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Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.25 4.905 2.206 -3.078 1.756 4.150 -6.886

B-C 3.05 4.905 4.054 -3.078 4.268 6.471 -8.489

MA=MC=-0.15*3.487*(3.052/8)=-0.608KN.m

Type 8 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.2 6.719 4.065 -3.074 2.731 7.391 -8.499

B-C 2.47 6.719 5.124 -3.074 3.483 9.543 -8.298

MA=MC=-0.15*5.124=-0.768KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.2 4.905 2.967 -2.245 3.497 5.395 -6.205

B-C 2.47 4.905 3.741 -2.245 2.805 6.966 -6.058

MA=MC=-0.15*3.741=-0.561KN.m

B. Poutrelles du Plancher RDC et étage courant :

Type 1 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.29 6.244 14.364 -8.618 10.917 13.393 -15.402

B-C 4.29 6.244 14.364 -8.618 10.917 15.402 -13.393

MA=MC=-0.15*14.364=-2.155KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.29 4.517 10.391 -6.235 7.897 9.689 -11.142

B-C 4.29 4.517 10.391 -6.235 7.897 11.142 -9.689

MA=MC=-0.15*10.391=-1.558KN.m

Type 2 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.62 6.244 16.659 -2.498 17.658 14.424 -14.424

MA=MB=-0.15*16.659=-2.498KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.62 4.517 12.051 -1.807 12.774 10.434 -10.434

MA=MB=-0.15*12.051=-1.807KN.m
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Type 3 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.1 6.244 13.120 -8.861 11.225 12.80 -14.72

B-C 4.35 6.244 14.769 -8.861 9.477 15.62 -13.58

MA=MC=-0.15*14.769=-2.215KN.m

Travée L(m) ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.1 4.517 9.491 -6.410 6.855 9.259 -10.648

B-C 4.35 4.517 10.684 -6.410 8.120 11.298 -9.824

MA=MC=-0.15*10.684=-1.603KN.m

Type 4 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 6.244 6.792 -5.413 4.493 9.209 -10.59

B-C 3.40 6.244 9.022 -5.413 3.251 12.207 -10.615

MA=MC=-0.15*9.022=-1.35KN.

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 4.517 4.914 -3.916 6.856 6.662 -7.662

B-C 3.40 4.517 6.527 -3.916 4.960 8.831 -7.679

MA=MC=-0.15*6.527=-0.979KN.m

Type 5 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.10 6.244 9.771 -7.31 9.719 11.382 -14.948

B-C 2.92 6.244 4.956 -7.31 3.5 11.879 -6.872

MA=MC=-0.15*Pu’*l2/8=-0.15*(4.65*4.12)/8=-1.46KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 4.10 4.517 7.009 -5.245 7.049 7.98 -10.539

B-C 2.92 4.517 3.555 -5.245 2.549 8.89 -4.798

MA=MC=-0.15*Ps’*l2/8=-0.15*(3.336*4.12)/8=-1.05KN.m

Type 6 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 6.244 6.792 -4.442 4.978 9.209 -10.59

B-C 3.08 6.244 7.404 -4.442 5.627 11.058 -9.615

MA=MC=-0.15*7.404=-1.11KN.m
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Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.95 4.517 4.913 -3.213 3.60 6.662 -7.661

B-C 3.08 4.517 5.356 -3.213 4.07 7.999 -6.956

MA=MC=-0.15*5.356=-0.803KN.m

Type 7 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.25 6.244 2.942 -4.104 2.165 5.2 -8.848

B-C 3.05 6.244 5.407 -4.104 4.774 10.867 -8.176

MA=MC=-0.15*(4.65*3.052/8)=-0.811KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.25 4.517 2.111 -3.879 1.575 3.773 -6.39

B-C 3.05 4.517 3.879 -3.879 3.468 7.853 -5.923

MA=MC=-0.15*(3.336*3.052/8)=-0.582KN.m

Type 8 :

Travée L(m) pu(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.2 6.244 3.777 -2.857 2.575 6.868 -7.898

B-C 2.47 6.244 4.762 -2.066 3.619 8.868 -7.711

MA=MC=-0.15*4.762=-0.714KN.m

Travée L(m) Ps(KN/ m) M0 (KN.m) MB(KN.m) Mt (KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

A-B 2.2 4.517 2.733 -2.066 1.864 4.968 -5.713

B-C 2.47 4.517 3.444 -2.066 2.617 6.415 -5.578

MA=MC=-0.15*3.444=-0.516KN.m

 Le résumé de calcule des poutrelles :

Tableau III.4: Les moments et les efforts tranchants des poutrelles (terrasse inaccessible).

Types de

poutrelles

ELU ELS

(KN.m)

max

travM

(KN.m)

maxV

(KN)

M0max

(KN.m) de rive

(KN.m)
(KN.m)

max

travM

(KN.m)

maxV
(KN)

M0max

(KN.m) de rive

(KN.m)

Type1 9.274 11.438 16.574 15.457 6.770 6.996 12.099 11.284

Type2 0 18.647 15.52 17.93 0 13.609 11.33 13.086

Type3 9.535 11.760 16.80 15.892 6.961 8.585 12.27 11.602

appuiM
max

appuiM
max
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Type4 5.83 7.183 13.121 9.71 4.254 5.246 9.588 7.09

Type5 7.553 10.602 15.616 10.096 5.481 7.754 11.392 7.325

Type6 4.780 5.896 11.899 7.967 3.489 4.304 8.687 5.816

Type7 4.24 5.837 11.636 5.586 3.078 4.268 8.489 4.054

Type8 3.074 3.483 9.543 5.124 2.245 2.805 6.966 3.741

Tableau III.5: Les moments et les efforts tranchants des poutrelles (RDC et étage courant).

Types de

poutrelles

ELU ELS

(KN.m)

max

travM

(KN.m)

maxV

(KN)

M0max

(KN.m) de rive

(KN.m)
(KN.m)

max

travM

(KN.m)

maxV
(KN)

M0max

(KN.m) de rive

(KN.m)

Type1 8.618 10.917 15.402 14.364 6.235 7.897 11.142 10.391

Type2 0 17.658 14.424 16.659 0 12.774 10.434 12.051

Type3 8.861 11.225 15.62 14.769 6.41 8.120 11.298 10.684

Type4 5.413 4.4493 12.207 9.022 3.916 6.856 8.831 6.527

Type5 7.31 9.719 14.948 9.771 5.245 7.049 10.539 7.009

Type6 4.442 5.627 11.058 7.404 3.213 4.07 7.999 5.356

Type7 4.104 4.774 10.867 5.407 3.879 3.468 7.853 3.879

Type8 2.857 3.619 8.868 4.762 2.066 2.617 6.415 3.444

III.2.1.4.Ferraillage des poutrelles :

 Exemple de ferraillage : on prend comme exemple le plancher « RDC et étages

courant ».

A. Les sollicitations :

Mt
max=17.658KN.m (l’ELU) ; Ma

max(riv)=2.498KN.m (l’ELU)

Ma
max (int)=8.861KN.m (l’ELU) ; Vmax=15.62KN

Mt
max=12.774KN.m (l’ELS) ; Ma

max (int)=6.410KN.m (l’ELS)

B. Calcul à l’ELU :

B.1. Calcul de la section d’armatures longitudinales :

 Plancher RDC :

Mt
max=17.658KN.m

Calcul du moment équilibré par la table de compression tuM :

appuiM
max

appuiM
max
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mKNMM
h

dhbM tutubctu .072.5910)
2

04.0
18.0(2.1404.065.0)

2
( 30

0  

max

tu travM M L’axe neutre se trouve dans la table de compressionétude d’une section

rectangulaire hb .

 En travée :

bu =
  bc

; d=0.9h.

)186.0()059.0(
2.1418.065.0

10658.17
2

3








lbubu  0' A .

Pivot A: st =10‰ Mpa
f

s

e
st 348

15.1
400



 .

076.0)2-1-1.25(1   bu

Z= d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.076)=0.175m.

2
t

-3

t
st

t

t 899.2A
0.175348

10658.71
A

Z
M

A cm









 Vérification de la condition de non fragilité :

t
e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )413.1(

400

1.218.065.023.023.0 2
minmin

28
min

On opte pour : At= 2HA12 + 1HA10 = 3.05cm²

 En appuis :

1) Appuis intermédiaires :

Ma
max (int)=8.861KN.m

bu =
  bc

 192.0
2.1418.01.0

10861.8
2

3








bu 392.0 l

Pivot A: st =10‰ Mpa
f

s

e
st 348

15.1
400



 0' A .

m.0.161=   Z)0.4-(1d=Z;269.0)2-1-1.25(1   bu

0.161348
10861.8

A
Z

M
A

-3

a
st

t

a 








Aa=1.58cm2.

 Vérification de la condition de non fragilité :

t
e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )217.0(

400

1.218.010.023.0023.0 2
minmin

28
min

On opte:    Aa = 2HA12 =  2.26cm²
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2) Appui de rive :

Ma
max (riv)=2.498KN.m

bu =
  bc

 bU = 

 

2.1418.01.0

10498.2
2

3

0.054 < 0.186

bU < l =0.392 pas d‘acier d’armature comprimée (A’ = 0).

bU =0.054< 0.186                         pivot A ( s =10% 0).

069.0)211(25.1  bu

z =0.18*(1-0.40.069)=0.175m

riveA = 








348175.0

10498.2 3

st

a

Z

M


0.410cm2

 Vérification de la condition de non fragilité :

t
e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )217.0(

400

1.218.010.023.0023.0 2
minmin

28
min

C’est vérifié, donc on ferraille avec Arive

On opte une section: riveA = 1HA10=0.79cm²

B.2. Choix des armatures transversales :

On choisit un étrier Ø6, At=2Ø6=0.57cm2

 L’espacement :

St ≤ min (St1, St2, St3)

1) St1 ≤ min (0.9d, 40cm) St  16.2cm

2) 




)28*3.0(

8.0

0 ftb

fA
S

u

et
t 

St2≤76.64cm

Avec :
maxV =15.62KN MPa

db

V
uU

U
U 868.0

18.01.0
1062.15 3

0













3) cmSS
b

fA
S tt

et
t 57

104.0

40057.0

4.0 0











St ≤ min (16.2, 76.64, 57), on prend: St=15cm

C. Vérification des poutrelles à l’E.L.U :

C.1. Vérification à l’effort tranchant :

maxV =15.62KN MPa
db

V
uU

U
U 868.0

18.01.0
1062.15 3

0












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Fissuration peu nuisible : u = min [
.

28cf ; 5  MPa] = 3.33 MPa

uu   C’est vérifié. Pas de risque de rupture par cisaillement.

C.2. Vérification des armatures longitudinales Al vis-à-vis de l’effort tranchant Vu :

 L’appui intermédiaire :

d

M
VA U

ul 


9.0
( )

e

s

f


= (15.62 -

18.09.0

861.8


) ×10-3* (

400
15.1

) =-1.123 cm²

Or, Al=2HA12+1HA10+2HA12=5.31cm2 C’est vérifié.

Remarque : Au niveau de l’appui intermédiaire uV est négligeable devant Mu (pas d’influence

sur les Al).

 L’appui de rive :

On a: UM =0KN.m

²449.0449.0
400

15.11062.15 2
3

cmAcm
fe

V
A l

su
l 









Or, Al=2HA12+1HA10+1HA10=3.84cm2 C’est vérifié.

Remarque : Au niveau de l’appui de rive uV est négligeable devant Mu (pas d’influence sur

les Al).

 Vérification de la jonction table nervure :

Vérifiée............................33.3020.1

04.018.065.09.0
2

1.065.0
1062.15

9.0
2

3

0

0

MPaMPa

hdb

bb
V

uu

u

u

u










 












 









D. Vérification des poutrelles à l’ELS :

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification n’est pas nécessaire dans les aciers.

Il y a lieu de vérifier :

 Etat limite de compression du béton ;

 Etat limite de déformation ;

 Etat limite d’ouverture des fissures.

D.1. Etat limite de compression du béton :

bc = bc
ser y

I

M
 =0.6*fc28=15MPa

 En travée : mKNM t .774.12max 
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 Position de l’axe neutre :

...........................................).........(15
2 0

2
0 hdA

h
bH  [BAEL91](L.III.3)

mHH 44
2

10205.1)04.018.0(1005.315
2

04.0
65.0  

H<0 (alors l’axe neutre passe par la nervure calcul d’une section en T

    030)(30)(2 2
0000

2
0  AdhbbyAhbbyb

    005.318304)1065(05.3304)1065(210 22  yy

10y2+531.5y-2527=0 ..........(1) Solution d’équation : y=4.39cm

 Calcul de l’inertie I :

    2
2

0
00

3
0

0

3
0 )(15

2123
ydA

h
yhbb

h
bb

yb
I 






 




    42
233

10306.38cm=I)39.418(05.315
2

4
39.441065

12

4
1065

3

39.410







 


I

MPay
I

M
bcbc

ser
bc 44.50439.0

1038.10306

10774.12
8

3





 





Donc : bc < bc =15MPa …………………… C’est vérifié [BAEL91] (E.III.2)

 En appuis :

mKNMser .41.6

Calcul d’une section en b0*h0

0=18)*2.26*(15-2.26)y*(15+y²
2

10
0)*15*15*

2
20  AdAyy

b

5y²+ 33.9y-610.2=0…………………. (2)

Après résolution de l’équation (2) : y =8.165cm

230 )(15
3

ydAy
b

I 

423 5093.51cm=I)165.818(26.215)165.8(
3

10
I

MPay
I

M ser
bc 275.1008165.0

1051.5093

1041.6
8

3





 



 [CBA](Art A.5.3.3)

15MPa=< bcbc  C’est vérifié.
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D.2.Etat limite d’ouverture de fissures :

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire.

D.3.Etat limite de déformation :

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

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

 Evaluation de la flèche :

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

nécessaire :

e

t

fdb

A
et

M

M

l

h

l

h 2.4

10
;

16

1

00




 [BAEL91] (Article L.VI, 2)

On a : 
16

1
0433.0

462

20

l

h
non vérifier donc on doit faire une vérification de la flèche.

La flèche totale est définie d’après le [BAEL99] (Art B.6.5.2) comme suit :

gipijigvt fffff 

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

cm
l

fadm 924.0
500

462
)

500
( 

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

respectivement.

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

cloisons.

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

 Caractéristique de la section :

Y=0.0439m

L=4.62m

I=10.30638*10-5m4

As=3.05cm2

Ei=11000 28 → Ei=32164.2MPa

Ev=Ei/3=10721.398MPa

 Evaluation des moments en travée :

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

revêtement.



Chapitre III Etude des éléments secondaires

Page 58

Gq jser  65.0 =0.65*2.85=1.852KN/m

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

Gqgser  65.0 =0.65*5.45=3.542KN/m

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

)(65.0 QGq pser  = 0.65*(5.45+1.5)=4.517KN/m

mKN
lq

M gser
gser .45.9

8

62.4*542.3

8

22






mKN
lq

M pser
pser .05.12

8

62.4517.4

8

22









 Calcul des contraintes :

aMP97.85
1010306.38

100.0439)(0.184.94
15

I

y)(dM
15σ

8

3
jser

sj 






 



MPa187.19
1010306.38

100.0439)(0.189.45
15

I

y)(dM
15σ

8

3
gser

sg 






 



MPa68.238
1010306.38

100.0439)(0.1812.05
15

I

y)(dM
15σ

8

3
pser

sp 






 



 Moment d’inertie I0 :

I ])
2

(
12

[*)()(*15)(
3

20
1

2
0

00
2'

2
3
2

3
10

h
v

h
hbbdvAvv

b
s 

Avec : d ' =2 cm (enrobage).

)**15
2

*)()
2

*
(

1 2
0

0

2
0

1 dA
h

bb
hb

B
v s .

12 vhv  .

B SAhbbhb *15*)(* 000  =465.75cm 2 .

cmv 007.71  ; cmv 993.122  ; I .58.67860 4
0 cm

017.0
1810

05.3

.0




 
db

As

 Calcul de λi et λv :

iv   4.0
=1.00

mKN
lq

M jser
jser .94.4

8
62.4852.1

8

22








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


)32(

.05.0

0

28

b

b
f t

i


 =2.51

 Inerties fictives If :

ji
ij

I
If

 



1

1.1 0 ;
gi

ig

I
If

 



1

1.1 0 ;
pi

ip

I
If

 



1

1.1 0 ;
gv

vg

I
If

 



1

1.1 0

Avec : Si 00  

58.0
1.285.97*017.0*4

1.2*75.1
1

4

75.1
1

28

28 








tsj

t
j f

f




751.0
1.219.187*017.0*4

1.2*75.1
1

4
75.1

1
28

28 








tsg

t
g f

f




799.0
1.268.238*017.0*4

1.2*75.1
1

4
75.1

1
28

28 








tsp

t
p f

f




D’où :

406.30396
)58.051.2(1

58.678601.1
cmIfIf ijij 






496.25873
)751.051.2(1

58.678601.1
cmIfIf igig 






476.24936
)799.051.2(1

58.678601.1
cmIfIf iPiP 






486.42630
)751.01(1

58.678601.1
cmIfIf vgvg 







Evaluation des flèches :

m
IfE

LM
f

iji

jser
ji

3
8

322

10*078.1
10*06.30396*2.32164*10

10*62.4*94.4

..10

. 






m
IfE

LM
f

igi

gser
gi

3
8

322

10*42.2
10*96.25873*2.32164*10

10*62.4*45.9

..10

. 






m
IfE

LM
f

ipi

pser
pi

3
8

322

10*21.3
10*76.24936*2.32164*10

10*62.4*05.12
..10

. 






m
IfE

LM
f

gvv

gser
gv

3
8

322

10*413.4
10*86.42630*398.10721*10

10*62.4*45.9

..10

. 






mf

ffffff

t

tgipijigvt

3

3333

10*128.4

10*42.210*21.310*075.110*413.4







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cmfcmf adm 9240.04128.0  ……………………………….vérifiée.

Tableau III.6 : Récapitulions de ferraillage de plancher de RDC et étages courants.

Mt

(KN.m)

µbu  Z
(cm)

Acal

(cm²)

Amin

(cm²)

Aadopte(cm²)

RDC et

Etages

Courants

travée 17.658 0.059 0.076 17.50 2.899 1.413 2HA12+1HA10=

3.05

Appui

inter

8.861 0.192 0.269 16.10 1.58 0.217 1HA12+1HA10=

1.92

Appui rive 2.498 0.054 0.069 17.50 0.410 0.217 1HA12=1.13

Tableau III.7 : Récapitulions de ferraillage de plancher du terrasse inaccessible.

Mt

(KN.m)

µbu  Z (cm) Acal

(cm²)

Amin

(cm²)

Aadopte(cm²)

RDC et

Terrasse

Inacce

travée 18.647 0.062 0.081 0.174 3.079 1.413 3HA12=3.39

Appui inter 9.535 0.207 0.293 0.159 1.723 0.217 1HA10+1HA12

=1.92

Appui rive 1.963 0.043 0.055 0.176 0.320 0.217 1HA12=1.13

Tableau III.8 : Vérification des poutrelles a l’ELU.

La terrasse inaccessible

Vu=16.80KN

RDC et étages courant

Vu=15.62KN

Vérification de l’effort

Tranchant
u (MPa) 0.933 0.868

u (MPa) 2.5 3.33

observation vérifier vérifier

Vérification Al

A l’effort

Tranchant Vu

fed

M
V sU

u


)

9.0
(




-1.209 -1.123

Observation A l’appui intermédiaire  Vu

Est négligeable devant Mu

A l’appui intermédiaire

Vu est négligeable

devant Mu

Vu
fe

s
 0.483 0.449
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Al (cm2) 4.18 3.84

Observation Vérifier Vérifier

Vérification de la

Jonction table nervure
u (MPa) 1.097 1.020

u (MPa) 2.5 3.33

observation Vérifier Vérifier

Armature transversale At (cm2) 2Ø6= 0.57 2Ø6= 0.57

Espacement  (cm) St 15 15

3) Vérifications à E.L.S :

 Etat limite de compression de béton :

Tableau III.9: Vérification des états limite de compression du béton.

Plancher En travée En appui Observé

Mt

(KN.m)

y (cm) I

(cm4)


(Mpa)

Mt

(KN.m)

y (cm) I(cm4) 

(Mpa)

RDC+étage

courant

12.774 4.39 10306.38 5.44 6.41 8.165 5093.51 10.27 Vérifier

terrasse

inaccessible

13.609 4.61 11235.57 5.58 6.961 8.165 5093.51 11.16 Vérifier

 Etat limite de déformation : admff 

Tableau III.10: Vérification des états limitent de déformation.

Planchers RDC et

Etage  courant

Terrasse

inaccessible

Y (cm) 4.39 4.61

L (cm) 462 462

I (cm4) 10306.38 11235.567

A (cm2) 3.05 3.39

jserq (KN/m) 1.852 1.852

gserq (KN/m) 3.542 4.255

pserq (KN/m) 4.517 4.905

jserM (KN.m) 4.94 4.94
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gserM (KN.m) 9.45 11.35

pserM (KN.m) 12.05 13.09

0I (Cm4) 67860.58 65466.033

 0.017 0.0188

V 1 0.913

i 2.51 2.283

sj (Mpa) 97.85 97.85

sg (Mpa) 187.19 202.89

sp (Mpa) 238.68 234

j 0.58 0.582

g 0.751 0.788

p 0.799 0.813

ijIf (Cm4)
30396.06 30923.88

igIf (Cm4) 25873.96 25727.95

ipIf (Cm4) 24936.76 25213.81

vgIf (Cm4)
42630.86 40275.52

jif (m) 1.078*10-3 1.06*10-3

gif (m) 2.42*10-3 2.99*10-3

pif (m) 3.21*10-3 3.44*10-3

gvf (m) 4.413*10-3 5.64*10-3

f (cm) 0.4128 0.5030

admf (cm) 0.9240 0.9240

Observation Vérifié Vérifié

III.2.2. Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression sera armée par des treillis soudé continus, totalement ancré

dans les appuis de rive. On utilise un treillis soude HA de nuance ef = 400MPa
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 Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A┴ = )(65.0
400

65.044 2

ml
cm

f

b

e







[CBA93] (B.6.8.4.2.3)

 Armatures parallèles aux poutrelles :

A║ = A┴ /2 = 0.32cm2/ml

On choisit : 4HA5/ml=0.79cm2 perpendiculaires aux poutrelles →St=25cm<33cm...Vérifiée.

4HA5/ml=0.79cm2 parallèles aux poutrelles →St=25cm<44cm...Vérifiée.

Fig.III.7: Schéma de ferraillage de la dalle de compression.

Tableau.III.11 : Le schéma de ferraillage des poutrelles.

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

RDC et Etage
Courant

1HA12 1HA12 1HA12

Terrasse
inaccessible

1HA12 1HA12 1HA12

III.3. Etude des dalles pleines :

Lx : la plus petite dimension du panneau.

2HA12+1HA10 2HA12+1HA10 2HA12+1HA10

3HA12 3HA12 3HA12

1HA10

1HA10

1HA10

b =4cm

TS Ø5 (15*15)
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Lx=1.40m

Ly=1.50m

Ly : la plus grande dimension du panneau.

y

x

l

l
 Si :  4.0 La dalle travaille suivant les deux sens.

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

III.3.1. Dalle pleine sur quatre appuis :

Type 1 : dalle d’ascenseur

1. Evaluation des charges :

A l’ELU : mKNQGPU /96.115.135.1 

A l’ELS : mKNQGPS /47.8

 La dalle travail selon deux sens LX et LY.

2. Calcul à l’ELU : 93.00   et

 Calcul des moments : Du tableau l’annexe on tire les valeurs de x et y qui

correspondent  à 93.00   et


















mKNMM

mKNPLM

yoxoy

Uxxox

y

x

.847.0

.003.1

8450.0

0428.0 2







(Annexe 4)

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur, h = 15cm (Epaisseur de la dalle)

 Moment en travée :











mKNMM

mKNMM

oy
t
y

ox
t
x

.721.0)847.0(85.085.0

.853.0)003.1(85.085.0

 Moment en appuis :











mKNMM

mKNMM

oy
a
y

ox
a
x

.4239.0)847.0(5.05.0

.5016.0)003.1(5.05.0

 Calcul de la section d’armatures :

Le calcul se fait à la flexion simple pour une section (b × h) = (1 × 0.15) m2.

Le diamètre des barres utilisées doit être : )5.1(
10

15

10
cm

h
 

En travée :

 Sens xx :

22 /5.3,/97,4 mKNQmKNG 

4.093.0
150

140
 

y

x

L

L
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0'392.00049.0
2.1411.01

10852.0
2

3

2











A
fdb

M
lbububu

bu

u
bu 

;0061.0*211*25.1  bu mZdZ 1097.0)4.01(  

²225.0
1097.0348

10852.0 3

cmAA
fz

M
A

st

t 









 Sens yy :

bu

u
bu fdb

M




2
  0')392.0(00419.0

2.1411.01

10720.0
2

3








Albububu 

0052.0 ; mZ 1097.0

²188.0
1097.0348

10720.0 3

cmAA
fz

M
A

st

t 









En appuis :

0')392.0(0017.0
2.1411.01

103.0
2

3

2











A
fdb

M
lbububu

bu

a
bu 

0052.0 ; mz 1097.0

²0785.0
1097.0348

103.0 3

cmAA
fz

M
A

st

a 









 Vérification de la condition de non fragilité :

Pour h>12 cm et 4.0 ; 4
0 108400:  Efavec e

 Sens xx :

²159.114100)
2

93.03
(0008.0)

2

3
( minmin

0
min cmAAebA xxx 










 Sens y-y :

²12.1141000008.0
minmin

0

min
cmAAebA

yyy
 

Tableau III.12 : Le ferraillage de la dalle pleine sur 4 appuis.

Localisation Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm2)

Aa
cal

(cm2)

At
min

(cm²)

Aa
min

(cm²)

At
adop

(cm2)

Aa
adop

(cm2)

Sens xx 0.852 0.5016 0.225 0.0785 1.159 1.159 4T8=2.01 4T8=2.01

Sens yy 0.720 0.4239 0.188 0.0664 1.12 1.159 4T8=2.01 4T8=2,01



Chapitre III Etude des éléments secondaires

Page 66

 Espacement des armatures :

Armatures // Lx: St≤ min (3e, 33 cm) = 33 cm

Armatures // Ly: St ≤ min (4e, 45 cm) = 45 cm,   On opte: St=25cm pour les deux sens.

3. Vérification à l’ELU :

 Cisaillement :

vérifiéeConditionMPafMPa
db

V
cUUU 25.105.0055.0

11.01

10123.6
28

3
max 












4. Vérification à l’ELS :

 État limite de compression du béton :

)15()( MPa
I

yM
b

ser
bc 


 

 2.0
















mKNMMM

mKNMLqM

yxyy

xxsxx

y

x

.742.0830.08939.0

.830.04.147.80500.0

8939.0

0500.0 2







(Annexe 4)

 Moments en travées :

mKNMMM x
tx

x
t .705.085.0 

mKNMMM y
ty

y
t .631.085.0 

 Moments en appuis :

mKNMMM x
ax

x
a .415.05.0 

 Vérification des contraintes :

23

2

28

)(15
3

01515
2

15256.06.0:;

ydAy
b

I

dAyAy
b

MPafquefautIl
I

yM
cbcbc

ser
bc








 

 Selon Lx : mKNM t
X .705.0 ;

201.2 cmA ; d = 11cm ; Y =2.07 cm ; I =2699.97cm4

....................................................15540.0 vérifiéeConditionMPaMPabc 

 Selon Ly : mKNM t
Y .631.0 ;

201.2 cmA ; Y = 2.07cm ; I = 2699.97cm4

....................................................15484.0 vérifiéeConditionMPaMPabc 

KNVV
LP

V YU 123.6

2
93.0

1

1

2

5.196.11

2
1

1

2 maxmaxmax 













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 Etat limite d’ouverture des fissures :

 Selon Lx : mKNM t
X .705.0 ,

201.2 cmA et d = 11cm ; Y=2.07cm ; I = 2699.97cm4

  .63.201110;
3

2
min MPaffe tjs 



   [BAEL91] (Art. B. 7. 5)

Avec :  =1.6 (acier HA)

15 ( )ser
st x

M
d y

I
    st =22.296MPa ≤201.63 MPa  …….. C’est vérifié.

 Selon Ly : ;.631.0 mKNM t
Y  ;01.2 2cmA  Y = 2.07cm ; I = 2699.97cm4

15 ( )ser
st x

M
d y

I
    st =19.956MPa ≤201.63 MPa  …….. C’est vérifié.

 Etat limite de déformation :

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

 Sens X-X :

1.
X

t
x

X M

M

l

h

020
  0.107> 0.042...............Vérifiée. [BAEL91] (Art. L.IV, 10)

2.
e

s

fdb

A 2



 0.0028< 0.005.....................Vérifiée.

 Sens Y-Y :

1.
Y

t
Y

Y M

M

l

h

020
  0.107 > 0.042...............Vérifié.

2.
e

s

fdb

A 2



 0.0028 < 0.005.....................Vérifié.

Les conditions de flèche sont vérifiées dans les deux sens.

Fig. ІІІ.8: Schéma de ferraillage d’une Dalle pleine sur 4 appuis.
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III.3.2. Dalles pleines sur trois appuis :

Type 1 : dalle de balcon à coté de l’ascenseur

1. Méthode de calcul : On utilise la théorie des lignes de rupture.





















3
2

2

6
2

)2
32

3

xyx
x

x

y
x

lPllP
M

lP
My

l
l

1. Calcul des sollicitations :

 4,0226,0
42.4

1
 La dalle travaille dans un seul sens.

21.2
2

42.4

2
yL

Lx<Ly /2

Donc :














3
0

3

0

3

2

2

²
6

xy
x

x

x
y

LpL
L

pM

L
pM

On a: G = 4.97 KN/m 2
; Q = 3.5 KN/m 2

Pu= 1.35 G + 1.5 Q Pu = 11.96KN/m²

Ps = G + Q = 4.97+3.5=8.47KN/m²

2. Ferraillage à l’E.L.U :
















mKNMM

mKNMM

xx

yy

.458.18196.11
3

2
42.4

2

²1
96.11

.993.1
6

1
96.11

0
3

0

0

3

0

En travée :










mKNMM

mKNMM

yty

xtx

.694.185.0

.688.1585.0

0

0

 En appuis :








mKNMM

mKNMM

yay

xax

.677.04.0

.383.74.0

0

0





















24

48
)

2
(

8
2

)1
3

32

y
x

yy
x

y
y

x
lP

M

lPl
l

lP
M

ly
l
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10
15

10
 xx

h
 ; Soit mmx 12

)
2

( ehd x
x 


 cmdx 4.10)3

2

2.1
(14 

)
2

3
( ehd xy    cmdy 2.9)32.1

2

3
(14 

Tableau.III.13: Le ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis type1.

3. Calcul de l’espacement des armatures :

Sens // à Ly : ).45;4min( cmeSt 

Donc 45cmtS  ; On opte : St=20cm

Sens // à Lx : ).33;3min( cmeSt 

Donc 33cmtS  ; On opte: St=20cm

1. Vérification a l’E.L.U :

 L’effort tranchant :

KN
LP

V YU 748.23

2
226.0

1

1

2

42.496.11

2
1

1

2max 














MPafMPa
db

V
c

x

25.105.0208.0
114.01

10748.23
28max

3

max
max

max 











(Vérifier)

2. Vérification a l’E.L.S :

;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 y 1.694 0.0115 0.0144 0.1014 0.48 1.23 5T10=3.93

Selon x 15.688 0.085 0.111 0.1089 4.14 1.664 5T12=5.65

En

appui

Selon x 7.383 0.040 0.051 0.111 1.91 1.664 5T8=2.51

Selon y 0.797 0.0054 0.0067 0.102 0.224 1.23 5T8 =2,51
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












mKNMmKNM

mKNMmKNM

serxx

seryy

.11.1107.1385.0.072.13147.8
3

2
42.4

2

²1
47.8

.199.141.185.0.411.1
6

1
47.8

3
0

3

0

Sens // Ly :

 Calcul de y :

0114,01093.3151093.315
2

1
01515

2
4422   yydAyAy

b
y

On trouve : y = 0,031 m

 Calcul de I :

I = 24323 )31,0114,0(1093.315031,0
3

1
)(15

3
 IydAy

b
y ; 4449.4128 cmI 

 Vérification de bc :







MPay
I

M
bcbc

ser
bc 88.2

449.4128

0296,010029.4 3

 bcbc   =15 MPa vérifié.

 Etat limite d’ouverture des fissures :

  .63.201110;
3

2
min)(15 MPaffeyd

I

M
tjsx

ser
st 



  

 Vérification de st :

108.91MPa< MPa63.201 Vérifié

  MPastst 91.1080296.0104.0
449.4128

10029.4
15

3









Sens //à Lx :

 Calcul de y :

0092,01065.5151065.515
2
1

01515
2

4422   yydAyAy
b

x

Racine d’équation seconde degré :   y = 0.0319 m

 Calcul de I :

4243 686.8271)0319,0092,0(1065.5150319,0
3

1
cmII  

 Vérification de bc :

MPabc 5.4
686.8271

0319,010688.11 3







 C’est vérifié.
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 Vérification de st :

 0319.0092.0
686.8271

10688.11
15

3







st =127.3< MPa63.201 c’est vérifié.

Fig. III.9: Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis.

Type2 :

1. Evaluation des charges :
A l’ELU :

mKNQGPU /96.115.135.1 

A l’ELS : mKNQGPS /47.8

4.047.0
255

120
 

y

x

L

L
 La dalle travail selon deux sens LX et LY.

2. Calcul à l’ELU : 47.00   et
-Calcul des moments :
De tableau on tire les valeurs de x et y qui correspondent  à 47.00   et


















mKNMM

mKNPLM

yoxoy

Uxxox

y

x

.434.0

.736.1

2500.0

1008.0 2







(Annexe 4)

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur, h = 14cm (Epaisseur de la dalle)

Tableau III.14 : Le ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis type2.

Localisation Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm2)

Aa
cal

(cm2)

At
min

(cm²)

Aa
min

(cm²)

At
adop

(cm2)

Aa
adop

(cm2)

Sens xx 6.953 3.273 1.569 1.569 1.518 1.518 4T8=2.01 4T8=2.01

Sens yy 2.927 1.377 1.569 1.569 1.12 1.518 4T8=2.01 4T8=2,01

22 /5.3,/97,4 mKNQmKNG 
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Tab III.15: Contraintes dans le béton de la  dalle sur 3 appuis type2.

Le sens M (KN.m) Y (cm) I (cm4) σbc (MPa) σadm (MPa) remarque

Selon x-x 4.92 2.07 2699.97 0.414 15 Vérifiée

Selon y-y 2.073 2.07 2699.97 0.031 15 Vérifiée

appui 2.317 2.07 2699.97 0.505 15 Vérifiée

Type3 :

1. Evaluation des charges :

A l’ELU : mKNQGPU /96.115.135.1 

A l’ELS : mKNQGPS /47.8

4.094.0
160
150

 
y

x

L

L

 La dalle travail selon deux sens LX et LY.

2. Calcul à l’ELU :

94.00   et

-Calcul des moments :

De tableau on tire les valeurs de x et y qui correspondent  à 94.00   et


















mKNMM

mKNPLM

yoxoy

Uxxox

y

x

.967.0

.127.1

8661.0

0419.0 2







(Annexe 4)

Tableau III.16 : Le ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis type 3.

Localisation Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm2)

Aa
cal

(cm2)

At
min

(cm²)

Aa
min

(cm²)

At
adop

(cm2)

Aa
adop

(cm2)

Sens xx 1.735 0.816 1.569 1.569 1.236 1.236 4T8=2.01 4T8=2.01

Sens yy 3.144 1.479 1.569 1.569 1.2 1.236 4T8=2.01 4T8=2,01

22 /5.3,/97,4 mKNQmKNG 
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Tab III.17: Contraintes dans le béton de la  dalle sur 3 appuis type3.

Le sens M (KN.m) Y (cm) I (cm4) σbc (MPa) σadm (MPa) remarque

Selon x-x 1.228 2.07 2699.97 0.103 15 Vérifiée

Selon y-y 2.227 2.07 2699.97 0.033 15 Vérifiée

appui 1.048 2.07 2699.97 0.126 15 Vérifiée

Type4 :

1. Evaluation des charges :

A l’ELU : mKNQGPU /96.115.135.1 

A l’ELS : mKNQGPS /47.8

4.0253.0
75.4

120
 

y

x

L

L

 La dalle travail selon un sens.

2. Calcul à l’ELU :

-Calcul des moments :


















mKNMM

mKNPLM

yoxoy

Uxxox

y

x

.44.34

.124.272







Tableau III.18: Le ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis type 4.

Localisation Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At
cal

(cm2)

Aa
cal

(cm2)

At
min

(cm²)

Aa
min

(cm²)

At
adop

(cm2)

Aa
adop

(cm2)

Sens xx 20.34 10.849 4.708 2.456 1.648 1.648 5T12=5.65 4T10=3.16

Sens yy 2.58 1.377 0.305 1.569 1.12 1.648 4T8=2.01 4T8=2,01

Tab III.19: Contraintes dans le béton de la  dalle sur quatre appuis type4.

Le sens M (KN.m) Y (cm) I (m4) σbc (MPa) σadm (MPa) remarque

Selon x-x 14.407 6.331 0.0006644 1.373 15 Vérifiée

Selon y-y 1.829 5.517 0.0032580 0.0309 15 Vérifiée

22 /5.3,/97,4 mKNQmKNG 
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appui 7.683 7.019 0.0003219 1.675 15 Vérifiée

III.4.Etude de l’acrotère :

L’acrotère est un élément contournant le bâtiment au niveau du plancher terrasse. Il est

conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle et la forme de pente contre

l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des travaux d’entretien des

bâtiments.

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

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

due à la main courante.

Dans notre cas h=60cm et la terrasse est inaccessible.

Fig.III.10 : Dimensionnement de l’acrotère.

III.4.1.Hypothèses de calcul :

 L’acrotère est sollicité en flexion composée.

 La fissuration est considérée comme préjudiciable.

 Le calcul se fera pour une bande de 1m.

III.4.2.Evaluation des charges et surcharges :

 Surface de l’acrotère :

S=0.6*0.1+0.07*0.1+(0.03+0.1)/2

S=0.0685m2

 Poids propre:

G1=25*0.0685*1=1.712KN/ml

 Enduit de ciment :

eG c  2 G2=20*0.02=0.4KN/m

Donc : Wp=G1+G2=1.712+0.4=2.11 KN/ml Fig.III.11 : Schéma statique de l’acrotère.

10cm

3cm

7cm

10cm60cm

G

Q

Fp
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 La charge d’exploitation :

Q=1KN/m

III.4.3.calcul de la force sismique :

La force horizontale Fp est donnée par la formule suivante :

Fp=4*A*cp*Wp [RPA version 2003] (Art 6.2.3)

Avec:

A: Coefficient d’accélération de zone (groupe d’usage 2, zone IIa, A=0.15).

Cp : Facteur de force horizontale (Cp=08).

Wp : Poids de l’acrotère.

Fp = 4*0.15*0.8*2.11

Fp=1.0128KN/ml

III.4.4.Calcul des sollicitations:

 Calcul du centre de gravité:

XG=
∑ .∑ XG=6.2cm

YG=
∑ .∑ YG=33.02cm

 Calcul des solicitations:

L’acrotère est sollicité par:

 Un effort normal du à son poids propre: NG= Wp=2.11KN.

 Un effort normal du à la surcharge NQ=0KN.

 Un effort normal du à l’action sismique NF=0KN.

Les moments engendrés par ces efforts sont :

 MG=0KN.m

 MQ=Q*h=1*0.6=0.6KN.m

 MF=Fp*YG=1.0128*0.3302=0.334KN.m.

 Combinaisons d’actions :

Tableau. III. 20 : Combinaison d’actions pour l’acrotère.

Sollicitations RPA99 ELU ELS

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

N (KN) 2.11 2.85 2.11

M (KN.m) 0.934 0.9 0.6
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 Calcul de l’excentricité :

On a : 0.1m
6

0.6

6

h
;m0.316

2.85

0.9
e

N

M
e 1

u

u
1 


6

h
e1 Le centre de pression se trouve à l’extérieur du noyau central donc la section est

partiellement comprimée.

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

ultime de stabilité de forme (flambement).

On remplace l’excentricité réelle (e=
Nu

Mu
) par une excentricité totale de calcul. e= 2a1 eee 

Avec :

 1e : Excentricité (dite de premier ordre) de la résultante des contraintes normales, avant

l’application des excentricités additionnelles définis ci-après.

 ae : Excentricités additionnelles traduisant les imperfections géométriques initiales.

ae = max ( cm2 ; H/250).

 H : hauteur de l’acrotère =60cm cm2)
250

60
cm;max(2ea 

[CBA 93](Article A.4.3.5)

 2e : Excentricité due aux effets de deuxième ordre, lies à la déformation de la structure.



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

charge considérée.

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

 0
0.60

0

MM

Mα
QG

G 







 fl : Longueur de flambement. 2m.10.62l2l 0f 

0.009m
0.1010

21.23
4

2

2 



e

D’où : e = 0.316+0.02+0.009 =0.345m

4
0

2

2 10

)2(3






h

l
e f 

0h
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 Position du centre de pression : eG= Mu/Nu=0.983/2.85=0.345m > yG=h0/2=0.05m

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

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











KN.0.9830.3452.85eNM

KN.2.85N

uu

u

 1e
6

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

flexion simple pour une section rectangulaire 0hb  soumise à un moment égal à :

KN.m1.070.10/2)(0.082.850.983)
2

ho
(dNMu uuM 

Mu = 1.07 KN.m

bc
2

u
bu σdb

Mμ


  0.012
14.20.081

101.07μ
2

3

bu 






0.392μμ lbu  0A ' 

α= 1.25*[1- 1 − 2 bu]=0.015

mdz 079.0)015.04.01(08.0)4.01(  

2
3

st
1 cm0.385

0.079348

1007.1

σz

M
A 








u

.

En flexion composée on a : Nu est un effort de compression

.cm0.303
348

102.85
100.385

σ
N

AA 2
3

4

st

u
1s 







A .Vérification à l’ELU :

 Condition de non fragilité :

2
minmin

e

t28
min 0.966cmA

400

2.1
0.0810.23A

f

f
db0.23A 

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

1.00 m

0.08 m

Fig. III.12: Section de l’acrotère

0.1 m
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 Armatures de répartition :

1.13cm²/ml64Acm²0.502A
4

2.01
A

4

A
A rrr

s
r 

 Espacement :

1. Armatures principale : cm25Sprendoncm33.33
3

100
S tt 

2. Armatures de répartitions : cm25Sprendoncm33.33
3

100
S tt 

 Vérification au cisaillement :

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

2.5MPaτ3MPa);min(2.5ττ;3MPa)fmin(0.1ττ
_

c28

_



Vu =  Fp + Q Vu= 1.0128 + 1 Vu = 2.0128 KN.

 










uMPa0250.τ

0.081

102.0128τ
db

Vτ

u

3

u
u

u
Vérifiée. Pas de risque de cisaillement.

 Vérification de la contrainte d’adhérence :

_

ser
i

u
s τ

)Ud(0.9

Vτ 





Vu=FP + Q.

Avec : Σui : la somme des périmètres des barres.

Σui =  .n. = 3.14 ×4 × 8 =  100.48mm.

MPa0.278
10100.480.080.9

102.0128τ
3

3

ser 



 



.

2.83MPa2.11.50.6fψ0.6τ 2
t28

2
ser

_

 .

_

serser ττ  Vérifiée.

b. Vérification à l’ELS : (vérification des contraintes)

La fissuration étant préjudiciable car l’acrotère est exposé aux intempéries.

d =  0.08 m ;   Nser = 2.11 KN ; Mser = 0.6 KN.m;  η=1.6  pour les HA (haute adhérence).
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 Vérification des contraintes limites de l’acier et du béton :

t

serser
bc μ

yN
σ




;
t

serser
st μ

)y(dN
15σ




Avec :

15MPa.250.6f0.6σ c28bc 

201.63MPa201.63);min(266.66)ft28*,110f
3

2
min(σ est  

Pour une fissuration préjudiciable.

 Calcul de l’excentricité :

.m284.0
2.11

0.6
e

N

M
e G

ser

ser
G 

0.05m
2

H
e G  Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section  et l’effort

normal Nser est un effort  de compression, donc la section est partiellement comprimée.

 Position du centre de poussée :

D’après la convention de signe illustrée par le schéma à côté on a :

cyy cser 

mccc ye GG
234.005.0284.0 

Le calcul d’yc revient  à résoudre l’équation suivante :

.0qypy c
3

c 

Avec :

c)(d
b

A
90)d(c

b

A
90c3P '

'
2 

  ²-0.1617mP
1

0.234-0.08
102.01900.2343P 42  

22'
'

3 c)(d
b

A
90)d(c

b

A
90c2q 

    343 m026.0q
1

²0.234-0.08
102.01900.2342q  
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Tel que :

5
3

2
3

2 10*963.4
27

(-0.1617)4
-0.026)(

27

p4
qΔ 







∆> 0 → t=0.5*(q)=0.01652

Donc on choisit : Z= 1.652cm Yc = Z-p/3*Z= 1.684cm.

Yser=1.684+0.284=1.968cm

 

bc

_

bc3

3

bc

33
tt

σMPa0.0042σ0.01968
109.83

1011.2σ

m109.83μydA15
2

y²bμ


















  stss

_

3

3

MPa0.19401968.008.0
1083.9

1011.2
15  




 



Fig. III.13 : Schéma de ferraillage de l’acrotère.

III.5. Etude de l’ascenseur :
L’Ascenseur est un appareil servant à déplacer verticalement des personnes vers

l’ensemble des étages de l’immeuble, c’est souvent un matériel muni de dispositif de sécurité.

Il est constitué d’une plateforme ou d’une cabine qui se déplace le long de glissière

verticale dans une cage, appelée cage d’ascenseur. La charge totale que transmettent le

système de levage et la cabine chargée, on doit bien-sûr lui associer les dispositifs mécaniques

permettant de déplacer la cabine.

La machinerie et le local dans lequel se trouve l’ensemble des organes moteurs assurant

le mouvement et l’arrêt de l’ascenseur, se trouve au-dessus de la gaine.

Dans ce cas le plancher est calculé pour supporter la charge amenée par les organes

moteurs, la  cabine, les câbles et les divers accessoires.
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D’après la réglementation en matière d’urbanisme, l’ascenseur est exigible pour les

bâtiments de cinq étages et plus.

III.5.1. 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 elles sont appliquées.

 Caractéristiques de l’ascenseur :

Bs, Ts, Hk sont respectivement la largeur, longueur et la hauteur de la cabine.

Fc : charge accidentelle due à la rupture des câbles de l’ascenseur.

PM : Charge due à la dalle des machines.

DM : charge due à l’ascenseur.

Dimension de la cabine : Longueur : 190cm ; Largeur : 180cm ; Hauteur : 220cm.

V=1m/s → Vitesse de levage.

Pm= 15KN : Charge due à la salle des machines.

Dm= 82KN : Charge due au poids propre de l’ascenseur.

Fc= 102KN : Charge due à la tension dans les câbles.

Hauteur de la dalle « h » [RPA99] (version 2003)

30
maxL

h  =
19030 = 6.33cm

ht : doit être au moins égale à 13cm

On optera pour une hauteur : h = 20cm.

La surface de cabinet est : S =Bs * Ts = 1.80 * 1.90= 3.42m2

Poids de 08 personnes = 630 kg = 6.3KN

III.5.2.Evaluation des charges et surcharges :

G1=25*0.2=5KN/m2 Poids de la dalle en béton armé.

G2=22*0.04=0.88KN/m2 Poids du revêtement en béton armé (e=4cm).

G=5.88KN/m2; Q=1KN/m2

P=PM+DM+ charge nominale = 15+82+6.3=103.3KN

III.5.3.Calcul de la dalle pleine :

 Hypothèse :

- La dalle est coulée sur place.

- La machine est centrée au milieu.

-La dalle repose sur 4 appuis.
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Elle est soumise à une charge concentrée, son calcul se fait à l’aide des abaques de PIGEAUD

qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en plaçant la charge concentrée au

milieu du panneau.

III.5.3.1.Cas d’une charge répartie :

 Calcul des sollicitations :

0.951.901.80
l

lρ
y

x
x 

 1
l

lρ0,4
y

x
x La dalle travaille dans les deux sens.

 Moments dus au poids propre de la dalle :

 2
xxx .q.lμM Moment suivant la petite portée.

 xyy .MμM Moment suivant la grande portée.

Les coefficients x et y sont donnés en fonction du rapport x et du coefficient de Poisson

.

q : Charge uniformément répartie sur toute la dalle.

 Etat limite ultime (ELU) :  =0
ρ= 0.95 → xμ =0.0410 et yμ =0.8875

Poids de la dalle : G=5.88× 1ml=5.88KN/ml.

Surcharge d’exploitation : Q = 1KN/ml.

Gtot= (Fc/s) + 5.88 = 29.82+5.88=35.70KN/m2

qu= 1.35×35.70 + 1.5×1 =49.695 KN/m2.

Mx     7.355KN.m1.949.6950,0410 2 

6.527KN.m7.3550,8875My 

 Calcul des moments réels :

 En travée : Sens x-x’ : 6.25KNm7.355*0.85M0.85M x
0

x
t 

Sens y-y’ : 5.547KNm6.527*0.85M0.85M y
0

y
t 

 En appui : 2.206KNm7.355*0.3M0.3MM x
0

y
a

x
a 

4) Calcul du ferraillage :

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

d’épaisseur à la flexion simple avec cm=dx 18 et 18cmd y  .
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Tableau.III.21 : Calcul de la section de ferraillage de la dalle d’ascenseur.

Sens
M

(KN.m)
bu 

Z

(m)

A cal

(cm²/ml)

Amin

(cm²/ml)

A adopté

(cm²/ml)

Travée
x-x 6.25 0.013 0.016 0.179 1.003 2.173 4HA10=3.14

y-y 5.547 0.012 0.014 0.178 0.895 2.173 4HA10=3.14

Appui x-x 2.206 0.004 0.005 0.178 0.356 2.173 4HA10=3.14

 Vérification à l’E.L.U : 0

 Condition de non fragilité :

On a des HA E400f e 0.0008ρ 0  ; 0.95ρ;100cmb;20cme 
































/ml1.6cmA

/ml1.65cmA

ebρA

eb
2

ρ3ρA

0.4ρ
12cme

2y
min

2x
min

0
y
min

0
x
min

mlcmA
y

t
/41.04/65.1

4

A
A 2

t
xy

t  (Vérifiée).

 Calcul des espacements :

Sens x-x’: 33cmSm)min(3e;33cS tt  on adopte 25cmS t 

Sens y-y’: 45cmSm)min(4e;45cS tt  on adopte 25cmS t 

 Vérification de l’effort tranchant :

1.25MPaf0.05τ
db

V
τ c28u

max
u 




 0.40.95ρ Flexion simple dans les deux sens

29.817KN
3

l
qV:x- xSens x

ux  .

(Vérifiée)1.25MPa0.166MPaτ

0.181

10817.29τ20.215KN

2
ρ

1

1

2

l
qV:y-ySens

u

3

u
x

uy












 Vérification à l’ELS : 2.0

 Etat limite de service (ELS) : =0.2

ρ= 0.95→ x = 0.0483 et y = 0.9236



Chapitre III Etude des éléments secondaires

Page 84

2
sersertotaleser KN/m695.50q1695.49qQGq 

    KN.m8.8391.950.6950,0483Mx 2 

KN.m8.1648.8390,9236My 











8.164KNmMMμM

8.839KNmMlqμM
y
0

x
0y

y
0

x
0

2
xserx

x
0

Sens x-x’ : KN.m513.7M0.85M x
0

x
tser 

Sens y-y’ : 6.939KN.mM0.85M y
0

y
tser 

 Etat limite de compression de béton :

 bc


I

y
Mσ serbc

Sens x-x : Ax = 3.14cm2,  b = 100 cm,   d = 18 cm ;  y  = 3.68cm ;  I = 11319.6cm4

15MPaσ2.44MPaσ bc  …………c’est vérifié.

Sens y-y : Ay = 3.14cm4 ;   b = 100cm ;  d = 18cm ;  y = 3.68cm ; I = 11319.6cm4

15MPa2.25σ bc  …………c’est vérifié.

III.5.3.2.Cas d’une charge concentrée :

La charge concentrée q est 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.

Fig.III.14 : Schéma représentant la surface d’impact.

 Calcul de U et V :

U = a0 + 2Ke0 + h0

V = b0 + 2Ke0 + h0

Avec: K=1 pour le béton (le revêtement est en béton).

e0 =4cm étant l’épaisseur de revêtement.

h2=h0 =20cm épaisseur de la dalle.
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a0 = b0 = 80cm Cotes de rectangle sur lequel la charge P s’applique.

 U = 80 + 2*4 + 20 = 108cm

V = 80 + 2*4 + 20 = 108cm

 Condition de non fragilité :

On a des HA E400f e 0.0008ρ 0  ; 0.95ρ;100cmb;20cme 
































/ml1.6cmA

/ml1.65cmA

ebρA

eb
2

ρ3ρA

0.4ρ
12cme

2y
min

2x
min

0
y
min

0
x
min

mlcmA
y

t
/41.04/65.1

4

A
A 2

t
xy

t  Vérifiée.

 Condition de non poinçonnement : P ≤ 0,045 c h
b

28cf


(aucune armature

transversale n'est nécessaire si cette formule est vérifiée). Avec c : périmètre de

contour de l'aire sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet moyen.

c = 2 (u + v) = 2 (1,08 +1,08) = 4.32 m.

P = 10.33t ≤ 0,045  4.32 0,20
5,1

1025 2
= 64.8t Condition vérifiée.

Aucune armature transversale n'est nécessaire.

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

 
 21y

21x

Mυ.MP.M

υ.MMP.M




1M , 2M coefficients donnés par les abaques en fonction de x et des rapports
xl

U
et

yl

V

U et V côtés du rectangle sur lesquels la charge P s’applique, compte tenu de la diffusion à

45° dans la dalle. Ils sont déterminés au niveau du feuillet moyen de la dalle.

1M En fonction de
xl

u
et  ; 2M En fonction de

yl

v
et 

067.0
95.0

190
180

58.0
190
110

;095.0
95.0

190
180

61.0
180
110

21 






























M

l

v

l

lx

l

v

l

v

M

l

lx

l

lx

l

u

l

u

xy

yy

yy

xx
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A l’ELU :

Mux1 = q M1 ; Muy1 = q M2

Avec : q = 1,35G + 1,5Q = 1,351033 + 1,50 = 1394.55 Kg/ml=139.455KN/m

Mux1 = 13,9455 0.095= 1.325 t.m = 13.248 KN.m

Muy1 = 13,94550.067 = 0.934 t.m = 9.343 KN.m

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








8875.0

0410.0
95.0

y

x






KNqq uu 44.915.188.535.1 

KNmMlqM xxuxx 254.1⇒ 2
2

2   ; KNmMMM yxyy 113.1⇒ 222  

 Superposition des moments :

Les moments agissants sur la dalle sont :







KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

456.10

502.14

21

21

Pour tenir compte de l’encastrement

 En travée :
Mt

y=0.85×10.456=8.887KNm

Mt
x=0.85×14.502=12.326KNm

 En appuis : My
a=Mx

a=-0.3×14.502=-4.35KNm

 Calcul de ferraillage :

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

d’épaisseur à la flexion simple avec cmdx 18 et 18cmd y  .

Tableau.III.22 : Ferraillage de la dalle de la salle des machines.

Sens
M

(KN.m)
bu 

Z

(m)

A cal

(cm²/ml)

Amin

(cm²/ml)

A adopté

(cm²/ml)

Travée
x-x 12.326 0.0268 0.034 0.1775 1.995 2.1735 4HA10=3.14

y-y 8.887 0.0193 0.024 0.1782 1.433 2.1735 4HA10=3.14

Appui x-x 4.35 0.0094 0.012 0.1791 0.6979 2.1735 4HA10=3.14
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 Vérification à l’E.L.U :

 Condition de non fragilité :

On a des HA E400f e 0.0008ρ 0  ; 0.95ρ;100cmb;20cme 
































/ml1.6cmA

/ml1.65cmA

ebρA

eb
2

ρ3ρA

0.4ρ
12cme

2y
min

2x
min

0
y
min

0
x
min

mlcmA
y

t
/41.04/65.1

4

A
A 2

t
xy

t  (Vérifiée).

 Vérification au poinçonnement :

b

c28
cu γ

f
hU0.045≤p  [BAEL91] (Article H. III.10)

Avec : :p u Charge de calcul à l’état limite.

:h Epaisseur de la dalle.

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

139.45KNp;432cm.U108)(1082Uv)(u2U uccc 

Or 648KN.
γ
f

hU0.045≤139.45KNp
b

c28
cu  Pas de risque de poinçonnement.

 Diamètre des barres :

mm20
10

200

10

hφ max 

maxφ =10mm <20 mm.............................   C’est vérifié.

 Les espacements :

On doit vérifier :   cm333h;33cmminS tx  soit : cm25S tx 

  cm454h;45cmminS ty  Soit : cm25Sty 

 Vérification de l’effort tranchant : b=100cm ; d=18cm.

1.25MPaf0.05τ
db

V
τ c28u

max
u 




On a  uv 


 43.04KN
v3

p
V u

u
 1.25MPaτ≤0.239MPaτ uu C’est

vérifié, pas de rupture par cisaillement.

 Vérification à l’E.L.S :

 Les moments engendrés par le système de levage :
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103.3KN.mgq ser 








KNm884.80.095)0.2(0.067103.3)Mυ(MqM

KNm.977.110.067)0.2(0.095103.3)Mυ(MqM

12sery1

21serx1

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















0.9236μ
0.0483μ

0.2)(νELSà

0.95ρ

y

x











0.994KN.mM⇒MμM

1.076KN.mM⇒lqμM
6.88KN15.88q

y2x2yy2

x2
2
xserxx2

ser

 Superposition des moments :







9.878KN.m0.9948.884MMM

13.053KN.m1.07611.977MMM

y2y1y

x2x1x

 Vérification des contraintes :

 Calcul des moments :

Mt
x =0.85×13.053 Mt

x =11.095KN.m

Mt
y=0.85×9.878 Mt

y = 8.396KN.m

Ma=-0.5×13.053 Ma =-6.526KN.m

 Etat limite de compression de béton : bcserbc σ
I

y
Mσ 

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

15MPaσ2.38MPaσbc 

 Sens y-y: y=3.673cmet  I=11319.623cm4

15MPa2.38σbc  …………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 :

h / l = 0.11 ≥  1/16 = 0.06 ; h / l  =  0.11 ≥ 0.042
M20

M

0

t 


Les deux conditions de la flèche sont vérifiées. La vérification de la flèche n’est Pas

nécessaire.
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 Schéma de ferraillage :

Fig. III.15 : Schéma de ferraillage de la dalle de la locale machine.

III.6.Etude des escaliers :

L’escalier travaille à la flexion simple en considérant la dalle comme une poutre

uniformément chargée et en tenant des types d’appuis sur lesquels elle repose.

Pour déterminer les sollicitations, on a deux méthodes de calcul qui sont les suivantes :

- La méthode des charges équivalentes.

- La méthode R.D.M.

III.6.1.Escalier étages courants et RDC :

Ce type d’escalier est composé de :

Tableau.III.23 : Caractéristiques de la 1ére et la 2éme volée.

Volée 1 :

Caractéristiques Valeurs

Epaisseur de la paillasse et du palier (e) 15 cm

Charge permanente sur la volée (Gv). 7.93KN/m
2

Charge permanente sur le palier (Gp)
.

4.86 KN/m
2

Charge d’exploitation sur la volée (Qv) 2.5 KN/m2

Charge d’exploitation sur le palier (Qp) 2.5 KN/m2

1.87m

3m 1.03m1.20m

Fig. III.16 : Schéma statique volée1.
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Volée 2 :

III.6.2.Combinaisons de charges :

Volée 1 :

a) L’ELU :

mlKNqv /458.145.25.1932.735.1 

mlKNqp /311.105.25.186.435.1 

b) L’ELS :

qv= 10.432KN/m ; qp= 7.36KN/m

Volée 2:

a) L’ELU:

mlKNqv /458.145.25.1932.735.1 

mlKNqp /311.105.25.186.435.1 

qv= 10.458KN/m; qp= 10.311KN/m

b) L’ELS:

mlKNqv /432.105.2932.7 

B

pq

qp

pq

qp

vq
qv

A 1.20m 3m 1,03m

Fig. III.18: Schéma statique1 avec chargement.

1.19m

1.8m 1.27m1.03m

Fig. III.17 : Schéma statique volée2.

B

pq

qp

pq

qp

vq
qv

A 1.03m 1.80m 1,27m

Fig. III.19 : Schéma statique2 avec chargement.
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mlKNqp /36.75.286.4 

qv= 10.432KN/m; qp= 7.36KN/m

III.6.3. Calcul du ferraillage :

 Calcul de la volée:

Ce calcul ce fait comme pour une poutre continue sur deux appuis. Les deux appuis étant la

poutre brisée et le voile de la cage d’ascenseur.

Calcul à l’ÉLU :

Gv=7.93 KN/m; Q =2.5 KN/m; q =14.458KN/m

Les sollicitations sont calculées par la méthode RDM qui donne ;

Ra=Rb=q*L/2 Ra=21.68 KN.

M0=q*L2/8 =16.26KN.m

Ma=-0.5M0= 8.13KNm ;  en appui.

Mt= 0.75M0=12.195KNm   ; en travée

Ferraillage en travée : (flexion simple)

Mt= 12.195KNm  As =12.32cm2

Ferraillage en appui : (flexion simple)

Ma =8.13KNm  As=9.05cm²

 Schéma de ferraillage :

Volée 1 :

Fig.III.20 : Schémas statique de la

Volée (1)

3m
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Volée 2 :

Fig.III.21: Schéma de ferraillage d’escalier.

III.6.4. Vérification à l’ELU et à l’ELS :

a)Vérification à l’ELU :

 Vérification de la condition de non fragilité :

./449,14001,2*12,0*1*23,0...23,0 2
28min mlcmffdbA et 

On a :     A > minA Condition vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant : .25,3)4;13.0min( 28 MPaMPa
f

b

c
uu 




.181,0
12.01

1068.21

.

3








 uu MPa
db

V
 Condition vérifiée.

 Vérification des armatures  longitudinales au cisaillement :

On doit d’abord vérifier la condition suivante :

²000262.0
400

15.1
)

12.09.0

10195.12
1068.21()

9.0
(

3
3 m

fd

M
VA

e

su
u 












 Calcul des armatures de répartition :

En travée : mlcm
A

A s
t /²08.3

4
32.12

4
 on choisit : 4T10 = 3.14cm²/ml

En appuis : mlcm
A

A a
a /²26.2

4
05.9

4
 on choisit : 4T10 = 3.14cm²/ml

 Ecartement des barres :

Armatures longitudinales : Sl cmcmh 15)33;3( 

Armatures transversales :   St cmcmh 25)45;4( 

b)  Vérification à l’ELS :

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

vérifications à faire sont :
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 Vérification de la contrainte d’adhérence :
 serser

  MPaf tser 83,21.25,16.06.0 2
28

2   Avec : 5.1 pour les HA

 iserser U.d.9,0V

 iU : Somme des périmètres des barres =   n

.772.3014.34.17.. cmnUi  

.0827.0
10772.3012.09.0

1075.2
2

3

MPaser 



 



  serser  Condition vérifiée.

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

MPafy
I

M
c

ser
bc 156.0 28 

qv =Gv +Q = 10.43+2.5=12.93 MPa  M0=3.65 KNm

Ma= - 0.5M0=1.82KNm en appui.

Mt= 0.75M0 =2.75KNm  en travée.

Calcul de y :
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2 s s s s

b y
A A y d A d A


        

Calcul de I :
3

2 ' 20 15 ( ) ( ')
3 s s

b y
I A d y A y d

          

Les résultats de calcul  des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau ІІІ.24: Vérification des contraintes de compression dans le béton

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

Travées 2.75 4506.73 2.26 0.548 15

Appuis 1.82 2793.62 2.46 0.279 15

 Vérification de l’état limite de déformation :

Les conditions à vérifier sont  les suivantes :

16

1


l

h
(1) : 0.10>0.0625 condition vérifiée.
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Lx=1.27m

Ly=4.32m

Fig. III.22 : Palier de repos.

010 M

M

b

h t


 (2):0.15> 0.077 condition  vérifiée.

efdb

A 2.4

0




(3) :0.0102><0.0105 condition vérifiée.

III.6.5.Etude du palier de repos :

Lx : la plus petite dimension du panneau.

Ly : la plus grande dimension du panneau.

Evaluation des charges :

On a: G = 4.86KN/m
2

Q = 2.5 KN/m
2

ELU :

Pu= 1.35G + 1.5 Q = 1.35×4.86+1.5×2.5

Pu= 10.311 KN/m²

ELS:

Ps = G + Q = 4.86+2.5=7.36 KN/m²

1. Calcul de l’élancement de la dalle ρ
:

 0,40.294
4.32

1.27

l

lρ
y

x La dalle se comporte comme une poutre  la flexion est

dans un seul sens (sens de lx)  et la flexion selon ly est négligeable.





















6

lP
M

3

lP2

2

llP
M

2.16m
2

4.32

2

l
1.27ml

3
xy

0

3
xy

2
xx

0
y

x

2. Calcul des sollicitations :

 En travée :
x
0

x
t M0.85M 

y
0

y
t M0.85M 

 En appui :

)M;max(M0.4M y
0

x
0a 

Tous les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau.III.25: Calcul des sollicitions.

3. Vérification à l’E.L.U :

On fera le calcul de la dalle à la flexion simple pour une bande de 1m de largeur et de 15 cm

d’épaisseur.

1. Détermination de la hauteur utile d :
Le diamètre maximal des armatures à utiliser dans le ferraillage est :

15mm
10

150φ
10

eφ max
x

max
x  ; Soit mmx 15

On prend l’enrobage c’=2 cm.

)c
2

φ
(ed 'x

x   12.25cm2)
2

1.5
(15d x 

)cφ
2

3
(ed '

xy   10.75cm2)1.5
2

3
(15d y 

Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau III.26: Le ferraillage de la dalle pleine sur 4 appuis.

5. Espacement des armatures :

 Armatures // Lx: St≤ min (3e, 33 cm) = 33 cm St=20cm.

 Armatures // Ly: St ≤ min (4e, 45 cm) = 45 cm St = 25cm.

6. Vérification à l’E.L.U :

6.1. Condition de non fragilité :

Combinaisons

P

(KN/m2)

Les moments en KN.m

M0
x M0

y Mt
x Mt

y Ma

ELU 10.311 21.84 3.52 18.564 2.99 - 8.736

ELS 7.36 15.59 2.512 13.25 2.13 -6.236

Sens M

(KN.m)

µbu α Z

(m)

Acal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aadop

(cm²/ml)

En

travée

X 18.465 0.0866 0.1133 0.1169 4.538 1.479 5T12=5.65

Y 3.52 0.0214 0.0270 0.1063 0.951 1.298 5T8=2.51

En appui 8.736 0.0409 0.0522 0.119 2.109 1.479 5T10=3.93
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















ebρA

eb
2

ρ)(3ρA
0.4ρet12cme

0
min
y

0
min
x

Avec : 0 =0.0008  Acier HA Fe400











..vérifiée..........1.12cmA

.vérifiée..........1.624cmA
2min

y

2min
x

6.2. L’effort tranchant :

On doit vérifier que : 1.25MPaf
γ

0.07τ
db

Vτ c28
b

adm
U

u 




6.48KN
2

1.25710.311

2

lq
V0.4ρ xu

U 







1.25MPaMPa0.052
0.1225*1

10*6.48τ
3

u 


Vérifiée, Pas d’armatures transversales.

7. Vérification à l’E.L.S :

7.1. Etat limite d’ouverture de fissures :

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire.

7.2. Vérification des contraintes de compression dans le béton :

Mt
x = 18.564 KN.m, Mt

y=3.52KN.m, Ma=8.736KN.m

La fissuration est peu nuisible donc la vérification à faire  est :

15f0.6σ
I

yMσ c28b

ser
t

bc 


 MPa

La position de l’axe neutre y est donnée par la résolution de l’équation ci-après :

0.d)(yA15y
2

b 2 

23 y)(dA15y
3

b
I 

Les résultats de calcul  des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.27: Vérification des contraintes de compression dans le béton.

Localisation Sens Mser(KN.m) I(cm4) y(cm) bc(MPa) bc(MPa) bcbc  

Travées x-x 13.25 7880.354 3.787 6.367 15 Vérifiée
y-y 2.13 3083.374 2.493 1.722 15
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Appuis x-x

y-y
6.236 5919.22 3.250 3.423

15

15

7.3. Etat limite de déformation :

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

x
0

t
x

x M20

M

l

h


 ;

e

s

f

4.2

db

A




...Vérifiée..........0.042
15.5120

13.19

M20

M
0.112

125

14

l

h
x
0

x
t

x









...vérifiée....................0.0105....
f

4.2
0.005

11.3100

5.61

db

A

e

s 





Les deux conditions sont vérifiée l’évaluation de la flèche est inutile

8. Schéma de ferraillage :

Fig. III.23: Schéma de ferraillage du palier de repos.

III.6.6. Etude de la poutre brisée:

Notre poutre palière est une poutre brisée. Elle est soumise à sont poids propre, aux charge

transmises par les escaliers sous forme de réaction d’appui ainsi qu’aux moments de torsions.

Son calcul se fait comme suit ;

1. Dimensionnement :

Lmax= 4.72-0.40=4.32m

Condition de la flèche :

cmhcm
L

h
L

2.438.28
1015



[BAEL91] (Art .L.IV, 10)
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 5.7..

4
4
1

30

20

VIIRPA

b

h

cmh

cmb


















On prend : h=40cm ; b=30cm.

La poutre brisée est soumise à la flexion simple, en outre elle est soumise à la torsion.

2. Calcul à la flexion simple
La poutre est soumise à son poids propre

g0 =25*0.3*0.4= 3KN/ml

g1=25*0.4*0.3/cos31.94=3.53KN/ml

g0 : étant le  poids propre de la partie horizontale.

g1 : étant le poids propre de la partie inclinée.

En plus de son poids propre elle est soumise aux charges transmises par l’escalier.

Rp=10.311KN/ml et Rv =14.458KN/ml

Avec :

Rv : charge ramenée par la volée.

Rp : charge ramenée par le palier.

3. Calcul des sollicitations

0 ≤ x ≤ 1.2m ;

∑M/F = 0⇒
3.4

22.1)35.1(715.403.1)35.1(7.23)35.1( 2
110 


gRgRgR

R vvp
A

RA=51.98KN

3.4

203.1)35.1(63.403.1)35.1(53.23)35.1( 2
110 


gRgRgR

R vvp
B

RB=49.04KN

M0 : moment isostatique de la poutre brisé avec : M0=qeq*l2/8

M0=63.37KN.m

Vu : effort tranchant de la poutre brisé avec : Vu=qeq*l/2

Vu= 58.95KN

Le tableau suivant résume les résultats de  calcul des moments et leurs ferraillages

correspondant ainsi que la contrainte de cisaillement.

1.20m 3 m 1.03 m

M1
M2

M1

A B
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Tableau III.28 : Résultat de ferraillage.

4. Calcul de la section d’armature à la flexion simple :

Exigence du RPA Art7.5.2.1 : minA = 0.5% b  h minA = 6cm2

Tableau III.29: Ferraillage de la poutre palière à la flexion simple.

).( mKNM bu  Z (cm) (cm2) A min(cm2)

En travée 53.68 0.0877 0.1150 36.25 4.27 6

En appuis 25.35 0.0413 0.0527 37.20 1.96 6

5. Vérification à l’ELU :

 L’effort tranchant :

uu

C
b

u

u
u

u

MPaMPaf

db

V

KNV 
























25.3)4;
15.0

min(

52.0

95.58

28

C’est vérifié.

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

²82.2
400

15.1
)

38,09.0

1068.53
1095.58()

9.0
(

3
3 cmAA

fd

M
VA

e

su
u 











Vérifier.

6. Calcul de l’espacement St :

.2.34)40,9,0min(  tt ScmdS On opte : St=20cm en travée et St=15cm en appui

7. Calcul de la section 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 de l’escalier.

mKNMM a
b

tortion .54.11

Moment (kN.m) Acal (cm2) (MPa)

En travée 0.85M0 = 53.68 4.27 0.52

En appui 0.4M0 = 25.35 1.96 0.52
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Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse équivalente dont

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

dans le contour de la section

- U : périmètre de la section

-  : air du contour tracer a mi hauteur

- e : épaisseur de la paroi

- Al : section d’acier

e = Ø /6 = b/6 = 5cm

Ω = [b-e] × [h-e] = 0.0875m²

U = 2× [(h-e)+ (b-e)] = 1.2m Fig.III.24 : Section creuse équivalente.

Al = ²75.22
2

cm
f

UM

e

sTu 

 

Section d’armatures finale :

 En travée :

Soit : tA = + tA =4.27+
2

75.22 tA =15.64cm2 > minA 6cm²

On ferraille avec Amin,   Soit : tA =8HA16=16.08cm2

 En appui :

aA = + aA =1.96+ 
2
75.22 aA =13.33cm2 > minA 6cm².

On ferraille avec Amin,   Soit : aA =7HA16=14.07 cm2

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

Avec 22
flexiontorsionu   ………………………………………….. [BAEL] (ChapI.III)

On a maxV =58.95KN; MPaflexion 52.0





e

MTu
torsion 2

 MPa32.1
05.020875.0

1054.11 3








D’où MpaMpafMpa cuu 25.3)4;3,0min(32.1 28   ………………Condition vérifiée

9. Calcul des armatures transversales a la torsion :

Soit St =15cm en travée et 10cm en appuis
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²35.13015003.0003.0 minmin cmAbSA ttt 

²33.0
348108752

15.110151054.11

2 8

23

cmA
f

StM
A t

e

sTu
t 








 



D’ou tA =1.35 + 0.33 = 1.68cm² ; Soit un cadre et un étrier Ø8= 201.284 cmHA 

10. Schéma de ferraillage de la poutre palière :

Fig.III.25 : Schéma de ferraillage de la poutre brisée.

III.7.Etude des poutres de chainages :

III.7.1. Définition :

Les poutres de chaînage, à calculer dans notre projet, sont des poutres horizontales en béton

armé qu’on peut distinguer en deux types :

Type I : les poutres qui ceinturent les façades à chaque étage au niveau du plancher et sur

lequel repose des murs en double parois.

Type II les poutres qui servent d’appuis pour les escaliers.

III.7.1.1.Etude du chainage type I :

1. Dimensionnement :

La  portée maximale de la poutre de chainage est :

mL 34.040.3max 


1015

maxmax L
h

L
cmhcm 3020  Condition de flèche [RPA99] (Art 9.3.3)

cmbcmh 2030
3

2
;15  (30 cm est l’épaisseur de mur).

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

2. Calcul des sollicitations :

Poids propre : PP = 25 0.3 0.3 PP = 2.25KN/m
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Poids des murs : mP = 2.67  (3.06-0.3)  mP = 7.369 KN/m.

Poids du plancher à corps creux : mKNPP pp /337.3
2
5.1

45.4 

uP =1.35× (2.25+3.337+7.369)  uP =17.49KN/ml

sP =7.369+2.25+3.337  = 12.956KN/ml

3. Calcul à l’E.L.U :

uM = uP
2
max

8

L
 uM =19.676KN m

;.757.1475.0 mKNMMM tut 

mKNMM ua .838.95.0 

Armatures longitudinales : d = 0.9 × h d = 0.9×0.3 d = 0.27m

Tableau.III.30: Section d’armatures longitudinales de la poutre de chainage.

).( mKNM bu  Z (m) )( 2cmcalculéAs
Amin (cm²) )( 2cmadoptéAs

En travée 14.757 0.0475 0 .061 0.2634 1.6 0.978 3HA12=3.39

En appui 9.838 0.0316 0.040 0.1728 1.636 0.978 3HA12=3.39

4. Vérifications à l’E.L.U :

 Effort tranchant :

MPa
db

V
KNV

l
pV u

uuuu 0972.0235.26
2




 

u =min (
.

MPaMPafC 25.3)4;28  .........................uu   c’est vérifié

 Calcul des armatures transversales : mm
bh

tlt 42.11);
10

;
35

min(  

Soit un cadre T8 plus un étrier T8 ²01.284 cmHAAt 

 L’espacement :

1) St min (0.9d, 40cm) St  24.3 cm

)3.0(

8.0
)2

280 tu

et
t fb

fA
S







024.40
)1.23.00972.0(30

4008.001.2





 tt SS [CBA] (Art

A.5.1.2.3)
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3) cmSS
b

fA
S tt

et
t 67

304.0

40001.2

4.0 0









 .On prend: St = 20cm

5. Vérification à l’E.L.S:

a) Vérification de la contrainte dans le béton : ;y
I

M ser
bc  MS = 14.575KNm.

Mt
s = 0.75 × MS = 10.93KNm

Ma
s = 0.5 × MS = 7.287KNm

Calcul de y : 4.756cm=y01515
2

3.39cm2;=A 2  dAyAy
b

Calcul de I : 3

3
y

b
I  42 30.28746)(15 cmIydA 

En travée: MPaMPabc 15)8106.1(  …………………………………………….. Vérifiée

En appuis: MPaMPabc 15)2056.1(  …………………………………………….. Vérifiée

b) Evaluation de la flèche :

;0625.01.0
16

1


l

h
;07.007.0

10 0





M

M

l

h t 01.00042.0
2,4

0


 efdb

A D’ou la

vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

2. Schéma de ferraillage de la poutre de chaînage :

En travée En appuis

3HA12 3HA12

Cadre T8 Cadre T8

Etrier T8 Etrier T8

3HA12 3HA12

Fig.III.26: Schéma de ferraillage de la poutre de chainage de type I.

III.7.1. 1.Etude du chainage type II :

La poutre de chainage sert comme appui pour l’escalier, il est sollicité outre son poids propre,

par les réactions et le moment de torsion engendrée par l’escalier.

30cm

30cm

30cm

30cm
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Son étude sera faite à la flexion simple et à la torsion.

1.Dimensionnement :

La portée de la poutre de chaînage est : Lmax= (4.72 - 0.40) = 4.32m

Selon la condition de la flèche

43.2cmh28.8cm
10

432
h

15

432

10

l
h

15

l maxmax 

Soit : h =40 cmla section de la poutre à adopter est : b × h = 30 ×40 cm2.

2.Etude à la flexion simple :

2. 1.Charge supportées par la poutre :

Poids propre de chainage : Pc=b×b×h=25 ×0.30×0.40 =3KN/m

Réaction de l’escalier:






S........EL18.01KN/mlR

LU.ml.......E25.088KN./R

2. 2.Combinaisons de charges :

2.2. 1.ELU :

Pu =1.35×Pc+R=1.35 × 3 + 25.088 = 29.14 KN/ml

2.2. 2.ELS:

Ps = Pc + R = 3+ 18.01= 21.01 KN/ml

3. Calcul des sollicitations :

Tableau.III.31: Sollicitations à l’ELU et à l’ELS.

4. Le ferraillage :

Tableau.III.32: Ferraillage de la poutre de chainage type II.

.d=0.9×h=0.9 × 0.40=0.36m.

Localisatio

n ).( mKN

M
bu  Z

(m)

A
cal

(cm2)

A
min

(cm2)

A
cal
< Amin

En travée 43.89 0.0795 0.1037 0.3451 3.65 4.347 3HA14

Combinaison P

(KN/ml) (KN.m) (KN.m) (KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

ELU 25.088 58.52 -29.26 43.89 54.19 -54.19

ELS 21.01 49.01 -24.50 36.75 45.38 -45.38
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Aux

appuis

29.26 0.0529 0.0679 0.3502 2.40 4.357 4.62

4.1.Vérifications à l’E.L.U :

Tableau.III. 33: Vérification à l’ELU.

Cisaillement Armatures longitudinales au cisaillement

adm
u

u
db

V
 




.

e

us

f

V
A

.


0.150< 3.25 4.62>1.55

Vérifiée

4.2. Vérification à l’E.L.S :

4.2. 1.Etat limite d’ouverture de fissures :

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire.

4.2. 2.Vérification des contraintes de compression dans le béton :

Tableau.III. 34: Vérification des contraintes dans le béton.

Localisation Mser

(KN.m)
I

(cm4)
y

(cm)
bc

(MPa)
bc

(MPa)
bcbc  

Appuis 24.25 70920.90 6.405 2.19 15
Vérifiée

Travées 36.75 70920.90 6.405 3.318 15

4.2. 3.Vérification de la flèche : [CBA93] (art B.6.5.3)

La vérification de la flèche est nécessaire si les conditions suivantes ne sont pas satisfaites :

16

1≥
l

h
;

0

t

M10

M≥
l

h

 ;
ef

4.2≤
db

A



..vérifiée....................0.063.....
16

1
0.092

432

40

l

h


.vérifiée...........0.075.....
58.5210

43.89

M10

M
0.092

432

40

l

h

0

t 







vérifiée.....................0.0105....
f

4.2≤0.0043
3630

4.62

db

A

e







La vérification de la flèche n’est pas nécessaire.
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4.3. Etude à la torsion :

Le moment de torsion est dû aux moments aux appuis (Ma=13.805KN.m) des escaliers et il

est maximum à l’encastrement et il est égal à :

29.82KN.m
2

4.3213.805

2

LM
M a

T 







4.3.1.Contrainte de cisaillement due à la torsion :
eΩ2

M
τ T

T 


.cm8755)(405)(30e)(he)(bΩ

cm.5
6

30
e30cmh);min(bφ;

6

φ
e

2



.3.40Mpa
105108752

1029.82τ
24

3

T 



 



On doit vérifier que admττ 

Avec : MPauT 41.315.040.3 222  

Mpa3.25τMpa3.07τ adm   Risque de  rupture par cisaillement.

4.3.2.Armatures longitudinale à la torsion :

La section d’armatures longitudinales est donnée par :

Ωf2

γμM
A

e

sT
l 




Avec :

 : C’est le périmètre de la surface.

    cm1205)(405)(302e)(he)(b2μ 

2
l

24
4

3

l

cm5.88A

.m105.88
108754002

1.151.201029.82
A







 




4.3.3.Armatures transversales :

1. A  la torsion :

.Ωf2.

γtM
A

Ω2.

M

.γt

fA

e

sT
t

T

s

et.











h = 40cm

e = 5 cm

b = 30
cm
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Avec :

t : C’est l’espacement entre les armatures transversales. Soit t = 20 cm

.0.979cm
108754002

1.150.21029.82
A 2

4

3

t 



 



2. A la flexion simple :

Soit un espacement  t = 20 cm

t =20 cm < min (0.9×d ; 40 cm) = min (32.4 ; 40) cm =32.4 cm............ Vérifiée

.cm0.60
400

0.20.30.4

f

tb0.4
A 2

e
t 







4.3.4.Conclusion pour le ferraillage de la poutre de chainage type II :

1. Armatures transversales :

At = Attorsion+ Atflexion = 0.979 + 0.60 = 1.579 cm2.

On prend un cadre de . 8 et une épingle . 8

L’espacement  t = 20 cm.

2. Armatures longitudinales :

Pour le choix des armatures longitudinales on adopte :

 3HA16 = 6.03 cm2................................Aux appuis.

 3HA14 + 3HA12 = 8.01 cm2................................En travée.

4.3.5.Schéma de ferraillage :

III.8.Conclusion :

Le but de ce chapitre était la détermination des sections d’acier nécessaires pour

reprendre les charges revenant aux éléments secondaires.

Fig.III.27: Schéma de ferraillage de la poutre de chainage type II.
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Le choix de la disposition des poutrelles s’est fait au chapitre précédent. D’après la

disposition adoptée nous avons eu plusieurs types de poutrelles. Ces dernières ont été étudiées

et ferraillées.

Notre structure présente un seul type d’escalier, ce dernier est à deux volées. Dans ce

chapitre il a été procédé à son étude et son ferraillage.

L’acrotère est calculé à la flexion composée. Son ferraillage a été déterminé en

respectant les règles. En dernier, nous avons fait l’étude de l’ascenseur puis on a ferraillé la

dalle de locale des machines.
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IV.1. Introduction :

L’étude parasismique nous permet d’estimer les valeurs caractéristiques les plus

défavorables de la réponse sismique et le dimensionnement des éléments de résistance, afin

d’obtenir une sécurité jugée satisfaisante pour l’ensemble de l’ouvrage et d’assurer le confort

des occupants. Cette estimation peut être menée par trois méthodes qui sont les suivantes :

- la méthode statique équivalente;

- la méthode d’analyse modale spectrale;

- la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.2. Modélisation mathématique :

La modélisation revient à représenter un problème physique possédant un nombre de

degré de liberté (DDL) infini, par un modèle ayant un nombre de DDL fini, et qui reflète avec

une bonne précision les paramètres du système d’origine (la masse, la rigidité et

l’amortissement).

En d’autres termes, la modélisation est la recherche d’un modèle simplifié qui nous

rapproche le plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus

correctement possible de la masse et de la rigidité de tous les éléments de la structure.

IV.3. Choix de la méthode de calcul :

IV.3.1.La méthode statique équivalente (MSE):

 Le principe : [RPA99] (Art 4.2.1)

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

par un système de forces statiques fictives dont les efforts sont considérés équivalents à ceux

de l’action sismique.

La structure peut être modélisée comme une console encastrée dans le sol et dont

laquelle les différents étages sont représentés par des masses ponctuelles concentrées au

centre de gravité des planchers et de même propriétés d’inertie.

 Condition d’application de la MSE:

a) Le bâtiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en

élévation, paragraphe 3.5 (RPA99/Version 2003) avec une hauteur au plus égale à

65m en zones I et II et à 30m en zones III.

Notre bâtiment a une hauteur de 24.48m, d’ou la condition est vérifiée donc la méthode

est applicable.
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b) Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration irrégulière tout en respectant,

autres les conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires

suivantes :

Zone I : Tous groupes

Zone IIa :

 Groupe d’usage 3.

 Groupes d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23 m.

 Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.

 Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.

Zone IIb et III :

 Groupes d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.

 Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.

 Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 2 niveaux ou 08m.

 Calcul de la force sismique totale :

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

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

W
R

QDA
V 


 …………………………….. [RPA99] (Art : 4.2.3)

Avec :

A : Cœfficient d’accélération de la zone, dépend du groupe de la structure et de la zone

sismique. Dans notre cas :

- Groupe d’usage : Groupe 2

- Zone sismique : IIa

- Donc : A = 0,15

R : coefficient de comportement global de la structure, Valeur donnée par le tableau (4-3) du

RPA 99 en fonction du système de contreventement.

Dans notre projet, on adopte un système mixte (Contreventement mixte) portiques-

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

W : poids total de la structure : W =
8

1
iW ,   avec : iW QiGi WW  

GiW : Poids dus aux charges permanentes et à celles des équipements éventuellement fixes de

la structure.

QiW : Charge d’exploitation.



Chapitre IV

Page 111

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

d’exploitation, il est donné par le tableau (4-5) du RPA 99.

Concernant notre projet on a des niveaux à usage d’habitation donc coefficient de

pondération  = 0.20.

Le poids total de notre structure est donné par le logiciel ETAPS V15

W=∑ =35094.57kN

Q : facteur de qualité de la structure dans le tableau (4-4).Il est en fonction de :

 La redondance et de la géométrie des éléments qui le constituent ;

 La régularité en plan et en élévation ;

 La qualité du contrôle de la construction.

Sa valeur est donnée par la formule : Q = 1+
6

1
qp …………… [RPA 99]/2003 (Art 4.2.3)

qp : est la pénalité à retenir selon que les critères de qualité q est satisfait ou non.

Sa valeur est donnée au tableau ci-dessous :

Tableau IV. 1 : Valeurs des pénalités Pq.

‘’ Critère q  ’’ Observée Pq /x Observée Pq /y

1- Conditions minimales sur les files de contreventement Non 0.05 Oui 0.05

2- Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05

3- Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05

4- Régularité en élévation Non 0 Non 0

5- Contrôle de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0

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

Donc : 15,1;15,1  xy QQ

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

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

D=

 





























s3.0T0.3
0.35.2

s0.3T5.2

TT05.2

3/53/2

2

2

3/2

2

2

T
T

TT
T







……………… [RPA99/2003](Formule 4-2)
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1T , 2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site.
Selon le rapport du sol, le sol d’implantation de notre structure est rocheux : un site de

catégorie S1, donc on aura :







sT

sT

30.0

15.0

2

1 ……………… [RPA99/2003](Tableau 4.7)

 Calcul de la période fondamentale de la structure :

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

)2/(7    0.7 ………………. (Tableau 4.3)[5]

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

type de structure et de l’importance des remplissages.

On prend : %5.8
2

107



 ; Donc )2/(7   = 0.82> 0.7

T : Période fondamentale de la structure.

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

fondamentale est donnée par le minimum des deux expressions du RPA 99/version 2003

suivantes :

1) 4/3
nTc hCT  (Formule 4.6)

2) T2=0.09×√ [RPA99] (Formule 4-7)

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

Nh = 24.48 m

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

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton armé

 TC = 0,05 [RPA99/2003] (tableau 4.6)

D’ : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.

On prend la plus petite valeur pour T :

D’où : T1 = 0.55s.

s0.406=29.49mD':Sens(x) 2T

s0.433=m25.88=D':Sens(y) 2T

Donc la période fondamentale statique majorée de 30 % est :








sT

sT

Sy

Sx

563.0)55.0;433.0min(3.1

528.0)55.0;406.0min(3.1
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3/2

2
2

3/2

2
2

5,20,3

5,20,3























y
yy

x
xx

T

T
DsTT

T

T
DsTT









xDouD :' = 1.406 ; yD = 1.347

KNxx 198.1668V8853.34390
5

15.1406.115.0
V:Sens(x) stst 




KNyy 196.1598V8853.34390
5

15.1347.115.0
V:Sens(y) stst 




IV.3.2.La méthode d’analyse modale spectrale :

Conditions d’application de la méthode d’analyse modale spectrale :

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

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

Hypothèses de calcul :

 Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher.

 Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.

 Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans (vis-à-vis des

déplacements horizontaux).

 Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des taux de participation

des masses modales atteint au moins 90℅ de la masse globale de la structure.

IV.3.3.La méthode d’analyse dynamique :

 Principe :

Il est recherché par cette méthode pour chaque mode de vibration, le maximum des

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

réponse de calcul suivant :

 

 

 













































































 



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

S a









[RPA99/2003] (Formule 4-13)

Avec :

A : coefficient d’accélération de zone.

 : Facteur de correction d’amortissement.

[RPA99] (Art 4.3.3)
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R : coefficient de comportement de la structure.

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.

Facteur de qualité.

Le spectre de réponse est donné par le logiciel spectre (RPA99).

T(s)

Fig. IV.1 : Spectre de calcul.

IV.4.Étapes de modélisation :

Les étapes de modélisation avec ETAPS V15 peuvent être résumées comme suit :

 Introduction de la géométrie de modèle (trame, hauteur d’étage)

 Spécification des propriétés mécanique de l’acier et du béton.

 Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles).

 Définition des charges (G, Q) et introduction du spectre (E).

 Définition du séisme.

 Introduction des combinaisons d’actions.

 Affectation des masses sismiques et inerties massiques.

 Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

 Exécution de l’analyse et visualisation des résultats.

IV.5.Disposition des voiles :

Après plusieurs essais de disposition des voiles, on a retenu la disposition représente ci-

dessous. Cette disposition nous a permis d’éviter un mode de torsion au premier mode et

répondre favorablement aux conditions du RPA99 /2003.

:Q

Sa
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Fig. IV.2 : Disposition des voiles.

IV.6.Interprétation des résultats de donnée par ETABS 2015:

IV.6. 1.Périodes de vibration et taux de participation des masses modales :

Modes de vibration :

Les modes de vibrations sont montrés sur les figures suivantes :

Fig. IV.3 : 1ere mode de déformation (translation suivant Y-Y).
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Fig. IV.4 : 2éme mode de déformation (translation suivant X-X).

Fig. IV.5 : 3éme mode de déformation (rotation autour Z).

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

90%, le tableau suivant donne la participation massique pour chaque mode :
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Tableau. IV.2: Période et taux de participation.

Mode
Période

(s)

Masses modales

(%)

Masses cumulées

(%)

UX UY UX UY

1 0.526 0.81 67.27 0.81 67.27

2 0.514 68.7 1.18 69.51 68.49

3 0.455 0.92 2.01 70.44 70.50

4 0.151 1.72 14.39 72.16 84.92

5 0.145 14.19 1.5 86.35 86.41

6 0.116 1.02 0.78 87.37 87.19

7 0.071 0.52 5.84 87.89 93.04

8 0.069 5.56 0.36 93.86 93.71

IV.6.2.Analyse des résultats :

La participation modale du premier mode suivant la direction Y  est prépondérante

(UY=67.27%), ce qui donne un mode de translation selon cette direction tel que montre sur la

figure IV.4.

La même remarque est faite pour le deuxième mode suivant la direction X (UX=68.67%) voir

figure  IV.5.

On constate aussi que la période fondamentale de vibration est inférieure à celle calculée par

les formules empiriques du RPA 99 majorée de 30 %

(Tx =0.514s ≤ sxT =0.528s; Ty=0.526s ≤ SyT =0.563s).

IV.7.Justification de l’interaction voiles portiques :

IV.7.1.Sous charges verticales :

%
FF

F

voilesportiques

portiques 80



Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques.

%
FF

F

voilesportiques

voiles 20



Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.
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Les résultats de l’interaction sous charges verticales obtenus par le logiciel ETAPS V15

sont résumés dans le tableau IV.3.

Tableau. IV.3 : Charges verticales reprises par les portiques et voiles.

 Analyse des résultats :

On remarque que l'interaction portiques voiles sous charges verticales est vérifiée dans tous

les étages.

IV.7.2.Sous charges horizontales :

%
FF

F

voilesportiques

portiques 25



Pourcentage des charges horizontales reprises par les

portiques.

%
FF

F

voilesportiques

voiles 75



Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

Les résultats de l’interaction sous charges horizontales obtenus par le logiciel ETAPS V15

sont résumés dans le tableau IV.4.

Niveau
Charges verticales reprises FV (KN) Pourcentages repris

Portiques Voiles P (%) V (%)

RDC 28792.3884 4996.9977 85.21 14.78

1er étage 24970.1295 4359.8196 85.13 14.86

2ème étage 20658.8204 4035.2196 83.66 16.34

3ème étage 17042.158 3339.5437 83.61 16.38

4ème étage 1311.3949 2891.5578 81.93 18.06

5ème étage 9766.9772 2123.2114 82.14 17.86

6ème étage 6214.8385 1542.5002 80.11 19.88

7ème étage 3516.7774 767.9968 82.08 17.92
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Tableau. IV.4: Charges horizontales reprises par les portiques et voiles.

 Analyse des résultats : On remarque que l'interaction portique-voiles sous charges

horizontales est vérifiée.

IV.8.Vérification de l’effort normal réduit :

L’effort normal réduit doit être vérifié pour éviter l’écrasement du béton.

La formule utilise est la suivante : 3.0
28





cc

d

fB

N
 [RPA 99] (Article 7.1.3.3)

Nd : Effort normal de calcul retiré à partir des résultats donnés par ETAPS V15.

Bc : L’aire brute du poteau

Tableau. IV.5: Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux.

Niveau
Section adoptée

(cm2)
Nd (KN)  Observation

RDC 50*50 1379.07 0.221 vérifiée

1er étage 50*50 1188.63 0.190

Niveau Sens xx (spectre selon la direction X) Sens xx (spectre selon la direction Y)

Portiques Voiles
P (%) V (%)

Portiques Voiles
P (%) V (%)

FH(KN) FH(KN) FH(KN) FH(KN)

RDC 581.9644 1722.4879 25.25 74.74 597.5532 1672.643 26.32 73.68

1er étage 599.7098 1510.0253 28.52 71.57 631.8121 1454.513 30.28 69.72

2ème étage 557.7878 1302.9023 29.98 70.02 620.4869 1223.573 33.65 66.35

3ème étage 690.4945 1088.5322 38.81 61.19 711.5884 1062.156 40.12 59.66

4ème étage 495.9937 953.6544 34.21 65.78 543.5488 885.374 38.04 61.96

5ème étage 579.5223 723.2702 44.48 55.52 583.3648 713.4683 44.98 55.02

6ème étage 338.4894 566.1851 37.41 62.58 366.7324 506.0665 42.02 57.98

7ème étage 423.8208 318.8662 57.06 42.93 421.5571 303.5762 58.13 41.86
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2ème étage 45*45 993.19 0.196

3ème étage 45*45 825.43 0.163

4ème étage 40*40 651.33 0.163

5ème étage 40*40 486.82 0.122

6ème étage 35*35 310.72 0.102

7ème étage 35*35 171.13 0.0558

IV.9.Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon l’Article 4.3.6 du RPA99/Version2003, 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. IV.6: Vérification de la résultante des forces.

On voit bien que 8,0
st

dyn

V

V
, donc les paramètres de la réponse calculée ne seront pas

majorés.

IV.10.Calcul des déplacements :

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

ekk R   [RPA99] (Article 4.4.3)

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

:R Coefficient de comportement.

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

Avec : kk h %1 [RPA99] (Article 5.10)

:kh Étant la hauteur de l’étage.

Les résultats obtenus par ETAPS V15 sont résumés dans le tableau IV.7.

V st (KN) 0.8V st (KN) dynV (KN) Observation

Sens xx 1685.5845 1348.4676 2252.8129 vérifiée

Sens yy 1618.16 1294.528 2208.0312 vérifiée
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Tableau. IV.7: Vérification des déplacements.

N

Sens xx Sens yy

ek
(m)

k
(m)

1k
(m) (m)

kh
(m) (%) (m)

k
(m)

1k
(m) (m) (%)

1 0.0014 0.007 0 0.007 3.06 0.00228 0.0011 0.0055 0 0.0055 0.00179
2 0.0041 0.0205 0.007 0.0135 3.06 0.00441 0.0034 0.017 0.0055 0.0115 0.00376
3 0.0078 0.039 0.0205 0.0185 3.06 0.00604 0.0065 0.0325 0.017 0.0155 0.00506
4 0.0118 0.059 0.039 0.02 3.06 0.00653 0.01 0.05 0.0325 0.0175 0.00572
5 0.0161 0.0805 0.059 0.0215 3.06 0.00703 0.0138 0.069 0.05 0.019 0.00621
6 0.0203 0.1015 0.0805 0.021 3.06 0.00686 0.0175 0.0875 0.069 0.0185 0.00604
7 0.0243 0.1215 0.1015 0.02 3.06 0.00653 0.0211 0.1055 0.0875 0.018 0.00588
8 0.028 0.14 0.1215 0.1215 3.06 0.00604 0.0245 0.1225 0.1055 0.017 0.00555

 Analyse des résultats :

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs des niveaux sont

inférieurs au centième de la hauteur d’étage.

cmhcmySens ek 74.3%19.1:)( max 
cmhcmxSens ek 74.3%1215.1:)( max 

IV.11.Justification vis-à-vis de l’effet P- :

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

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

10,
hV

p

kK

KK 



 ; Tel que : [RPA99/2003] (Article 5.9)

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

niveau « k » ; avec :  


n

i
QiGik )WW(p

1
[RPA99/2003] (Article 5.9)

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

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

kh : Hauteur de l’étage « k ».

k
K

K
h


ek k
K

K
h

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Si 0,1< k <0,2,  l’effet P- peut être pris en compte de manière approximative en amplifiant

les effets de l’action sismique calculée au moyens d’une analyse élastique du premier ordre

par le  facteur
1

1
.

Si k >0,2   la structure est partiellement instable elle doit être redimensionnée.

Les résultats obtenus par ETAPS V15 sont résumés dans le tableau IV.8.

Tableau. IV.8: Vérification vis à vis l'effet P-.

Niveaux
hk

(cm)
Pk (KN)

Sens x-x’ Sens y-y’

∆k (m) Vk (KN) θk (m) ∆k (m) Vk (KN) θk (m)

RDC 306 31143.11 0.0014 2304.4523 0.0062 0.0011 2270.1961 0.0049

1ere étage 306 27077.04 0.0041 2109.7351 0.0172 0.0034 2086.325 0.0144

2eme étage 306 22845.37 0.0078 1860.6901 0.0313 0.0065 1844.0598 0.0263

3eme étage 306 18928.47 0.0118 1779.0267 0.0410 0.0100 1773.7443 0.0348

4eme étage 306 14945.84 0.0161 1449.6481 0.0542 0.0138 1428.9228 0.0472

5eme étage 306 11223.21 0.0203 1302.7925 0.0571 0.0175 1296.8331 0.0495

6eme étage 306 7478.985 0.0243 904.6745 0.0656 0.0211 872.7989 0.0591

7eme étage 306 4045.868 0.0280 742.687 0.0498 0.0245 725.1333 0.0447

 Analyse des résultats :

On remarque d’après les résultats obtenus ( k  0.1) dans tous les niveaux d’où les effets du

second ordre (effet P- ) peuvent être négligés.

IV.12. Conclusion :

La modélisation de notre structure, en utilisant le logiciel ETAPS V15, nous a permis

de faire un calcul tridimensionnel et dynamique dans le but de faciliter les calculs, et d’avoir

une meilleure approche du comportement réel de la structure et un gain de temps très

important dans l’analyse de la structure.
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V.1. Introduction :

On désigne sous le nom d’éléments principaux les éléments qui interviennent dans la

résistance aux actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de

l’ouvrage. Ces éléments comportent : Les portiques (poteaux – poutres) et les voiles.

V.2. Etude des poteaux :

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

à la base de la structure. Ils sont soumis à des efforts normaux et moments fléchissant en tête

et à la base dans les deux sens. Leur ferraillage se fait à la flexion composée selon les

sollicitations les plus défavorables suivantes :

 Moment maximal et l’effort normal correspondant max(M )corrN

 Effort normal maximal avec le moment correspondant max( )corrN M

 Effort normal minimal avec le moment correspondant min( )corrN M

Les combinaisons utilisées pour la détermination des sollicitations sont :

1) 1.35G+1.5Q

2) G+Q

3) G+Q+E

4) G+Q-E

5) 0.8G+E

6) 0.8G-E

V.2.1.Recommandations du RPA99 (version 2003) :

A. Les armatures longitudinales : [RPA99] (Article 7.4.2.1) :

 Les armatures longitudinales  doivent  être à haute adhérence, droites et sans crochets.

 Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % (b1* h1) en zone ІІa

 Leur pourcentage maximale sera de :

4 % en zone courante

6 % en zone de recouvrement

 Le diamètre minimum est de 12 mm

 La longueur minimale des recouvrements est de 40 En zone ІІa.

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :

25 cm en zone ІІa

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur   des zones

nodales (zones critiques).

[RPA99/ V2003] (Article 5.2)
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 La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les

extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour

chaque barre sont données dans la figure V.1.

e
1 1

h
h'= Max ( ; ; ;60cm)

6
b h ; ' 2l h 

eh : est la hauteur de l’étage

1 1,b h : Dimensions de la section transversale du poteau

Les valeurs numériques relatives aux prescriptions du RPA99 sont apportées dans le tableau

suivant :

Fig. V.1 : Zone nodale.

Tableau. V.1 : Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux.

B. Les armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

1 .
t a u

e

A V

t h f




.........................(I) [RPA99/V2003] (Art 7.4.2.2)

Avec : uV : L’effort tranchant de calcul.

1h : Hauteur totale de la section brute.

ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort

Niveau Section du

poteau

Amin RPA

(cm2)

A max RPA (cm2)

Zone courante Zone de recouvrement

RDC et1ereétage 50*50 20 100 150

2+3eme étage 45*45 16.2 81 121.5

4+5eme étage 40*40 12.8 64 96

6+7eme étage 35*35 9.8 49 73.5
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ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort

Niveau Section du

poteau

Amin RPA

(cm2)

A max RPA (cm2)

Zone courante Zone de recouvrement

RDC et1ereétage 50*50 20 100 150
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B. Les armatures transversales :
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Avec : uV : L’effort tranchant de calcul.

1h : Hauteur totale de la section brute.

ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

a : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort

Niveau Section du

poteau

Amin RPA

(cm2)

A max RPA (cm2)

Zone courante Zone de recouvrement

RDC et1ereétage 50*50 20 100 150

2+3eme étage 45*45 16.2 81 121.5
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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 déterminé dans la formule (I);

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.
tA

t b
En % est donnée comme suit :

min
10,3% (t b ) 5t gA si   

;
min

10,8% (t b ) 3t gA si   

si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

: est l'elencement géométrique du poteau.g 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 t10  minimum ;

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre

suffisants (  cheminées > 12 cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la

hauteur des poteaux.

 Détail d’un cours d’armatures transversales de la zone nodale :

2U superposés (avec alternance dans l’orientation) :

Fig. V. 2 : Armature transversales dans les zones nodales.

V.2. 1.Sollicitations dans les poteaux :

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel ETABS 2015, les résultats sont résumés dans le tableau (tab V.2)
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Tableau. V.2 : Résumé des sollicitations dans les poteaux.

V.2.3.Ferraillage des poteaux :

a) Armatures longitudinales :

Tableau V.3 : Ferraillage longitudinale.

 Vérifications :

 Condition de non fragilité : A ≥ 0.23*b*d*ft/fe

Section (50*50) : Amin=0.23*0.50*0.47*2.1/400=2.837 cm2< A adopté..... Vérifiée

Section (45*45) : Amin=0.23*0.45*0.42*2.1/400=2.282 cm2< A adopté..... Vérifiée

Section (40*40) : Amin=0.23*0.40*0.37*2.1/400=1.787 cm2< A adopté..... Vérifiée

Section (35*35) : Amin=0.23*0.35*0.32*2.1/400=1.352 cm2< A adopté..... Vérifiée

Niveau

N max M cor M max N cor N min M cor

N (KN) M (KN.m) M (KN.m) N (KN) N (KN) M (KN.m)

RDC et 1ere étage 1483.3995 1.7972 39.0281 403.6247 -0.0778 18.4255

2 et 3éme étage 1164.1685 6.3925 46.2241 626.8794 -0.6373 20.2018

4 et 5éme étage 1085.2212 2.4041 39.7152 266.2433 -0.2277 13.5464

6 et 7éme étage 795.6878 2.3738 30.1677 198.4539 -0.901 6.1999

Niveau Section
M
(KN.m)

N (KN) Acalculée

(Cm2)
ARPA

(Cm2)
Aadop

(Cm2)
Barres

RDC et
1ere étages 50*50

1.7972 1483.3995 21.44 20 31.29 8T20+4T14

39.0281 403.6247

18.4255 -0.0778

2émeet 3éme

étages 45*45
6.3925 1164.1685 16.73 16.2 20.08 8T16+4T12

46.2241 626.8794

20.2018 -0.6373

4émeet 5éme

étages
40*40 2.4041 1085.2212 15.60 12.8 20.08 8T16+4T12

39.7152 266.2433

13.5464 -0.2277

6émeet 7éme

étages
35*35 2.3738 795.6878 11.44 9.4 15.46 8T14+4T10

30.1677 198.4539

6.1999 -0.901
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a) Section des armatures transversales dans les poteaux:

Conformément aux exigences du RPA 99/2003 et du BAEL 91, le diamètre des

armatures transversales doit être supérieur au tiers du maximum des diamètres des armatures

longitudinales.   ( max
lt 3

1
 ). Ce qui est vérifiée dans notre cas.

Le tableau ci-après résume les résultats de calcul des armatures transversales pour les

différents poteaux des différents niveaux.

Tableau .V.4 : Armatures transversales des poteaux.

Niveau RDC et1eme

étage

2me et 3eme

étages

4eme et 5eme

étages

6emeet 7eme

étages

Section (cm2) 50*50 45*45 40*40 35*35
max
l (cm) 2 2 2 2
min
l (cm) 1.2 1.2 1.2 1.2

fl (m) 2.142 2.142 2.142 2.142

λg 4.284 4.76 5.355 6.12

a 3.75 3.75 2.5 2.5

Vu (KN) 65.789 64.6107 44.5543 43.3945

rl (cm) 48 48 48 48

tS zone nodale (cm) 10 10 10 10

tS zone courante (cm) 15 15 15 15

tA (cm2) 1.73 1.54 1.39 1.22
min
tA zone courante (cm2) 4 3.6 1.2 1.05
min
tA zone nodale (cm²) 6 5.4 1.8 1.575

tA adopté (cm2) 6.25 6.28 2.01 2.01

Nbre de cadres 8T10 8T10 4T8 4T8

max
lt 3

1
 = 20/3=6.67 cm ................la condition est vérifié.

V.2.4. Vérifications :

a)Vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme : Les éléments soumis à la flexion

composée, doivent être justifiés vis-à-vis du flambement;  l’effort normal ultime est définit

comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau sans subir des instabilités

par flambement.

Le poteau le plus élancé dans ce projet se situe au niveau du R.D.C, avec  une longueur  de

l0 =3.06m et un effort normal Nu= 1.483MN.
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













s

e
s

b

cr
u

f
A

fB
N




9.0
28 [CBA 93] (Article B.8.4.1)

 : Coefficient fonction de l’élancement .

As : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

si

si


































50.................................................
35

6.0

50...........................................

35
2.01

85.0

2

2









 Exemple de calcul :

).flambementde(Longueur142.27.0 0  ff lll

giration).deRayon(144.0
12

²
 i

h
i

A

I
i

D’où : 820.084.14
0.144

2.142
 

i

l f

Br= (a-2)*(b-2)= (50-2)*(50-2)=0.2304 m2 (Section réduite).

Donc : MNN u 394.4
15.1

400
1042.31

5.19.0

252304.0
820.0 4 






 




 

On a max
uN < Nu condition vérifiée ; donc pas de risque de flambement.

b) Vérification au flambement des poteaux des différents étages :

Tableau V.5 : Vérification au flambement des poteaux.

Niveau l0

(m)

lf(m) I

(m)

 α As

(cm²)

Br

(m²)

Nu

(MN)

Numax

(MN)

RDC et 1ere étage 3.06 2.142 0.144 14.84 0.82 31.42 0.2304 4.394 1.483

2eme, 3eme étages 3.06 2.142 0.129 16.60 0.81 20.11 0.1849 3.337 1.164

4eme, 5eme étages 3.06 2.142 0.115 18.63 0.80 20.11 0.1444 2.674 1.085

6eme, 7eme étages 3.06 2.142 0.101 21.21 0.79 15.39 0.1089 2.015 0.795

Du tableau ci-dessus on constate que max
uN < uN ⇒pas de risque de flambement.

C) Vérification des contraintes :

Étant donné que la fissuration est peu nuisible, on va faire la vérification des poteaux les plus

sollicités à chaque niveau, à la contrainte de compression du béton seulement et pour cela

nous allons procéder comme suit :
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bcbc  ; v
I

M

S

N

gg

serser
bc  ; MPafcbc 156.0 28 

     2 23 3 15 15
3gg

b
I v v A d v A v d            

 
 AA15hb

dAdA15
2

hb

v

2






 ; vhv  ; hd  9.0

On a :    233
gg vdA15vv

3

b
I0A 

A15hb

dA15
2

hb

v

2








S=B=b*h+15*A Fig. V.3: Section du poteau.

Avec :

d : Distance utile.

A : Section d’armature tendue ; A’ : Section d’armature comprimée.

V : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus comprimée.

V’ : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus tendue.

Igg : Moment d’inertie équivalent.

Les résultats sont résumés dans le tableau V.6

Tableau V. 6: Vérification des contraintes dans le béton.

Niveau
Section

(cm²)

d

(cm)

A

(cm²)

V

(cm)

V'

(cm)

Igg

(cm4)

Nser

(KN)

Mser

(KN)



(MPa)

RDC et 1ereétage 50*50 45 37.7 28.69 21.31 705305.6 1082.26 6.128 1.244

2éme et 3éme étage 45*45 40.5 28.6 25.65 19.35 456415.9 777.118 6.145 0.987

4éme et 5éme étage 40*40 36 24.1 22.95 17.05 288898.3 240.123 4.673 0.348

6éme et 7éme étage 35*35 31.5 24.1 20.69 14.31 179813.8 199.269 1.318 0.338

Du tableau ci- dessus on remarque que  bcbc donc la contrainte de compression dans

le béton est vérifiée.

c) Vérification aux sollicitations tangentes :

D’après le RPA99 version 2003 (art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement

conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique doit être inférieure ou

égale à la valeur limite suivante :
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Avec :

d : Distance utile.

A : Section d’armature tendue ; A’ : Section d’armature comprimée.

V : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus comprimée.

V’ : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus tendue.

Igg : Moment d’inertie équivalent.

Les résultats sont résumés dans le tableau V.6

Tableau V. 6: Vérification des contraintes dans le béton.

Niveau
Section

(cm²)

d

(cm)

A

(cm²)

V
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V'
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Igg

(cm4)

Nser

(KN)
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(KN)



(MPa)

RDC et 1ereétage 50*50 45 37.7 28.69 21.31 705305.6 1082.26 6.128 1.244

2éme et 3éme étage 45*45 40.5 28.6 25.65 19.35 456415.9 777.118 6.145 0.987

4éme et 5éme étage 40*40 36 24.1 22.95 17.05 288898.3 240.123 4.673 0.348

6éme et 7éme étage 35*35 31.5 24.1 20.69 14.31 179813.8 199.269 1.318 0.338

Du tableau ci- dessus on remarque que  bcbc donc la contrainte de compression dans

le béton est vérifiée.

c) Vérification aux sollicitations tangentes :

D’après le RPA99 version 2003 (art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement

conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique doit être inférieure ou

égale à la valeur limite suivante :
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Avec :

d : Distance utile.

A : Section d’armature tendue ; A’ : Section d’armature comprimée.

V : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus comprimée.

V’ : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus tendue.

Igg : Moment d’inertie équivalent.

Les résultats sont résumés dans le tableau V.6

Tableau V. 6: Vérification des contraintes dans le béton.

Niveau
Section

(cm²)

d

(cm)

A

(cm²)

V

(cm)

V'

(cm)

Igg

(cm4)

Nser

(KN)

Mser

(KN)



(MPa)

RDC et 1ereétage 50*50 45 37.7 28.69 21.31 705305.6 1082.26 6.128 1.244

2éme et 3éme étage 45*45 40.5 28.6 25.65 19.35 456415.9 777.118 6.145 0.987

4éme et 5éme étage 40*40 36 24.1 22.95 17.05 288898.3 240.123 4.673 0.348

6éme et 7éme étage 35*35 31.5 24.1 20.69 14.31 179813.8 199.269 1.318 0.338

Du tableau ci- dessus on remarque que  bcbc donc la contrainte de compression dans

le béton est vérifiée.

c) Vérification aux sollicitations tangentes :

D’après le RPA99 version 2003 (art 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement

conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique doit être inférieure ou

égale à la valeur limite suivante :
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bu=
db

Vu


, bu = d× fc28 ; Avec : d = 0.075  si g ≥ 5 et0.04   si  g ≤5

Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau (tab V.7) suivant :

Tableau V. 7 : Vérifications des sollicitations tangentes dans les poteaux.

Niveau
Section

(cm2)
lf (cm) g d d (cm) Vu (KN)

bu

(MPa)

bu

(MPa)

RDC et 1ere étage 50*50 2.142 4.284 0.040 0.47 43.3945 0.1846 1

2 et 3éme étage 45*45 2.142 4.76 0.040 0.42 44.5543 0.2357 1

4 et 5éme étage 40*40 2.142 5.355 0.075 0.37 65.789 0.4445 1.875

6 et 7éme étage 35*35 2.142 6.12 0.075 0.32 64.6107 0.5768 1.875

Du tableau ci-dessus on remarque que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les

sollicitations tangentielles est vérifiée pour tous les étages.

V.2. 2.Disposition constructive des poteaux :

 Longueur des crochets des armatures transversales :

tL 10
cmLmm

cmLmm

t

t

1010

88







 Longueur de recouvrement :

cmLronadopte

Lrmm

cmLadopteOn

Lmm

cmLadopteOn

Lmm

L

r

r

r

r

r

60:

4.1*4014

.70:

6.14016

.80:

0.24020

:40


















 Détermination de la zone nodale

La détermination de la zone nodale est nécessaire car c’est à ce niveau qu’on disposera

les armatures transversales de façon à avoir des espacements réduits. Ceci se fait car cet

endroit est très exposé au risque du cisaillement.

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur de ces zones

nodales sensibles (selon le RPA).

Les dimensions de la zone nodale sont données comme suit :

hlcmbh
h

h e 2');60;;;
6

max( 11 
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Tableau V.8: Les dimensions de la zone nodale.

Niveaux Section (cm2) he (cm) h’ (cm) L’ (cm)

RDC, 1er étage 50*50 306 60 90

2, 3eme étages 45*45 306 60 90

4, 5eme étages 40*40 306 60 90

6, 7emeétages 35*35 306 60 90

V.2.6. Schémas de ferraillage des poteaux :

Fig. V.4 : Schémas de ferraillage des poteaux.
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V.3.Etude des  poutres :

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort

tranchant. Après détermination des sollicitations on procède au ferraillage en respectant les

prescriptions données par le RPA99/version 2003 et celles données par le BAEL91.

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel ETABS

2015, combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le

RPA99/version2003suivantes :

Q5.1G35.1 

QG 

EQG 

EG8.0 

EG8.0 

Pour notre projet on a deux types de poutres à étudier :

– poutres principales (30×45),

– poutres secondaires (30×40).

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/V2003] (Art 7.5.1)

[RPA99/Version 2003] (Art 5.2)

Réduction de
section des

poteaux

L
r

h'

9x10

e=15

9x10

9x10

e=15

9x10

Fig. V.5 : Coupe longitudinale.
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b) Ferraillage: [RPA99/v2003] (Art 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 .

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

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 moitié de la section sur appui.

 La longueur minimale des recouvrements est de :

40 En zone ІІa.

maxavec : : est le diamétre maximale utilisé.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et d’angle doit être effectué conformément à la figure V.9, avec des crochets à

90°. Cette même figure comporte les autres dispositions constructives et quantités

minimales d’armatures.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont

constitués de 2U superposés formant un carré ou un rectangle (là où les circonstances

s’y prêtent, des cadres traditionnels peuvent également être utilisés).

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées, néanmoins, il faudra

veiller à ce qu’au moins un coté fermé des U d’un cadre soit disposé de sorte à

s’opposer à la poussé au vide des crochets droits des armatures longitudinales des

poutres.

 On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum de

trois cadres par nœuds.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du RPA99

sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.9: Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poutres.

Etage Type de

poutres

Section

(cm2)

Amax (cm2) zone
courante

Amax (cm2) zone
de recouvrement

Amin

(cm2)

RDC et Etages

courants

Principale 30×45 54 81 6.75
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Secondaire 30×40 48 72 6

Terrasse

Inaccessible

Principale 30×45 54 81 6.75

Secondaire 30×40 48 72 6

 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.

Fig. V.6: Dispositions constructives des portiques.
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V.3.2. Calcul du ferraillage :

A. Méthode de calcul des armatures à l’ELU (flexion simple) :

Le ferraillage est calculé à partir des sollicitations déduites du logiciel ETABS 2015.

B. Ferraillage des poutres :

Le ferraillage adopté doit respecter les exigences du RPA.

 Armatures longitudinales :

Les Résultats de ferraillages des poutres sont résumés dans le tableau qui suit :

Tableau V.10: Ferraillage des poutres.

Etage Type de

poutres

Section

(cm2)

Localisation A

(cm2)

Amin

(cm2)

A adoptée

(cm2)

Lr(cm)

RDC et

Etages

courants

Principale 30×45 Appui 7.52 6.75 3HA14+3HA12=8.01 64

Travée 6.78 6HA12=6.79 64

Secondaire 30×40 Appui 5.76 6 3HA16=6.03 64

Travée 4.74 3HA16=6.03 64

Terrasse

Incessible

Principale 30×45 Appui 7.17 6.75 3HA14+3HA12=8.01 56

Travée 6.78 6HA12=6.79 64

Secondaire 30×40 Appui 5.76 6 3HA16=6.03 56

Travée 4.74 3HA16=6.03 64

Lr : longueur de recouvrement.

 Armatures transversales :









10
;

35
;min min

bh
 [BAEL91] (Art H.III.3)

 Poutres principales : )3;28.1;2min(
10
30

;
35
45

;4.1min 







Donc on prend mmt 8 ²01.284 cmHAAt  (un cadre et un étrier)

 Poutres secondaires : )3;14.1;4.1min(
10
30

;
35
40

;4.1min 







Donc on prend mmt 8 ²01.284 cmHAAt  (un cadre et un étrier)

 Calcul des espacements des armatures transversales

Selon le RPA99/version 2003(Art 7.5.2.2) :

 Zone nodale : S t minMin( ;12 ;30cm)
4

h
 ,

Poutres principales : S t )30,4.14;25.11( cmcmcmMin Soit : St=10 cm
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Poutres secondaires : St )30,8.16;10( cmcmcmMin Soit : St=10 cm

 Zone courante :
2t

h
S 

Poutres principales :
45

22.5 22.5cm
2 2t t t

h
S S S      ; Soit : St =15cm

Poutres secondaires : cmSS
h

S ttt 2020
2

40

2
 ; Soit : St =15cm

2min 8.14015003.0003.0 cmbSA tt 

2min2 8.101.2 cmAcmA tt  Condition vérifiée

V.3.3. Vérifications :

 A ELU :

 Condition de non fragilité :

A> 28min 0.23 t

e

f
A b d

f
    =1.52cm2 Donc la condition de non fragilité est vérifiée.

 Contrainte tangentielle maximale :

 Vérification de l’effort tranchant : bubu  

0

u
b u

V

b d
 



Fissuration peu nuisible : 2.5MPa.;4MPa)fmin(0.1τ c28adm 

Tableau V.11: Vérification de l’effort tranchant.

Poutres Vu (KN)
bu (MPa) Observation

Poutres principales 93.17 0.739 Vérifiée

Poutres secondaires 55 0.495 Vérifiée

 Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant :

 Terrasse :

 Poutres principales :

1) Appui intermédiaire :

]
9.0

[
15.1

d

M
V

f
A a

u
e

l 
  23 49.410]

42.09.0
33.94

17.93[
400

15.1
cmAA ll 


 

Aucune vérification à faire

2) Appuis de rive :

e

u
l f

V
A




15.1
 2

3

67.2
400

1017.9315.1
cmAl 






Condition vérifiée
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 Poutres secondaires

1) Appui intermédiaire :

]
9.0

[
15.1

d

M
V

f
A a

u
e

l 
  23 21.510]

37.09.0
728.78

55[
400

15.1
cmAA ll 


 

Aucune vérification à faire.

2) Appuis de rive :

e

u
l f

V
A




15.1
 2

3

58.1
400

105515.1
cmAl 






Condition vérifiée

 À l’ELS :

 L’Etat limite d’ouvertures des fissures :

Aucune vérification à faire car la fissuration est peu préjudiciable.

 État limite de compression du béton :

La fissuration est peu nuisible donc il faut juste vérifier que la contrainte de compression

du béton est inférieure ou égale à la contrainte admissible du béton.

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

Calcul de y :
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2 s s s s

b y
A A y d A d A


        

Calcul de I :
3

2 ' 20 15 ( ) ( ')
3 s s

b y
I A d y A y d

          

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.12: Vérification de la contrainte limite de béton.

plancher Poutres Localisation Mser

(KN.m)

I

(cm4)

Y

(cm)
bc

(MPa)

bc

(MPa)

Terrasse

Poutres

principales

Appuis 77.33 134562.70 15.61 8.97 15

Travées 43.23 136436.30 15.73 4.98 15

Poutres

secondaires

Appuis 47.06 100762.66 14.88 6.95 15

Travées 33.05 238019.98 12.22 1.69 15

RDC et

Etages

courants

Poutres

principales

Appuis 134.96 162142.09 17.29 14.39 15

Travées 39.39 136436.30 15.73 4.54 15

Poutres

secondaires

Appuis 70.93 486724.90 15.79 2.30 15

Travées 43.42 238019.98 12.22 2.23 15
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 Etat limite de déformation (évaluation de la flèche)

D’après le BAEL91, la vérification de  la flèche est inutile si les conditions suivantes

sont  satisfaites :

0

0

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

16

..........(2)
10

4.2
...........(3)

t

e

h

L
Mh

L M

A

b d f






 






 Poutres principales

0625.0
16

1
085.0

529

45


L

h
Condition vérifiée

04.0
55.11410

82.45

10
085.0

0








M

M

L

h t Condition vérifiée

06.0
2.4

0063.0
42.03.0

1001.8 4










efdb

A
Condition vérifiée

 Poutres secondaires

0625.0
16

1
085.0

472

40


L

h
Condition vérifiée

04.0
05.11210

82.44

10
085.0

0








M

M

L

h t Condition vérifiée

06.0
400

2.42.4
0054.0

37.030.0
1003.6 4










efdb

A
Condition vérifiée

Les conditions étant satisfaites, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

 Vérification des zones nodales :

Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans

les poteaux, le RPA99 (Article 7.6.2) exige que :

1.25n s w eM M M M   

Cependant cette vérification est facultative pour les deux derniers

Niveaux (bâtiments supérieurs à R+2).

1) Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend

Essentiellement Fig. V.7 : Schéma de La zone nodale.

- Des dimensions de la section du béton
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- De la quantité d’armatures dans la section du béton

- De la contrainte limite élastique des aciers

R s sM z A    Avec : 0.85z h  (h : La hauteur totale de la section du béton).

348MPas
s

s

f



 

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous:

Tableau V.13: Moment résistant dans les poteaux.

Niveaux
Section

(cm2)
Z(m) As (cm2) MR(KN.m)

RDC et 1ereétages 50*50 0.425 31.29 462.78

2éme ,3ème étages 45*45 0.3825 20.08 267.68

4éme ,5
éme étages 40*40 0.34 20.08 267.68

6éme ,7éme étages 35*35 0.2975 15.46 182.09

 Détermination du moment résistant dans les poutres :

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.14: Vérification des zones nodales.

Niveau Sens Mn Ms Mn+Ms Mw Me 1.25(Me+Mw) observation
RDC yy 462.78 462.78 925.56 197 197 492.5 vérifiée

xx 462.78 462.78 925.56 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 1 yy 462.78 462.78 925.56 197 197 492.5 vérifiée

xx 462.78 462.78 925.56 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 2 yy 267.68 267.68 535.36 197 197 492.5 vérifiée

xx 267.68 267.68 535.36 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 3 yy 267.68 267.68 535.36 197 197 492.5 vérifiée

xx 267.68 267.68 535.36 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 4 yy 267.68 267.68 535.36 197 197 492.5 vérifiée

xx 267.68 267.68 535.36 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 5 yy 267.68 267.68 535.36 197 197 492.5 vérifiée

xx 267.68 267.68 535.36 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage 6 yy 182.09 182.09 364.18 197 197 492.5 N vérifiée

xx 182.09 182.09 364.18 142.69 142.69 356.72 vérifiée
Etage7 yy 182.09 182.09 364.18 197 197 492.5 N vérifiée

xx 182.09 182.09 364.18 142.69 142.69 356.72 vérifiée

On voit bien que les moments résistants dans les poteaux sont supérieurs aux moments

résistant dans les poutres  dans les deux sens dans l’étages donc la formation des rotules

plastiques se fera dans les poutres et non pas dans les poteaux, mais les deux derniers étages

dans le sens yy n’est pas vérifiée .
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 Schémas de ferraillage des poutres :
 RDC et Etages courants :

Fig. V.8: Schéma de ferraillage des poutres principales.

Fig. V.9: Schéma de ferraillage des poutres secondaires.

 Terrasse inaccessible :

Fig. V.10: Schéma de ferraillage des poutres principales.

Fig. V.11 : Schéma de ferraillage des poutres secondaires.
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 Coupe longitudinale des poutres principales de RDC +Etages courants :

3T12

3T12

V.4.Etude des voiles :

Le RPA99/version 2003 (3.4.A.1.a), exige de mettre des voiles à chaque structure en

béton armé dépassant quatre niveaux ou 14m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne sismicité).

Les voiles de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments verticaux

qui sont destinés à reprendre, outre les charges verticales (au plus 20%), les efforts

horizontaux (au plus 75%) grâce à leurs rigidités importantes dans leurs plan. Ils présentent

deux plans l’un de faible inertie et l’autre de forte inertie ce qui impose une disposition dans

les deux sens (x et y).

Un voile travaille comme une console encastré à sa base, il est sollicité en flexion

composée avec un effort tranchant. On peut citer les principaux modes de rupture suivants :

 Rupture par flexion

 Rupture en flexion par effort tranchant.

 Rupture par écrasement ou traction du béton.

Les combinaisons de calcul à prendre sont les suivants :

 ELU.

 G+Q±E.

 0.8G±E.

V.4.1. Recommandation du RPA :
Trois modes d’armatures sont nécessaires pour qu’un voile puisse reprendre tous les efforts

qui lui sont appliquées :

 armatures verticales.

 armatures horizontales.

 armatures transversales.

e = 10         e = 15             e=10e = 10       e = 15           e =10

L L

3T123T14
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 Armatures verticales :

 Les armatures verticales sont destinées à reprendre les efforts de flexion, elles sont

disposées en deux nappes parallèles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les

prescriptions suivantes :

 L’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures verticales et horizontales

de la zone tendue, tel que : min : 0.2 tA L e 

Lt : Longueur de la zone tendue.

e : épaisseur  du voile.

 Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés avec des cadres

horizontaux dont l’espacement St <e (e : épaisseur de voile).

 A chaque extrémités du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur

1/10 de la largeur du voile.

 Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.

 Les armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont destinées à reprendre les efforts tranchants, elles doivent

être disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures verticales pour empêcher

leurs flambements et munies de crochets à 135° ayant une longueur de10 l .

 Les armatures transversales :

Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre

le flambement, elles sont en nombre de quatre épingles par 1m2 au moins.

 Règles communes (armatures verticales et horizontales)

 Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

min

min

0.15% ..................dans la section globale de voile.

0.10% ..................dans la zone courante.

A b h

A b h

 
 


1

10l e   (Exception faite pour les zones d’about).

 L’espacement : ).30;5.1min( cmeS t  ;

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins quatre épingles par

m2. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

 Longueurs de recouvrement :

40 : Pour les barres situées  dans les zones où le renversement de signe des efforts est

possible.
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20 : Pour les barres situées  dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons possibles de charge.

V.4.2. Le ferraillage :

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous (M et N) pour une

section (eL) selon la sollicitation la plus défavorable de ce qui suit :

- NmaxM correspondant.

- NminM correspondant.

- MmaxN correspondant

d = 0.9 L ; d’= 0.1 L ; eLARPA  0015.0min

Fig. V.12 : Schéma d’un voile pleine.

 Armatures horizontales :

On fixe St et on calcul At avec la formule suivante :

)sin(cosf8.0

Kf3.0

Ste

A

e

28tut







K=0 (pas de reprise de bétonnage) ; 90  

.52.0
4.1

)30,5.1min(

28 Mpaf
de

v

cmeSt

c
u

u 









 La longueur de recouvrement :

40 ………………………zone qui peut être tendue.

rL =

20 rL …...zone comprime sous toutes les combinaisons.

 Diamètres des barres :

10/e …...zone courante.

 Espacement des barres horizontales et verticales :

cmS

eS

t

t

30

5.1




Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous avec :

Av cal : Section d’armature verticale pour un voile.

M
L

dd’

e

.
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Av min: Section d’armature verticale minimale dans le voile complet.

Av adop : Section d’armature verticale adoptée.

Nbarre/ par face : nombre de barres adoptées par face.

tS : Espacement (il ya deux espacements l’un aux deux extrémités du voile sur une

longueur L/10 et l’autre au milieu du voile).

Ah min/ml: Section d’armature horizontale minimale mètre linière.

Ah cal/ml: Section d’armature horizontale mètre linière.

Ah adop/ml: Section d’armature horizontale adoptée mètre linière.

Nbarre/ml: nombre de barres adoptées mètre linière.

Voile Vx1 :

Tableau V.15 : Résultats de ferraillage du voile Vx1.

Niveau RDC et 1er étage 2em et 3em étage 4emet 5em étage 6em et 7em étage

L (cm) 120 120 120 120

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) 3.82 3.74 8.15 4.198

N (KN) 292.27 236.43 161.28 71.23

V(KN) 6.56 9.25 9.04 5.39

U Mpa 0.043 0.0599 0.058 0.035

Av cal (cm²) 7.54 6.145 4.54 2.043

Av min (cm²) 3.6 3.6 3.6 3.6

Av adop (cm²) 7.85 7.85 5.03 5.03

Nbarre/ par face 10T10 10T10 10T10 10T8

St

(cm)

extrémité 7.5 7.5 7.5 7.5

Milieu 15 15 15 15

Ah cal/ml (cm²) 0.0525 0.0748 0.0725 0.0437

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 2.51 2.51 2.51 2.51

Nbarre / ml 5T8 5T8 5T8 T8

St (cm) 20 20 20 20



Chapitre V Etude des éléments structuraux

Page 145

Voile Vx2 :

Tableau V.16: Résultats de ferraillage du voile Vx2.

Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et  étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 240 240 240 240

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) -59.01 -70.14 -76.79 -85.68

N (KN) 791.49 617.17 405.51 162.28

V(KN) -164.12 -125.47 -96.39 -63.04

U Mpa 0.532 0.406 0.312 0.204

Av cal (cm²) 21.63 17.62 12.54 5.89

Av min (cm²) 7.2 7.2 7.2 7.2

Av  adop (cm²) 24.13 18.47 13.57 9.42

Nbarre/par face 12T16 12T14 12T12 12T10

St (cm)
extrémité 10 10 10 10

Milieu 20 20 20 20

Ah  cal/ml (cm²) 0.665 0.507 0.39 0.255

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 2.51 2.51 2.51 2.51

Nbarre/ml 5T8 5T8 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20

Voile Vx3 :

Tableau V.17: Résultats de ferraillage du voile Vx3.
Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et  étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 210 210 210 210

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) -354.95 -265.93 -159.26 -82.86

N (KN) 773.91 478.85 303.91 123.71

V(KN) -142.53 -105.86 -74.34 -33.09

U Mpa 0.527 0.392 0.275 0.225

Av cal (cm²) 13.67 9.08 5.64 2.54



Chapitre V Etude des éléments structuraux

Page 146

Av min (cm²) 6.3 6.3 6.3 6.3

Av  adop (cm²) 15.83 11.00 7.04 7.04

Nbarre/ par face 14T12 14T10 14T8 14T8

St (cm)
extrémité 7.5 7.5 7.5 7.5

Milieu 15 15 15 15

Ah  cal/ml (cm²) 0.658 0.49 0.344 0.281

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 2.51 2.51 2.51 2.51

Nbarre/ml 5T8 5T8 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20

Voile Vx4 :

Tableau V.18: Résultats de ferraillage du voile Vx4.

Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et  étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 467 467 467 467

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) 1703.58 73.97 72.47 67.04

N (KN) 2460.90 1858.82 1224.23 526.28

V(KN) 695.44 507.94 328.79 158.91

U Mpa 1.158 0.846 0.547 0.266

Av cal (cm²) 44.44 23.83 15.88 7.12

Av min (cm²) 14.01 14.01 14.01 14.01

Av  adop (cm²) 51.53 27.96 19.16 15.71

Nbarre/par face 10T16+10T20 10T10+10T16 10T10+10T12 10T10+10T10

St (cm)
extrémité 13 13 13 13

Milieu 26 26 26 26

Ah  cal/ml (cm²) 1.447 1.057 0.684 0.332

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 3.93 3.93 2.51 2.51

Nbarre/ml 5T10 5T10 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20
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Voile Vy1 :

Tableau V.19: Résultats de ferraillage du voile Vy1.
Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 390 390 390 390

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) 138.18 155.68 164.01 185.21

N (KN) 1098.87 1053.35 578.97 257.46

V(KN) 489.39 308.31 181.74 133.64

U Mpa 0.976 0.614 0.362 0.266

Av cal (cm²) 30.13 29.33 17.62 1.57

Av min (cm²) 11.5 11.5 11.5 11.5

Av  adop (cm²) 30.78 30.78 19.16 15.7

Nbarre/par face 20T14 20T14 10T12+10T10 10T10+10T10

St (cm)
extrémité 10 10 10 10

Milieu 20 20 20 20

Ah  cal/ml (cm²) 1.22 0.767 0.452 0.332

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 3.93 2.51 2.51 2.51

Nbarre/ml 5T10 5T8 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20

Voile Vy2 :

Tableau V.20: Résultats de ferraillage du voile Vy2.

Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et  étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 216 216 216 216

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) -503.41 -364.11 -281.52 -121.81

N (KN) 1163.86 925.80 576.17 224.28

V(KN) -178.79 -206.08 -139.01 -126.20

U Mpa 0.644 0.742 0.501 0.454

Av cal (cm²) 19.94 15.38 10.30 4.17
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Av min (cm²) 6.48 6.48 6.48 6.48

Av  adop (cm²) 20.36 18.47 13.57 9.42

Nbarre/face 8T14+4T16 12T14 12T12 12T10

St (cm)
extrémité 7.5 7.5 7.5 7.5

Milieu 15 15 15 15

Ah  cal/ml (cm²) 0.805 0.927 0.626 0.567

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 2.51 2.51 2.51 2.51

Nbarre/ml 5T8 5T8 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20

Voile Vy3 :

Tableau V.21: Résultats de ferraillage du voile Vy3.

Niveau RDC et 1erétage 3em, 2em et  étage 4em, 5em et étage 6emet 7em, étage

L (cm) 190 190 190 190

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) 116.59 70.73 -90.72 118.79

N (KN) 679.54 482.63 280.70 135.07

V(KN) 112.47 116.84 -94.85 79.79

U Mpa 0.460 0.476 0.388 0.326

Av cal (cm²) 21.59 14.86 4.47 3.34

Av min (cm²) 5.7 5.7 5.7 5.7

Av  adop (cm²) 24.13 18.47 9.42 9.42

Nbarre 12T16 12T14 12T10 12T10

St (cm)
extrémité 7.5 7.5 7.5 7.5

Milieu 15 15 15 15

Ah  cal/ml (cm²) 0.575 0.595 0.485 0.407

Ah min/ml (cm²) 0.6 0.6 0.6 0.6

Ah adop/ml (cm²) 2.51 2.51 2.51 2.51

Nbarre/ ml 5T8 5T8 5T8 5T8

St (cm) 20 20 20 20
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CadreT8 (st<e)

60 cm

12 cm

L/10

120 cm

4 epingleT8/m2

2T8 (St=20cm)

4T10 (St=7.5cm)

6T10 (St=15cm)

Fig. V.13 : Schéma de ferraillage du voile Vx1.

20 cm

A travers ces tableaux on voit bien que la contrainte de cisaillement dans le béton est vérifiée,

donc il n’ya pas de risque de cisaillement.

 Schémas de ferraillage :

On prend comme exemple de ferraillage le voile Vx1 au niveau de RDC

)20120( 2cmeL  :
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VI.1.Introduction :

Toutes structures réalisées devront satisfaire des conditions, parmi lesquelles on citera la

plus importante : la condition de stabilité et la condition d’équilibre pour résister aux

différentes actions (les charges permanentes, les charges d’exploitations, la poussé du sol).On

divise la structure en deux parties :

 La partie supérieure (la superstructure) :c’est la partie étudiée dans les chapitres

précédents.

 La partie inférieure (l’infrastructure) : elle est concernée par notre étude dans ce

chapitre.

VI.2.Définition des fondations:

Les fondations sont la base de la structure, elles reçoivent les charges venant des

éléments supérieurs, et les transmettent au sol.

Pour le cas de notre structure, nous avons le choix entre des semelles isolées, des

semelles filantes et un radier général. En fonction des résultats du dimensionnement on

adoptera le type de semelle convenable. Le rapport géotechnique  a donné une contrainte

admissible 1.5 bars.

VI.3. Le dimensionnement des fondations :

Les fondations sont calculées selon le RPA99 (Article 10.1.4.1) avec les combinaisons

suivantes : G+Q±E et 0.8*G±E

VI.4. Etude des fondations:

Selon le rapport du sol, il préconise :

 Des fondations superficielles.

 L’ancrage des fondations à une profondeur de 2.4m par rapport à la cote d’assiette

après terrassement.

 La contrainte admissible à prendre en considération dans les calculs est de 1.5bars.

Les caractéristiques du sol sont :

 Un angle φ=31.04° ;

 Une cohésion C=0.03bar ;

 Une densité γ=15.5KN/m2

Pour déterminer le choix de fondation à adopter pour notre structure, on procède à la

vérification des semelles isolées puis les semelles filantes, si ces deux types ne satisfont pas

les conditions on passera au radier.
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VI.4.1.Vérification des semelles isolées :

Les poteaux de notre structure sont carrés (b*b), donc les semelles sont carrées (B*B).

La vérification à faire est : solS

N


Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.

N : l’effort normal agissant sur la semelle obtenu par l’ETAPS 2015.

S : surface d’appui de la semelle.

sol : Contrainte admissible du sol.

Fig.VI .1 : Schéma de la semelle isolée.

Le poteau le plus sollicité a une section carrée (b × b),  donc S = B².

Npot =1.64802 MN; sol =0.150 MPa

solsol

sol

N
B

N
B

S

N


  ² AN:    B =3.315 m

D’après le résultat, et en tenant compte des distances entre les poteaux dans les deux

directions, on remarque que l’utilisation des semelles isolées ne convient pas pour notre cas à

cause du chevauchement des semelles voisines, ce qui nous conduit à vérifier les semelles

filantes.

VI.4.2.Vérification des semelles filantes :

On Choisit une semelle filante de largeur B et de longueur L, située sous un portique de

6 poteaux (le portique le plus chargé).

Fig.VI.2 : Schéma de la semelle filante.
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N1=1648.02KN, N2=1483.40KN, N3=1027.24KN, N4=1129.56KN, N5=1379.07KN,

N6=1195.68KN

iN : Effort normal provenant du poteau (i).

sN : Effort normal provenant de la semelle estimé.

N i=7862.97KN; Ns= (25*0.45*1.5*16.40) +6*(25*0.5*0.5*1.5) =333KN

N=Ns + Ni=8195.97KN

mB
L

N
B

LB

N

sol
sol 332.3

40.16*150
97.8195

*








On a l’entre axe des deux portiques précédent est de 1.8m, donc le choix de semelles

filantes ne convient pas pour cette structure, Le risque de chevauchements des semelles

filantes est inévitable, alors on va opter pour un radier nervuré.

VI.4.3.Vérification de  Radier nervuré :

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, La

dalle prend appuis sur des nervures qui prennent elles-mêmes comme appuis les piliers ou les

murs de l’ossature. La charge à prendre en compte sera dirigée de bas en haut et sera égale à

la réaction du sol. Le radier général assure une bonne répartition des charges sous le sol donc

il représente une bonne solution pour éviter le tassement différentiel.

VI.4.3.1 Pré dimensionnement :

 La condition de coffrage :

Lmax: la plus grande portée entre deux éléments de contreventement.

Lmax =5.29m

Nervure :

;9.52
10
529

10
max cmh

L
h tt  Soit cmht 60

Dalle :

;45.26
20

529

20 0
max

0 cmh
L

h  On prend cmh 400  .

 La condition de rigidité :

















).2........(....................
4

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

4

max

bK

IE
L

LL

e

e


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E : module d’élasticité du béton E = 3.216×104MPa.

I : inertie de la section du radier
12

3
thb

I


 .

K : module de résistance du sol. (On a un bon sol donc K=12×104KN/m3).

b : largeur de radier, on prend une bande de 1m.




















mLemL

mLe

mI

cmht
anO

289.3
2

29.5max

59.2

018.0

60
4  Non vérifiée

On a : De (1) et (2) 3
4

max
4

.

**48

E

KL
ht 

cmhh tt 99.112
10216.314.3
101229.548

3
74

44







On redimensionne les nervures avec ht=120cm :




















mLemL

mLe

mI

cmht
queTel

53.5
2

29.5max

52.3

144.0

120
4  C’est vérifié

Donc on opte pour ht=120cm, cmh 400 

 La surface du radier :

²92.338
150

3783.50837
mS

N
S

S

N
rad

s
rads

rad






Avec : N : est charge totale transmise par la superstructure tirer a partir de ETABS2015.

La surface du bâtiment est : S bâtiment=327.77m2

P : le poids propre de radier, P=25*0.4*327.77=3277.7KN

Srad> Sbat (le radier a des débords)

PDSS bâtrad  =54115.078/150=360.76m2, on prend: ²361mSrad 

p: le périmètre de la structure ; On prend: p=45m

D : Débord

D=Sdébord /p=Srad – Sbat/p=361-327.77/45=0.74m, Donc: D=80cm

K=

12 Kg/cm3 bon sol

4Kg/cm3 Sol moyen

0.5 Kg/cm3 mauvais sol
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VI.4.3.2Vérifications nécessaires :

a) Vérification au poinçonnement :

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité, on doit vérifier la condition suivante :

b

c
tcu

f
Q h 

 28045.0  . [CBA93] (Article A.5.2.4.2).

Avec : µc : périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

Qu : charge de calcul à l’ÉLU pour le poteau le plus sollicité.

h0 : hauteur de radier, h0 = 40cm.

6.8m.=µc1.2)×2+2×(0.5×2=µc2×2ht)+b+(a=µc 

Qu =1648.02 KN<0.045×6.8×0.4×(25/1.5) = 2040KN………………….C’est vérifiée.

b) Vérification de la contrainte du sol :

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et

transversal.

),(

4
3

,

minmax

yx
I

M

S

N
yx

solm















A partir du programmes SOCOTEC on à :

Iy = 12317.7m4, YG = 17.25m, Ix =1365 m4, XG = 0m.

N’=N+P N’=50837.378+3610N’=54447.378KN

Avec : P=γb×h0×S=25*0.40*361=3610KN c’est le poids propre du radier.

Avec σmax et σmin : contrainte maximale et minimale dans les deux extrémités du radier.

Fig.VI.3 : Schéma du poinçonnement.

B

A

b

a

N

H0

/2

h0

/2
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 Sens X-X : N’ = 54447.378KN et Mx =77751.6 KN.m

.'.........................150.0050.0
4

3

829.0
'

;209.0
'

minmax

minminmaxmax

vérifiéeestCMPaMPa

MPay
I

M

S

N
MPay

I

M

S

N

smoymoy

G
X

X
G

X

X















 Sens Y-Y : N’ = 54447.378KN et My =79163.9KN.m.

.'........................150.0150.0
4

3

150.0
'

;150.0
'

minmax

minminmaxmax

vérifiéeestCMPaMPa

MPax
I

M

S

N
MPax

I

M

S

N

smoymoy

G
y

y
G

y

y















c) Vérification de la stabilité au renversement :

Selon le RPA99, on doit vérifier que :
4

B

N

M
e 

 Dans le sens X-X : mmee 37.7
4
48.29

429.1
37.54447
6.77751

 ………Vérifiée

 Dans le sens Y-Y: mmee 47.6
4

88.25
454.1

37.54447

9.79163
 ….Vérifiée

Donc il n'y a pas risque de renversement.

d) Vérification de la poussé hydrostatique :

Il faut assurer que : wrads SHFN 

FS : coefficient  de sécurité (FS= 1.5).

H : la hauteur d’ancrage du radier (H=0.8m).

radS : Surface totale du radier ( radS = 361m2).

KNN 6498103612.15.1  ……………………C’est vérifié.

e) vérification au cisaillement :

u
u c 28

V
m in(0,1 f ; 3 M Pa ) 2, 5 M Pa

b d
      



On considère une bande de largeur b =1m.

Nu: effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.

u max
u

N L b
V

2S

 


verifieMPaMPaKNV uu .........5.2052.1
36.01

77.378
77.378

3552

129.5378.50837








 



Chapitre VI Etude de l’infrastructure

Page 156

VI.4.3.3 Ferraillage :

A) Ferraillage de la dalle du radier :

Le radier sera calculé comme un plancher renversé, appuyé sur les nervures en flexion

simple, sachant que la fissuration est préjudiciable. Le calcul se fera pour le panneau le plus

défavorable de dimension mLmL yx 85.3;40.3  et on adoptera le même ferraillage pour

tout le radier.

1) Calcul des sollicitations à L’ELU:

:uN Effort normal (avec le poids du radier)

Nu=54387.378KN












7438.0

0476.0

sensdeuxlesdans travailledalleLa88.0

y

x

y

x

L

L






Sens x-x’ : KNmMlqM x
xux

x 30.84² 00  

Sens y-y’ : KNmMMxM y
y

y 70.6200  

 En travée :

Sens x-x’ : KNmMMM x
t

xx
t 22.6375.0 0 

Sens y-y’ : KNmMMM y
t

yy
t 02.4775.0 0 

 En appui :

KNmMMM x
a

xx
a 15.425.0 0 

KNmMMM y
a

yy
a 35.315.0 0 

Le ferraillage se fera pour une section ².)4.01()( mhb r 

 Condition de non fragilité:

On calcule minA : On a des HA 400Efe 0008.00   ; cmhr 40 ; b=100cm ; 88.0

































²2.3

²39.3
2

3

4.0

12

min

min

0min

0min

cmA

cmA

hbA

hbAcmh
y

x

r
y

r
x

r








Nervures

Fig. VІ.4 : Dalle sur quatre appuis.

Ly =3.85m

Lx =3.40m

KNqq
S

N
q uu

rad

u
u 2.153

361

54447.378

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Tableau VI.1: Résumé des résultats de ferraillage de radier.

M (KNm) Acalc (cm2) Amin (cm2) Aadop (cm2/ml) St (cm)

Sens x-x Travée 63.22 4.86 3.39 5T12=5.65 20

Appui 42.15 3.22 3.39 5T10=3.93 20

Sens y-y Travée 47.02 3.60 3.2 5T10=3.93 20

Appui 31.35 2.39 3.2 5T10=3.93 20

On vérifie que ²982.093.3
4

cm
A

A
x
ty

t  …………….c’est vérifié

 Vérification de l’effort tranchant :

.25.105.0 28 MPaf
db

V
c

u
u 


 

KNV
lq

V

KNV
lq

V

x
xu

x

y
yu

y

62.173
3

57.204
)

2
1(

1
2















KNV 57.204max 

MPaMPauu 25.1568.0
36.01

1057.204 3









 ……….. c’est vérifiée

1) Calcul des sollicitations à L’ELS :

KNqq
S

Ns
q ss

rad
s 04.114

361
97.40808



:sN Effort à ELS (avec le poids du radier)

On doit vérifier que : .156.0 28 MPafy
I

M
cadmb  

.240)150;
3

2
min()(15 MPafyd

I

M
ess  

Tableau VI.2 : Vérification des contraintes de radier.

Sens Moment Valeurs(KNm) Aadop (cm2/ml) y (cm) I (m4) )(MPabc )(MPas Observe

x-x Mt 54.41 5.65 8.42 0.0012489 3.67 193.27 vérifiée
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Ma 36.27 3.93 6.84 0.0008348 2.97 203.10 vérifiée

y-y Mt 44.70 3.93 6.13 0.0006755 4.056 216.32 vérifiée

Ma 29.8 3.93 6.12 0.0006755 2.70 210.88 vérifiée

Espacement des armatures :

Armatures // Lx : St≤ min (3e, 33 cm) = 33cm

Armatures // Ly : St≤ min (4e, 45cm) = 45cm

2) Schéma de ferraillage de radier :

B) Ferraillage des débords :

Le débord est assimilé à une console de 1m de largeur soumise à la flexion simple.

1) Calcul des solicitations:

Qu=153.2KN, Qs=114.04KN, .80cmlD 

KNm
l

qM uu 024.49
2

2



2) Calcul du ferraillage :

 Armatures principales :

At=Mx /σst *Z

En tenant en compte la continuité des panneaux, les moments seront réduits, ainsi :

 En travée : Mtx=0.85Mu=41.67KN.m

 En appui : Max=0.4Mu=19.61KN.m

 Armature de répartition :

Asec=A/4=5.65/4=1.41cm2

 Vérification de la condition de non fragilité :

Amin = 0.23×b×d×
e

c

f

f 28 =4.16cm2

Qu =153.2KN/m2

0.8m

Fig.VI.6 : Schéma statique du débord.



Chapitre VI Etude de l’infrastructure

Page 159

 Espacement (St):

St ≤ min (3e; 33cm) = 20c

 Vérification de la contrainte de cisaillement:

MPaMPaf
db

V
cu

u
u 5.2)3;1.0min( 28 


 

Sachant que : KNlqV uu 56.1228.02.153 

MPaMPa
db

Vu
u 5.2408.0 


 …. Est verifieer pas d’armatures transversales.

Le calcul du ferraillage et les vérifications sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VI.3: Résumé des résultats.

C) Ferraillage des nervures:

Les nervures servent d’appuis au radier, la répartition des charges sur chaque travée est

triangulaire ou trapézoïdale (selon les lignes de rupture). Pour la simplification des calculs on

ferraille la nervure la plus sollicitée, et on adopte le même ferraillage pour les autres nervures.

 Charges trapézoïdales :














])
2

1()
2

1[(
2

])
3

1()
3

1[(
2

22

xd
d

xg
g

V

xd
d

xg
g

M

ll
q

q

ll
q

q





 Charges triangulaires :




xi

xi
VM l

lq
qq

2

2

Avec : Mq : C’est la charge uniformément répartie équivalente produisant le même moment

maximum que la charge réelle.

Vq : C’est la charge uniformément répartie équivalente produisant le même effort tranchant

maximum que la charge réelle.

xdl : La plus petite portée du panneau de dalle qui ce  situe à droite de la nervure

Mu (KNm) Acalculé

(cm²/ml)

Amin

(cm²/ml)

Aadopté

(cm²/ml) )(MPa
bc

)(MPa
s

)(MPa
bc

)(MPa

s

Travée 41.67 4.13 4.16 5T14=5.65 3.82 198.70 15 201.63

Appui 19.61 1.89 4.16 5T14=5.65 2.40 183.70 15 201.63
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ydl : La plus grand portée du panneau de dalle qui ce situe à droite de la nervure

xgl : La plus petite portée du panneau de dalle qui ce situe à gauche de la nervure

ygl : La plus grand portée du panneau de dalle qui ce situe à gauche de la nervure

yd

xd
d

yg

xg
g l

l
et

l

l
 

Pour la nervure de rive on divise la charge équivalente sur deux.

²/2.153 mKNqu  ; ²/04.114 mKNqs 

 Sens (x-x) :

 Sens (y-y) :

 Calcul des sollicitations :

 Moments aux appuis :

)(5.8 ''

3'3'

dg

ddgg
a ll

lPlP
M




 Avec :

Les longueurs fictives : l’= [l (travée de rive) ; 0.8×l (travée intermédiaire)]

Pour l’appui de rive, on a : 015.0 MM a  , avec :
8

2

0

lq
M




 Moment en travée :

lq

MMl
xx

xq
xM

l

x
M

l

x
MxMxM dg

dgt 







2
);1(

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

Mg et Md : moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

Les résultats des calcules sont récapitulés dans le tableau suivant :
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Tableau VI.4: Sollicitations de la nervure de radier dans le sens transversal.

Travée lx(m) l’x(m) P (KN/m) Ma (KNm) X (m) Mt(KNm)

Mg Md

A-B 4.2 4.2 243.93 50.67 507.39 2.80 -30.91

B-C 4.35 3.48 357.12 507.39 369.73 1.97 298.68

C-D 1.8 1.44 137.88 369.73 127.42 0.02 491.99

D-E 3.05 2.44 233.63 127.42 196.87 1.67 78.69

E-F 3.40 2.72 260.44 196.87 748.96 2.75 683.69

F-G 5.19 5.19 322.72 748.96 77.37 1.75 421.68

Tableau VI.5: Sollicitations de la nervure de radier dans le sens longitudinal.

Travée lx(m) l’x(m) P (KN/m) Ma (KNm) X (m) Mt(KNm)

Mg Md

A-B 3.9 3.9 212.89 43.69 380.95 2.51 -29.57

B-C 4.05 3.24 395.18 380.95 339.90 1.96 216.67

C-D 2.8 2.8 182.70 339.90 22.52 0.66 282.28

 Ferraillage :

Le ferraillage se fera pour une section en Té en flexion simple.

h=120cm; h0=40cm; b0=60cm; d=115cm.

cmbSoit

b

b
ll

b xy

50:

)195;9.51min(

)
2

390
;

10

519
min()

2
;

10
min(

1

1

11






Donc cmbbb 1602 01 

Tableau VI.6: Résumé des résultats de ferraillage des nervures de radier.

Mu(KN.m) Acal(cm²) ²)(min cmARPA ²)(cmAadopte

X-X Travée 683.69 50.99 26 6T32+2T16=52.27

appuis 748.96 51.11 26 6T32+2T16=52.27

Y-Y Travée 216.67 50.17 26 6T32+2T16=52.27

appuis 339.90 50.38 26 6T32+2T16=52.27

On vérifie que 22 34.1338.50
4

cmcm
A

A
x
ty

t  …………….c’est vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant :

.5.2293.062.538
2

max
maxmax MPaMPa

db

V
KNV

l

MMlq
V u

dg 








 

b1

h

b

h0

b0

Fig.VI.7: Section à ferrailler.
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 Armatures transversales :

mm
bh

lt  )20;60;28.34min();
10

;
35

min( 0  Soit .10mmt 

 Espacement des aciers transversaux :

cmSt
h

St l 12)20;12;30min()10;12;
4

min( min  

On prend St=10cm en zone nodale et 15cm en travée.

 Vérification des contraintes :

Il faut vérifier que :

Tableau VI.7: Vérification des contraintes des nervures de radier.

Sens Moments Valeurs (KNm) y (cm) I (m4) )(MPabc )(MPas Observation

x-x Mt 918.69 26.43 0.05344347 2.8 145.63 vérifiée

Ma 1219.14 25.52 0.04836271 4.25 231.31 vérifiée

y-y Mt 289.39 26.43 0.05344347 2.81 145.96 vérifiée

Ma 586.73 25.52 0.04836271 3.82 207.95 vérifiée

 Schéma de ferraillage des nervures :

Sens X-X :

280.6 15 .

15 ( ) 240 .

ser
bb c

ser
ss

M
y f MPa

I
M

d y MPa
I

 

 

     

     
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Sens Y-Y :

Fig.VI.8 : Schéma de ferraillage des nervures.

VI.5. Etude du voile périphérique :

L’infrastructure doit constituer un ensemble rigide capable de remplir les fonctions

suivantes :

 Réalisée l’encastrement de la structure dans le terrain.

 Assurent la liaison avec le sol et repartissent les efforts.

 Elles jouent un rôle d’appuis.

 Limitée les tassements différentielle a une valeur acceptable.

Remarque :

On remarque du plan de la coupe que les fondations ne seront pas encarrées à la

profondeur recommandé par le bureau d’études, qui a réalisé l’étude géotechnique (un

encrage de 2.4m pour avoir 1.5bar de capacité portante).Alors, on propose d’ajouter un sous-

sol (ou bien un sanitaire) de 2.4 m de hauteur pour atteindre le bon sol.

VI.5.1.Dimensionnement :

On adopte une épaisseur e=20 cm, la longueur  L=5.27m, la hauteur  h=2.4m.

VI.5.2. Caractéristiques  du sol :

Poids spécifique :   15.5 KN/M3.

Angle de frottement : φ=31.04°

Une cohésion : C=3KN/m2

VI.5.3. Evaluation des charges et surcharges :

Le voile périphérique est soumit à :
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a) Poussée des terres: )
24

(** 2 
  tghG

mlKNtgG /89.11)
2
04.31

4
(*5.15*4.2 2 


b) Charge due à la surcharge:

q = 10 KN/m2,  )
24

(* 2 
tgqQ Q= 3.19 KN/ml

VI.5.4. Ferraillage du voile :

Le voile périphériques se calcule comme un panneau de dalle sur quatre appuis,

uniformément chargé encastrés en chaque coté. Il est soumis à la poussée des terres, et une

surcharge d’exploitation estimée à 10 2/KN m .

a) A L’ELU :

Pour le ferraillage de mur on prend le panneau le plus défavorable.

Lx=2.4m, Ly=5.27m, B=1m, h=20cm.

4.0455.0 
y

x

L

L
 → La dalle travaille dans les deux sens.

2minmax

maxmaxmin

/43.16
4

3
.

²/84.2035.15.1²;/19.3
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mKNGQmKNQ

moyu 











Fig. VI.9: Diagramme des contraintes.
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 Les moments sollicitant :
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Tableau VI.8: Section des armatures du voile périphérique.

Sens M (KN*m)
bu  Z(m) A(cm²) Amin(cm2) Aadp(cm2)

X-X travée 8.33 0.0229 0.0289 0.1581 1.51 2 4T8=2.01

y-y travée 2.083 0.0057 0.0071 0.1595 0.375 2 4T8=2.01

x-x Appui 4.9 0.0135 0.0169 0.1589 0.886 2 4T8=2.01

 Vérifications à l’E.L.U :

Avec hbA  %1.0min …….condition exigée par le RPA.

Amin=0.1*20*100/100=2cm2

 Les espacements :

 Armatures // Lx : St ≤ min (3e, 33cm) = 30cm

 Armatures // Ly: St ≤ min (4e, 45cm) = 40cm

 Vérification de l’effort tranchant :

On doit vérifier que )3;1.0min( 28 MPaf
db

V
cu 


  =2.5 MPa, fissuration nuisible.

.266.35
)

2
1(

1
2

KN
lq

V yu
y 









On a KN
lq

V xu
x 144.13

3
4.2*43.16

3
*



MPau 220.0 < =2.5Mpa ………condition vérifiée.
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 Les moments sollicitant :
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 Vérification des contraintes :

 Dans le béton :

MPafy
I

M
cbc

ser
bc 156.0 28   .

 Dans l'acier : La fissuration est considérer nuisible.

  MPaffyd
I

M
t

e
s

ser
s 63.201110,32min15 28 





  

Tableau VI.9: Vérification des contraintes pour le voile périphérique.

M(KN.m) Y (cm) I(cm4) )(MPab )(MPas Observation

Travée XX 7.84 5.11 1.8679 2.147 68.623
VérifierYY 2.53 3.79 1.0603 0.908 43.828

Appuis 4.62 4.206 1.2913 1.504 63.250

 Schéma de ferraillage du voile périphérique :

Fig.VI.10: Schéma de ferraillage du voile périphérique.
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IV.6. Conclusion :

Les fondations ont pour rôle de transmettre les charges au sol. Elles sont choisies selon

les critères suivants :

- La capacité portante du sol.

- La distance entre axes des poteaux.

- Les charges transmises au sol.

- La profondeur du bon sol.

Pour connaître le type de fondation qui convient à notre structure, nous avons procédé

à un calcul avec semelles isolées. Ces dernières ne convenaient pas à cause du chevauchement

qu’elles engendraient. Le même calcul a été mené avec des semelles filantes. Ces dernières ne

convenaient pas non plus pour les mêmes raisons.

Nous sommes ensuite passé à un calcul avec fondation sur radier nervuré. Ce dernier a

été calculé comme un plancher renversé. Le ferraillage adopté a été vérifié et satisfaisant.

Le calcul du voile périphérique a aussi fait l’objet de ce chapitre. Notre voile

périphérique est en  fait un mur qui reprend comme charges uniquement les poussées des

terres. Il a été calculé comme des panneaux de dalle pleine.
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Le présent projet s’est effectué à base de deux critères, à savoir la résistance des

éléments porteurs d’un bâtiment et la stabilité de sa forme vis-à-vis des différentes

sollicitations pour assurer la sécurité  des usagés et  l’adaptation des solutions économiques.

Après avoir étudié ce projet (un bâtiment RDC+7 à usage d’habitation contreventer par

un système mixte « voiles-portiques »), on a constaté que :

Pour la disposition et comportement des voiles: la disposition des voiles est un facteur

beaucoup plus important que nombre de voiles placés dans la structure, elle a un rôle

déterminant dans le comportement de cette dernière vis-à-vis du séisme.

On a remarqué que les éléments structuraux, sont ferraillés par le minimum du RPA

notamment (voiles).

L’étude de ce projet est notre première  vraie épreuve avant de s’insérer dans la vie

active, ceci nous a permis d’améliorer nos connaissances des problèmes de la conception et

l’étude des ossatures en béton armé ainsi que d’élargir nos connaissances  dans le domaine

pratique.

Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie Civil sur tous les

niveaux, en particulier dans le domaine de l’informatique (logiciels de calcul), comme

exemple, nous citerons l’ETABS 2015 que nous avons appris à appliquer durant la réalisation

de ce projet.

Enfin, le travail que nous avons présenté est le couronnement de cinq années d’étude,

donc c’est une première et très importante expérience pour la vie d’un ingénieur, nous

espérons avoir atteint nos objectifs et nous permettra d’exploiter ces connaissances dans

la vie pratique.





 RPA99 version 2003 (Règles parasismiques algériennes).

 DTR B.C.2.2 (Charges permanentes et charges

d’exploitation).

 DTR BC 2.33.1 (Règles de calcul des fondations

superficielles), édition 1992.

 DTR BC 2.41 C.B.A93 (Règles de conception et de calcul

des structures en béton armé).

 Règles BAEL 91 modifié 99, Règles techniques de

conception et de calcul des ouvrages et constructions en

béton armé suivant la méthode des états limites.

 Notes de cours (Béton, MDS et RDM).

 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes.



























ANNEXE 1

Section en cm2 de 1 à 20 armatures de diamètre  en mm
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