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Introduction

La sismicité historique de l’Algérie montre que 70% du nord du pays, est située dans une

zone exposée à des secousses sismique de forte intensité qui peuvent engendrer des

dommages dans les constructions.

Un tel constat doit nous inciter à agir de façon résolue. Il est possible d’engager des

actions efficaces avant que le séisme n’ait lieu.

Pour se mettre face à cet épineux problème, les ingénieurs en génie civil doivent investir

tout leurs savoir faire dans la conception et l’étude des projets d’ouvrage, tout en augmentant

la sécurité (protection des vies humaines et des constructions vis-à-vis des effets des actions

sismiques), en minimisant le coût (l’économie) et assurant une bonne esthétique, ces

dispositions visent à réduire significativement et à bas prix la vulnérabilité au séisme des

structures.

Une étude fiable d’une structure est liée directement au choix judicieux d’un système de

contreventement qui nous permet d’avoir un bon comportement dynamique et d’éviter tout

risque qui mène à la ruine de la structure. Pour cela tout ouvrage doit être réalisé

conformément aux règles parasismiques et règlement en vigueur.

Notre projet consiste à étudier un bâtiment à usage d’habitation (R + 10 + entre sol)

contreventé par un système mixte (voiles + portiques).

Notre travail est organisé comme suit :

le premier chapitre expose les caractéristiques de la structure ainsi que celle des matériaux

utilisés. Le deuxième chapitre concerne le pré dimensionnement des éléments composant

notre structure. Le chapitre trois donne le calcul des éléments secondaires. Dans le quatrième

chapitre, nous avons effectué une étude dynamique de notre structure, nous l’avons donc

modélisé et adopté une disposition optimale des voiles de contreventement tout en respectant

les règlements en vigueur. Le cinquième chapitre est consacré en une étude des éléments

structuraux, le dernier chapitre portera sur une étude d’un type de fondation adéquat pour

notre structure afin d’assurer une bonne transmission de charge de la superstructure vers le

bas.
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I.1 Description de l’ouvrage :

L’ouvrage qui fait l’objet de notre étude est un bâtiment (R+9+sous-sol) implanté à

Bejaïa, cette structure est destinée à usage d’habitation et commerce elle est classée d’après

les règles parasismiques algériennes « RPA99 /version 2003 » dans le groupe d’usage 2, ayant

une importance moyenne.

L’ouvrage qui fait l’objet de notre étude rentre dans le cadre de la réalisation d’une

promotion immobilière à TAGHEZOUYT, d’après la classification sismique des wilayas et

communes d’Algérie (classification 2003), le site est classé en zone IIa (zone de moyenne

sismicité).

I.2.Caracterestique de la structure:

I.2.1 Description architecturale :

Les dimensions du bâtiment sont :

 Hauteur totale du bâtiment : 42.58 m.

 Hauteur du R.D.C : 4.08 m.

 Hauteur entre sol : 5.32 m.

 Hauteur d’étage : 3.06 m.

 Hauteur de duplex : 2.60m.

 La largeur du bâtiment : 18.65 m.

 La longueur du bâtiment : 14.77 m.

I.2.3 Description structurale :

 Les planchers : constitués de corps creux avec une dalle de compression qui forme un

diaphragme horizontal rigide et assure la transmission des forces agissantes dans son

plan aux éléments de contreventement.

 Les escaliers : Les escaliers sont des éléments secondaires permettant le passage d’un

niveau à un autre, ils seront réalisés en béton armé coulée sur place avec trois volées,

et deux volées.

 L’acrotère : C’est un élément en béton armé ; contournant le bâtiment encastré au

niveau du plancher terrasse.

 La maçonnerie : Les murs extérieurs et les murs de séparation entre les appartements

en doubles parois de brique creusent, avec une lame d’air de 5 cm. Les murs de
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séparation intérieur seront en une seule paroi en brique creuse de 10 cm

d’épaisseur.

 Balcons :

Les balcons sont réalisés en dalle pleine.

 L’infrastructure : Elle assure les fonctions suivantes :

– Transmission des charges verticales et horizontales au sol.

– Limitation des tassements différentiels

I.2.4. Choix du contreventement :

La structure de notre bâtiment est à ossature en béton armé qui reprend la totalité de

l’effort horizontal, le RPA99 version 2003 exige, que pour toute structure dépassant une

hauteur de 14 m en zone IIa, deux systèmes de contreventement soit par voiles porteur ou

bien mixte portique voiles avec justification de l’interaction.

Pour notre ouvrage ht = 42.58m donc on va adoptée un système de contreventement mixte

portique voiles avec justification de l’interaction pour des raisons économiques.

I.3. Règlements et normes utilisés : Les règlements et normes utilisés sont :

 RPA99 /version 2003. (DTR-BC-2.48)

 CBA93. (DTR-BC-2.41)

 BAEL91/version 99.

 Autre DTR

I.4. Etats limites : (BAEL91)

I.4.1 : Définition :

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

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

des actions appliquées.

a) Etat limite ultime : Ce sont ceux qui sont associés à la perte de stabilité de la structure ; ils

sont directement liés à la sécurité des personnes.

Les phénomènes correspondants sont : la rupture locale ou globale, la perte d’équilibre

statique ou dynamique et l’instabilité de forme.



Chapitre I Généralités

3

b) Etat limite de service : Ce sont ceux qui sont associés à l’aptitude à la mise en service; ils

sont donc liés aux conditions d’exploitation et à la durabilité recherchée pour l’ouvrage.

Les phénomènes correspondants sont : la fissuration, les déformations.

I.4.2 Les hypothèses de calcul :

I.4.2.1 E.L.U : CBA93 (article A.4.3.2)

1. conservation des sections planes.

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

béton.

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

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

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 contraint déformation  calcul du béton : on utilise le

diagramme parabole rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le

diagramme rectangulaire simplifié dans les autres cas

7. on peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d un groupe de

plusieurs barres, tendues ou comprimées, pour vu que l’erreur ainsi commise sur la

déformation unitaire ne dépasse pas 15 %.

I.4.2.2 E.L.S : BAEL91 (article IV.1)

 Les hypothèses 1,2 et 3 sont les même que le paragraphe I.4.2.1

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



5. ߟ=
ாೞ

ா್
= 15 avec : Eୱmodule de Young de l’acier ;

ߟ : Coefficient d’équivalence acier-béton.

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

7. Une action peut se définir comme un ensemble de forces ou de couples de forces

appliquées à la structure ou bien comme une déformation imposée à la structure.
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I.5.Actions et sollicitations :

I.5.1 les actions :

I.5.1.1 Définitions :

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

structure et aux déformations imposées, elles proviennent donc

 Des charges permanentes.

 Des charges variables.

 Des charges accidentelles.

I.5.1.2 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 de la structure.

 Cloisons, revêtement, superstructures fixes.

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

Les déformations imposées à la structure.

 Les actions variables (Q) :

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

temps ; elles comprennent :

 Les charges d’exploitations.

 Les charges climatiques (neige et vent).

 Les effets thermiques.

 Les actions accidentelles (FA) :

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

durée d’application, on peut citer :

 Les séismes.

 Les chocs.

 Les explosions.

 Les feux.
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I.5.1.3. Valeurs de calcul des actions :

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

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

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

a. Combinaison d’action à l’ELU :

 Situation durable ou transitoire :(Combinaison fondamentale) CBA93(A.3.3)

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

utilisée est :

 1,35Gmax+Gmin+1,5Q1+ Σ1,3ψ0i Qi 

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

 ψoi: Coefficient de pondération. 

 Situations accidentelles : (Combinaison accidentelle) RPA99V2003(A.5.2)

 1,35Gmax+Gmin+FA+ψ1i Q1+Σ ψ2i Qi (i>1) 

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.

 ψ1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable. 

 ψ2i Qi : Valeur quasi-permanente d’une action variable.

Ψ1i=

⎩
⎨

⎧ 0,15 Si l’action d’accompagnement est la neige.
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 : CBA93(A.3.3)

Gmax+Gmin+Q1+Σ ψ0iQi 

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

Avec :

G max : l’ensemble des actions permanentes défavorable.

G min : l’ensemble des actions permanentes favorable.

Q1 : action variable de base.

Q i : action variable d’accompagnement.

c. Combinaisons de calcul :

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

déformations sont :
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ELU : Combinaison fondamental (situation durable et transitoire): 1,35G+1,5Q

ELU : Combinaison accidentelle : G+Q±Ex ; G+Q±Ey

0.8×G+Q±Ex ; 0.8×G+Q±Ey

ELS : Combinaison rare : (G+Q)

I.5.2. Les sollicitations :

Les sollicitations sont les efforts normaux, effort tranchants, moments de flexion,

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

I.6. Caractéristique des matériaux :

I.6.1. Le béton :

I.6.1.1. Définition:

Le béton est un matériau constitué par le mélange, dans les proportions convenables de

ciment, de granulats (sables et gravillon) et de l'eau, et éventuellement de produits d'addition

(adjuvant), le mélange obtenu est une pâte qui durcit rapidement.

I.6.1.2. Composition du béton:

Pour un mètre cube du béton courant est composé de :

350 Kg de ciment (CPA 325).

400 l Sable (0<Dg<5mm).

800�݈��݀݁൜
Gravillons (5 < Dg < 15mm).
Gravier (15 < Dg < 25mm).

175 l d’eau de gâchage.

Le béton obtenu aura une masse volumique apparente qui varie entre :

2200 Kg/m3 et 2500Kg /m3.

I.6.1.3 Résistance caractéristique du béton : CBA93 (ch.A.2)

a. Résistance caractéristique en compression f cj:

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

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

Cette résistance (f cj en MPa) est obtenue par un grand nombre d’essais de compression

jusqu’à rupture sur une éprouvette cylindrique normalisée de 16 cm de diamètre et 32 cm de

hauteur.

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

Conventionnellement retenue pour le calcul des ouvrages est f cj.
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 Pour des résistances .૛ૡ ≤ 40 MPaࢉࢌ

௖݂௝ =
௝

ସǤ଻଺ା଴Ǥ଼ ଷ௝ ௖݂ଶ଼ Si j  ≤ 28 j

௖݂௝ ൌ ௖݂ଶ଼ Si j  ≥ 28 j

 Pour des résistancesࢉࢌ�૛ૡ > 40 MPa.

௖݂௝ =
௝

ଵǤସା଴Ǥଽହ௝ ௖݂ଶ଼ Si j  ≤ 28 j

௖݂௝ ൌ ௖݂ଶ଼ Si j  ≥ 28 j

Figure.I.1: Evaluation de la résistance ௖݂௝en fonction de l’âge du béton.

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

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

On prendc28. =25 MPa.

b. Résistance à la traction࢐࢚ࢌ��:

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

a recours à deux modes opératoires différents :

 Flexion d’éprouvettes prismatiques non armées.

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

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée�݂௧௝, est conventionnellement

définie par les relations :

௧݂௝=0,6 + 0,06 ௖݂௝ Si c28 ≤ 60 MPa. 

 tj =0,275 ௖݂௝ Si c28> 60 MPa.

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

c. 1. Etat limite ultime :

 Contrainte ultime de compression : CBA93 (A.4.3.4)

Pour le calcul à l’E.L.U on adopte le diagramme parabole- rectangle suivant :

௕݂௨ =
଴Ǥ଼ ହ௙೎మఴ

ఏఊ್

Avec :

ߠ =

Figure.I.2 : Diagramme des contraintes du béton.

௕݂௨: Contrainte ultime du béton en compression.

:௕ߛ Coefficient de sécurité.

 ߛ௕= 1,5 en situations durables ou transitoires.

௕=1,15ߛ en situations accidentelles.

௕݂௨=14,20 MPa pour :b=1,5

௕݂௨=18,48 MPa pour :b=1,15

 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.

1 si la durée d'application des actions est supérieure à 24 heures

0,9 si cette durée est comprise entre 1 et 24 heures

0,85 si celle-ci est inférieure à 1 heure.
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Dans le cas de l’ELS on suppose que le diagramme parabole rectangle reste dans le domaine

élastique linéaire, est défini par son module d’élasticité

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

ࢉ࢈࣌ ≤ ࢉ࢈࣌

Avec : =ࢉ࢈࣌ 0,6 ƒc28 =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 = 11000ඥ ௖݂௝
య . ( ௖݂௝= ௖݂ଶ଼= 25 MPa) d’où : Ei28 = 32164 MPa.

 Le module de déformation longitudinale différé:

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

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

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

Evj= (1/3) Eij.

Eij= 11000 ( ௖݂ଶ଼)1/3.

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

Pour : ௖݂ଶ଼=25Mpa on a :

Ev28=10721,40 MPa

Ei28=32164,20 MPa

 Module déformation transversale :

ܩ =
ܧ

2(߭+ 1)

Avec :

E : module de Young

υ : Coefficient de poisson 

ா௅ௌܩ = ܽܲܯ�18493.45
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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.

߭=
éܦ ݎ݂݉݋ ݊݋ݐ݅ܽ ݎܽݐ� ݒ݁ݏ݊ ݏܽݎ �݈

éܦ ݎ݂݉݋ ݊݋ݐ݅ܽ ݊݋݈� ݃ ݊݅݀ݑݐ݅ ܽ �݈

߭=
D�݀ / ଴݀

Dܮ/ܮ�଴
=

x
௧

x
௅

Avec:

x
௧

: Déformation limite transversale.

x
௅

: déformation limite longitudinale.

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

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

I.6.2 L’acier :

a. Définition:

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

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

bonne adhérence au béton, constitue un matériau homogène.

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

b. Résistance caractéristique de l’acier :

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

Principales armatures utilisés

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

Aciers ronds
lisses

Aciers à hautes
adhérences

Treillis soudé
à

fils lisses

Treillis soudés à
haute

adhérence

Désignation FeE215 FeE235 FeE400 FeE500 FLE235 FeTE400

[MPa]ࢋࢌ 215 235 400 500 235 400

Dans notre cas on utilise des armatures à haute adhérence, FeE400 et des armatures rondes

lisses, FeE235 et un treillis soudés à haute adhérence FeTE400.
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c. Contrainte limite :

 Etat limite ultime :

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

Figure.I. 3 : Diagramme contrainte déformation de l'acier.

௦ߪ =
௘݂

௦ߛ

௘௦ߝ =
௦ߪ
௦ܧ

Avec :

௦ܧ = 200 000 MPa.

௦ߛ : Coefficient de sécurité.

 Etat limite de service :

Nous avons pour cet état :

 Fissuration peu nuisible.

 Fissuration préjudiciable : ௦௧൑ߪ ௦௧ߪ = min(
ଶ

ଷ ௘݂; 110ඥ݂ߟ ௧௝ )

 Fissuration très préjudiciable ௦௧൑ߪ ௦௧ߪ = min(
ଵ

ଶ ௘݂; 90ඥ݂ߟ ௧௝ )

:ߟ Coefficient de fissuration.

=ߟ 1 pour les ronds lisses (RL)

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

I.7 Hypothèses de calcul :

I.7.1 Calcul aux états limites de services :

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

armatures et le béton.

 La résistance à la traction de béton est négligable.
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 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.

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

ൌߟ)15
ாೞ

ா್
), η: est appelé coefficient d’équivalence.

I.7.2 Calcul aux états limite ultimes de résistance :

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

armatures et le béton.

 Le béton tendu est négligé.

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

 Le raccourcissement ultime du béton est limité à :

௕௖ߝ = 3.5‰ En flexion.

௕௖ߝ = 2‰ En compression centre.

 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 :

Fig.I.4 : Diagramme des déformations limites de la section règle des trois pivots.

Tel que :

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

concentrée.

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

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

La plus comprimée.

Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont :

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

 La résistance à la traction ft28 = 2.1 Mpa.
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 Evj = 10721,40 Mpa.

 Eij = 32164.20Mpa.

 fe = 400 MPa.
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II-1- Introduction :

Avant d’entamer le calcul des éléments de la structure, il faut passer par leur pré-

dimensionnement, et cela en se basant sur les règles du CBA 93, RPA 99 et du BAEL 91.

II-2- Les poutres :

a- Les poutres principales :

 Critère de flèche : Selon le BAEL91 pour les poutres courantes de section

rectangulaire il faut vérifié : L/15 ≤ h≤L/10.

avec :

– h : hauteur de la poutre.

– L : distance maximale entre nu d’appuis (Lmax = 6.90-0.3 = 6.60m)

D’où 44cm ≤ ht ≤66cm

On prend h = 50cm et b = 30cm.

 Vérification des conditions du RPA 99 :

On doit vérifier les dimensions adoptées vis-à-vis des exigences du RPA (Art : 7.5.1) qui

sont les suivantes :

��൝
b ≥ 20cm condition vérifiée.
h ≥ 30cm condition vérifiée.
h/b = 50/30 = 1.67 < 4 condition vérifiée.

Donc les poutres principales auront les dimensions suivantes :(30x50) cmଶ

b- Les poutres secondaires :

Selon la condition de rigidité : L/15 ≤ h≤L/10

      L = 567−30 = 537cm    donc  35.8cm≤ h ≤ 53.7cm

soit : h = 40cm et b = 30cm

On voit bien que les exigences du RPA citées auparavant sont vérifiées.

Donc les poutres secondaires auront les dimensions suivantes :(30x40) cmଶ

II-3- Les voiles :

Ce sont des éléments de contreventement vertical mince et continu, généralement en béton,

servant de couverture ou d’enveloppe ayant une dimension plus petite que les autres qui est

l’épaisseur. Leurs dimensionnements se feront conformément au RPA 99.
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a- L’épaisseur (a) :

Notre bâtiment est implanté à Bejaia (zone sismique IIa).

ቊ
a୫ ୧୬ ≥ 15 cm

a ≥
୦౛

ଶ଴

…………………………..RPA 99 ( Article 7.7.1).

tel que : hୣ :hauteur libre d’étage.

a :épaisseur du voile.

Pour notre cas

     –entre sol he=532−24=508 cm.⇒a ≥ 25.4 cm

     – RDC (niveau 1) he = 408−24 = 384cm. .⇒a ≥ 19.2 cm

– autres niveaux he = 306−24 = 282cm. .⇒a ≥ 14.1 cm

Soit :

a= 26 cm pour l’entre sol.

a= 20 cm pour le RDC.

a= 15 cm pour les autres niveaux.

b- Vérification de la longueur :

Pour qu’un voile soit considéré comme un élément de contreventement il faut que :

L୫ ୧୬ ≥ 4 × a = 4×26 = 104 cm. Soit L=104 cm.

II-4- Les planchers à corps creux :

Le plancher est un élément qui joue un rôle porteur (supporte les charges et surcharges) et

un rôle d’isolation thermique et acoustique et séparateur entre deux étages. Il est composé

de corps creux, poutrelles et une dalle de compression. Son pré dimensionnement se fait en

vérifiant la condition suivante : h୲≥
୐౮

ଶଶ.ହ
…………CBA 93.

L୶ :la portée entre nus d’appuis des poutres principales.

h୲ : épaisseur du plancher.

⇒ h୲≥
ହ଺଻ିଷ଴

ଶଶ.ହ
=23.86

On prend h୲=25 cm. ൜
Epaisseur de corps creux = 20 cm.

Epaisseur de la dalle de compression (h଴) = 5 cm

 Les poutrelles :

Le pré dimensionnement des poutrelles se fait comme suit :
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௕ି௕బ

ଶ
≤ min(

௅ೣ

ଶ
;
௅೤

ଵ଴
)

Lx = 55 cm.

Ly= 295 cm.

b0 = (0,4 à 0,6) ; ht = (9.6 à 14.4)

On adopte : b0 = 10 cm. Figure II.1. Schéma de la poutrelle.

b1 = min (Lx/2 , Ly/10) ⇒ b1 = 27.5 cm

b = 2·b1 + b0 , Soit b=65 cm.

II-5- Les dalles pleines :

Une dalle pleine est une plaque mince et plane qui repose sur un certain nombre d’appuis,

leur pré dimensionnement se fait suivant deux critères.

1. Critère de résistance :

൞

L୶
35

≤ e ≤
L୶
30

… … … … … … … . … … . Pour une dalle sur deux appuis.

L୶
50

≤ e ≤
L୶
40

… … … … … … … Pour une dalle sur (03) ou (04)appuis.

2. Coupe feu :

e≥7 cm…………..pour une heure de coupe feu.

e≥11 cm…………pour deux heure de coupe feu.

Dans notre cas :

1. L୶ =1.7 m (Dalle sur 02 appuis) ⇒ 4.85 ≤ e ≤ 5.66

2. e≥11 cm.

On prend e= 12 cm pour l’ensemble des balcons.
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II-6- Les escaliers :

Se sont des éléments qui permettent l’accès aux différents étages du bâtiment (Figure.II.2).

Figure.II.2. Schéma de l’escalier.

a- Les escaliers en béton armé :

Ils sont constitués essentiellement d’une paillasse, d’un palier et de marches.

Le choix des dimensions résulte des conditions d’utilisation et de la destination de

l’ouvrage (habitation, salle de spectacle…..etc.).

Dans notre bâtiment on a un seul types d’escalier en béton armé.

 Escaliers à deux volées séparées par un palier intermédiaire en béton armé.

L’escalier des étages 1 à 10 est de même type : deux volées et un palier intermédiaire de

hauteur libre d’étage de 3.06 m .

Pour déterminer « g et h » on utilise la relation de BLONDEL qui est la suivante :

)1..(....................65.026.0 mhg 

Or :

n

H
h

n

L
g

0

0

1






avec ቄ
n: nombre de marches.

n − 1: nombre de contre marche.

Remplaçant dans (1) on trouve :
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L’épaisseur de la paillasse e est donnée

par :

2030

L
e

L

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278

30

278
 e

Figure.II.3. Schéma de l’escalier.

type1

 cme 9.1326.9 

Soit e = 12cm.

b- Les escaliers en bois :

Se sont des escaliers dont les marches et le limon sont réalisés en bois. Ce type

d’escalier est prévu au dixième étage (duplexe).

Dans notre bâtiment on a deux types d’escaliers.

 Type 1 :

L’escalier pour le Duplex est de hauteur libre d’étage de 3.06 m, composé de trois

volée (Figure.II.4).
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Figure.II.4. Schéma de l’escalier type1.

Tableau –volée AB :

L(m) H(m) N h(cm) g(cm)  °
1.12 0.85 5 17 28 37.19

Tableau –volée DE :

L(m) H(m) N h(cm) g(cm)  °
2.52 170 10 17 28 34.00

Partie BCD :

=
ଽ଴

ସ
=22.5  x = 1,1. tan= 0,45m y = 1.1−0.45 = 0.65m

L(m) H(m) N h(cm)  °
1.1 0.51 3 17 22.5

Soit 3 marches avec h = 0.17m.
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 Type 3 :

Figure.II.5. Schéma de l’escalier type2.

L’escalier pour le Duplex est de hauteur libre d’étage de 3.06 m, composé de trois

volée

1ère volée :

L(m) H(m) N h(cm) g(cm)  °
1.12 0.85 5 17 28 37.19

2ème volée :

L(m) H(m) N h(cm) g(cm)  °
2.24 1.7 10 17 28 37.19

3ème volée :

L(m) H(m) N h(cm)  °
1.45 0.81 3 17 45

Soit 3 marches avec h = 0.17m.
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II-7- Evaluation des charges et surcharges :

o Toiture :

Tableau.II.1. : Evaluation des charges de la toiture.

o Etage courant :

Tableau.II.2. Evaluation des charges du plancher étage courant.

o Balcon :

Tableau.II.3. Evaluation des charges du balcon.

Désignation des éléments épaisseur Densité(KN /m3

3
Poids

21 Ferme (bois + pannes + chevrons) / / 0.85
2 Enduit en plâtre 0.015 18 0, 27
3 Dalle pleine 0.1 25 2.5
4 Tuile mécanique / / 0,4

Charge permanente totale G = 3.9

Surcharge d’exploitation Q = 1

Désignation des éléments épaisseur Densité(KN /m3)
3

Poids
3

1 Revêtement carrelage 2 20 0,40
2 Mortier de pose 2 18 0, 36
3 Lit de sable 3 18 0,54
4 Enduit en ciment 2 18 0,36
5 Dalle en corps creux (20+5) / 3.2
6 Cloisons légères réparties / / 1,00

Charge permanente totale G = 5,86
Surcharge d’exploitation Q = 1,50

Désignation des éléments
épaisseur

(cm)
Densité(KN /m3)

Poids
(KN/m2)

1 Revêtement carrelage 2 20 0,44

2 Mortier de pose 2 18 0,40

3 Lit de sable 2 18 0,36

4 Enduit en ciment 1.5 18 0,27

5 Dalle pleine 12 25 3,00
Charge permanente totale G = 4.47
Surcharge d’exploitation Q = 3,50



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

22

o Cloisons extérieures :
Ils jouent un rôle important dans l’isolation thermique et phonique du bâtiment, Ils sont

caractérisés par un coefficient de comportement qui caractérise la structure étudié

Tableau.II.4. Evaluation des charges des cloisons extérieures.

Désignation des éléments Epaisseurs (cm) Densité (KN/m3) Poids (KN/m2)

01 Enduit extérieur en ciment 2 18 0.36

02 Brique creuse 15 9 1.35

03 Lame d’aire 05 / /

04 Brique creuse 10 9 0.9

05 Enduit intérieur en plâtre 1.5 18 0.27

Charge permanente totale G = 2.88

o Les escaliers :

 Palier :

Tableau.II.5. Evaluation des charges du palier.

Désignation des
éléments

Epaisseur
(cm)

Densité
(KN/m3)

Poids
(KN/m2)

01 Carrelage 2 20 0,40

02 Mortier de pose 2 18 0,36

03 Lit de sable 3 18 0,54

04 Dalle en BA 12 25 3.00

05 Enduit ciment 2 18 0,36

Charge permanente totale G = 4.66

Surcharge d’exploitation Q = 2,50
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 Volée d’escalier :

Tableau.II.6. Evaluation des charges de la volée d’escalier.

Désignation des
éléments

Epaisseur
(cm)

Densité
(KN/m3)

Poids
(KN/m2)

01 Carrelage 2 22 0,40

02 Mortier de pose 2 18 0,36

03 Lit de sable 3 18 0,54

04   Paillasse 12/(cosα) 25 3.6 

05 Garde corps // // 0,6

06 Marches 14(1/2) 22 1,32

Charge permanente totale G = 6.82

Surcharge d’exploitation Q = 2,50

II-8- Les poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait à la compression simple selon le CBA 93

(Article b.8.4.1) et les exigences du RPA 99 ( Article 7.4.1).

II-8-1- Descente de charge :

On fixe les sections des poteaux comme suit :

Etage

Entre

sol RDC

1௘௥௘ Etage

2௘௠ ௘Etage

3௘௠ ௘Etage

4௘௠ ௘Etage

5௘௠ ௘Etage

6௘௠ ௘Etage

7௘௠ ௘Etage

8௘௠ ௘Etage

9௘௠ ௘Etage

10௘௠ ௘Etage

ݔ݈݁݌ݑܦ

S ( cm2 ) 65x65 65x65 60×60 55x55 50x50 45x45 40x40 35x35

a- Application de la loi de dégression :

Comme les surcharges d’exploitation n’agissent pas au même temps, donc on applique

la loi de dégression des surcharges.

On a un nombre d’étages supérieurs à cinq on applique la formule suivante :

Q୬ = (3 + n)/2n∑Q୧…………………….…..DTR B.C.22
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Figure.II.6. Schéma de la descente de charge.

 Poteau P1: [Annexe05]

La surface afférente est égale

à :

S=4.22+8.68+8.58+4.09

=25.76 ݉ ଶ

Figure.II.7. Surface afférente du poteau P1.
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 Poids des éléments porteurs :
1-poteaux :

Etage E Sol RDC 1-2 3-4 5-6 7-8 9-10 Duplex

S ( cm2 ) 65x65 65x65 60×60 55x55 50x50 45x45 40x40 35x35

H (m) 5.32 4.08 3.06 3.06 3.06 3.06 3.06 3.6

G (KN) 56.19 43.09 27.54 23.14 19.12 15.49 12.24 11.02

2-poutres :

Gpp=(3.3+2.6)x0.5x0.35x25=22.125 KN

Gps=(2.685+1.575)x0.45x0.35x25=14.3775 KN

Gp=36.63 KN

Tableau.II.7. La descente de charge de poteau (P1) :
Niveaux Eléments G (KN) Q (KN)

N0

Toiture + Dalle pleine
Poteaux
Poutres

30.16x3.9=117.62
11.02
22.64

30.16x1=30.16

Total 151.28 30.16

N1

Venant de N0
Plancher corps creux 20+4
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

151.28
13x5.86=76.18
36.63+12.24=48.87
5.64x2.88=16.24

30.16
17.74x1.5=26.61

Total 292.57 56.77

N2

Venant de N1
Plancher corps creux 20+4
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

292.57
12.54x5.86=73.48
42.58+12.24=48.87
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

56.77
18.9

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 528.01 85.69

N3

Venant de N2
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

528.01
17.44x5.86=102.19
36.63+15.49=52.12
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

85.69
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 795.41 117.95
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N4

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

795.41
17.44x5.86=102.19
36.63+15.49=52.12
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

117.95
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 1062.8 146.31

N5

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

1062.8
17.44x5.86=102.19
36.63+19.12=55.75
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

146.31
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 1333.83 170.76

N6

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

1333.83
17.44x5.86=102.19
36.63+19.12=55.75
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

168.58
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 1604.86 191.30

N7

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

1604.86
17.44x5.86=102.19
36.63+23.14=59.77
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

187.22
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 1879.91 207.92

N8

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

1879.91
17.44x5.86=102.19
36.63+23.14=59.77
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

207.92
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 2154.96 220.64

N9

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

2154.96
17.44x5.86=102.19
42.58+27.54=64.17
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

220.64
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 2434.41 229.45
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N10

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Cloison intérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

2434.41
17.44x5.86=102.19
36.63+27.54=64.17
8.22x2.88=23.67
10.1x1.53=15.5
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

229.45
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 2713.86 234.35

N11

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

2713.86
17.44x5.86=102.19
36.63+43.09=79.72
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

234.35
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 3008.86 235.33

N12

Venant de N3
Plancher dalle (20+4)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur
Volée d’escalier
Palier d’escalier
Ascenseur

3008.86
17.44x5.86=102.19
36.63+56.19=92.86
8.22x2.88=23.67
1.57x7.7=12.13
2.52x5.16=13.03
64.26

235.33
17.44x1.5=26.16

1.57x2.5=3.92
2.52x2.5=6.3
2.72x1=2.72

Total 3317 274.43
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 Poteau P2 : [Annexe05]

La surface afférente est égale à :

S=8.58+8.86

=17.44 ݉ ଶ

Figure. II.8. Surface afférente du poteau P2.

La descente de charge du poteau (P2) est résumé dans le tableau II.8.

Tableau.II.8. La descente de charge de poteau (P2) :
Niveaux Eléments G (KN) Q (KN)

N0

Toiture + Dalle pleine
Poteaux
Poutres

19.24x3.9=75.04
11.02
14.44

19.24x1=19.24

Total 100.5 19.24

N1

Venant de N0
Plancher corps creux 20+5
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieurs

100.5
17.44x5.86=102.2
30.21+10.36=40.57
11.73x2.88=33.78

19.24
17.44x1.5=26.16

Total 277.05 45.4

N2

Venant de N1
Plancher corps creux 20+5
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

277.05
17.44x5.86=102.2
30.21+10.71=40.57
11.73x2.88=33.78

45.4
26.16

Total 453.6 68.94
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N3

Venant de N2
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

441.63
17.44x5.86=102.19
30.21+12.24=42.45
11.73x2.88=33.78

68.94
17.44x1.5=26.16

Total 632.02 89.87

N4

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

632.02
17.44x5.86=102.19
30.21+12.24=42.45
11.73x2.88=33.78

89.87
17.44x1.5=26.16

Total 810.44 108.18

N5

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

810.44
17.44x5.86=102.19
30.21+15.49=45.7
11.73x2.88=33.78

108.18
17.44x1.5=26.16

Total 992.11 123.88

N6

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

992.11
17.44x5.86=102.19
30.21+15.49=45.7
11.73x2.88=33.78

123.88
17.44x1.5=26.16

Total 1173.78 136.96

N7

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

1173.78
17.44x5.86=102.19
30.21+23.14=53.35
11.73x2.88=33.78

136.58
17.44x1.5=26.16

Total 1363.1 147.42

N8

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

1363.1
17.44x5.86=102.19
30.21+23.14=53.35
11.73x2.88=33.78

147.42
17.44x1.5=26.16

Total 1552.42 155.27

N9

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

1552.42
17.44x5.86=102.19
30.21+17.21=47.42
11.73x2.88=33.78

155.27
17.44x1.5=26.16

Total 1735.81 160.5

N10

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

1735.81
17.44x5.86=102.19
30.21+17.21=47.42
11.73x2.88=33.78

160.5
17.44x1.5=26.16
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Total 1919.2 163.12

N11

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

1919.2
17.44x5.86=102.19
30.21+25.5=55.71
11.73x2.88=33.78

163.12
17.44x1.5=26.16

Total 2110.88 163.12

N12

Venant de N3
Plancher dalle (20+5)
Poutres+ Poteaux
Cloison extérieur

2110.88
17.44x5.86=102.19
30.21+33.25=63.46
11.73x2.88=33.78

163.12
17.44x1.5=26.16

Total 2310.31 176.2

On prend le poteau (P1) qui est le poteau le plus défavorable avec :

Nu=1.35*3317+1.50*274.43=4889.59 KN

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

Nu de 10% tel que : )Q5.1G35.1(1.1Nu 

Donc Nu=1.1×4889.59=5378.55 KN

Une fois l’effort normal ultime revenant au poteau le plus sollicité est déterminé, on doit

vérifier ce dernier à la compression simple et au flambement.

 Vérification à la compression simple
On doit vérifier la condition suivante :

Bi

Nu
≤ bc tel que :  bc =

5.1

28×85.0 fc =14.2 MPa

bc

Ni
Bi

__





tel que :

Bi : la section du poteau au niveau i.

Ni : l’effort normal ultime revenant au poteau au niveau i.



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

31

Tableau.II.9. Résumé des vérifications à la compression à tous les niveaux du poteau

(P.1).

Niveau Ni Section
Bi

Condition
ܤ > ௖௔௟௖௨௟éܤ Observation

B
(݉ ଶ)

ܤ ௖݅௔௟௖௨௟é (݉ ଶ)

Duplexe 274.41 35×35 0.122 0.019 Vérifier
10eme étage 528.13 40x40 0.160 0.038 Vérifier
9eme étage 925.48 40×40 0.160 0.066 Vérifier
8ème étage 1375.80 45x45 0.202 0.097 Vérifier
7ème étage 1819.66 45×45 0.202 0.129 Vérifier
6èmeétage 2262.49 50x50 0.250 0.161 Vérifier
5èmeétage 2698.86 50×50 0.250 0.192 Vérifier
4èmeétage 3134.73 55x55 0.302 0.224 Vérifier
3èmeétage 3564.17 55×55 0.302 0.255 Vérifier
2èmeétage 3993.69 60x60 0.360 0.285 Vérifier
1èmeétage 4416.76 60×60 0.360 0.316 Vérifier

RDC 4856.45 65x65 0.422 0.347 Vérifier
E.sol 5378.55 65×65 0.422 0.410 Vérifier

 Vérification au flambement :
On doit vérifier que :

ܰ௨௟≤ ቂߙ
஻ೝ∗௙೎మఴ

଴,ଽ∗ఊ್
+

஺ೞ∗௙೐

ఊೞ
ቃ…………CBA93 (art.B.8.2.1)

Br : section réduite de poteau  Br = (b - 2) · (h - 2)

As : section des armatures calculées

α : coefficient en fonction de l’élancement λ  tel que : 

଴,଼ହ

ቂଵା଴,ଶ(
ഊ

యఱ
)²ቃ

………………………..0 < ≥ߣ 50

 = ………CBA93 (art.B.8.2.1)

0,6(
ହ଴

ఒ
)ଶ ………………………..50 < ≥ߣ 70

lf : longueur de flambement : lf =(0,7 · l0 )…………….CBA93(B 8.3.3.1)

i : rayon de giration défini par: i
B

I

λ : élancement réduit est définie comme suit :                       
i

l f

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I: moment d’inertie: I = h · b³ / 12.

L0 ; langueur du poteau.

Lf = 0,7 · 5.32= 3.724 m.

B = 0.65 × 0.65 = 0.4225 m².

I=
଺ହర

ଵଶ
=1487552.083cm4

i 76.18
4225

31487552.08
 cm

5085.19
76.18

4.372
 .     α=

଴,଼ହ

ଵା଴,ଶ(
భవ.ఴఱ

యఱ
)²
=0,798

D’après le BAEL 91/modifié 99 : pour diminuer Br on admet que 1%sA

B


On doit vérifier que :





















s

e

b

28c

u
r

100

f

9.0

f

N
B

2
3

311.0

15.1100

400

5.19.0

25
798.0

1019.5465
mBr 



















Br min = 0,311 m²

Or: Br = (0, 65 - 0.02) · (0, 65 - 0.02) = 0, 397m² > 0,311 m².

Donc, le poteau ne risque pas de flamber.

Les résultats de vérification au flambement des poteaux est donné dans le tableau II.10.
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Tableau.II.10. Résumé des vérifications au flambement dans tous les niveaux du poteau

(P.1).

Niveau Nu(KN) Section
(݉ ଶ)

Condition
௥ܤ > ௥௠ܤ ௜௡ Observation

௥ܤ
(݉ ଶ)

௥௠ܤ ௜௡(݉ ଶ)

Duplexe 274.41 35×35 0.108 0.016 Vérifier
10eme étage 528.13 40x40 0.144 0.031 Vérifier
9eme étage 925.48 40×40 0.144 0.054 Vérifier
8ème étage 1375.80 45x45 0.184 0.079 Vérifier
7ème étage 1819.66 45×45 0.184 0.106 Vérifier
6èmeétage 2262.49 50x50 0.230 0.130 Vérifier
5èmeétage 2698.86 50×50 0.230 0.156 Vérifier
4èmeétage 3134.73 55x55 0.280 0.181 Vérifier
3èmeétage 3564.17 55×55 0.280 0.206 Vérifier
2èmeétage 3993.69 60x60 0.336 0.231 Vérifier
1èmeétage 4416.76 60×60 0.336 0.256 Vérifier

RDC 4856.45 65x65 0.396 0.281 Vérifier
E.sol 5378.55 65×65 0.397 0.311 Vérifier

 Condition de RPA 99 :

min(b, h) ≥ 25cm…………………………..……………..…….vérifié.

min(b, h) ≥
୦ୣ

ଶ଴
………………….....…….………………………..vérifié.

ଵ

ସ
≤

௕

௛
≤ 4…………………………………………………………vérifié.

Les trois conditions étant vérifiées pour l’ensemble des poteaux.
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Conclusion :

Après avoir fini le pré-dimensionnement des éléments structuraux et fait toutes les

vérifications nécessaires, nous avons adopté les dimensions suivantes :

 Poutres principales : 30x50
 Poutres secondaires : 30x40
 Poteaux de l’entre sol et RDC : 65x65
 Poteaux d’étage 1 et 2 : 60x60
 Poteaux d’étage 3 et 4 : 55x55
 Poteaux d’étage 5 et 6 : 50x50
 Poteaux d’étage 7 et 8 : 45x45
 Poteaux d’étage 9 et 10 :40x40
 Poteaux de duplex : 35x35
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III-1- Les planchers :

III-1-1- Calcul des poutrelles :

III-1-1-1- Disposition des poutrelles :

Deux critères conditionnent le sens de disposition des poutrelles :

-le critère de la plus petite portée.

-le critère de continuité.

Dans notre cas on a disposé les poutrelles selon les deux critères (Figure.III.1.1)

Figure.III.1.1.Schéma de disposition des poutrelles.
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III-1-1-2- Différents types de poutrelles :

Dans notre projet on a trois types de poutrelles (FigureIII.1.2)

Figure.III.1.2. Différents types de poutrelles.

 Evaluation des charges revenant aux poutrelles :

Pu=(1.35G+1.5Q)xb=(1.35x5.86+1.5x1.5)x0.65=6.6 KN/m.

Pser= (G+Q)xb=4.78 KN/m.

Avec : Pu : charge à l’état limite ultime.

Pser : charge à l’état limite de service.

 Calcul des poutrelles :

Elle sont calculées à la flexion simple, et considérées comme des poutres continues de

section en T, soumises à des charges uniformément reparties.

Pour déterminer les moments en travées et en appuis ainsi que les efforts tranchants, on a

deux méthodes :

 Méthode forfaitaire.

 Méthode de Caquot.

Pour appliquer la méthode forfaitaire il faut que (CBA 93 article B.6.2.2.1.0) :

 Q≤min (2G ; 5 KN/݉ ଶ)

 L’inertie est constante dans toutes les travées de la poutre.

 Fissuration peu nuisible.
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 0.8≤
௅೔

௅೔శభ
≤1.25.

Dans notre cas toutes les conditions précédentes sont vérifiées. On peut appliquer la

méthode forfaitaire.

 Principe de calcul de la méthode forfaitaire :

Soit une poutre continue soumise à une charge q, chaque travée est calculée

indépendamment. Soit α =
୕

୕ାୋ
=0.2

- Valeurs des moments :

Les valeurs des moments en travée Mt et sur appui Mg et Md doivent vérifier :

a. Mt +
൫୑ ౚା୑ ౝ൯

ଶ
≥ max(1.05M଴, (1 + 0.3α)M଴)

b. Mt≥ (1+0.3 α)ܯ଴/2 dans une travée intermédiaire.

c. Mt≥ (1.2+0.3 α)ܯ�଴/2 dans une travée de rive.

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

଴ܯ0.6 pour une poutre à deux travées.

଴ܯ0.5 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux

travées.

଴ܯ0.4 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées.

Avec : ଴ܯ : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de référence

(travée isostatique) à gauche et à droite de l’appui considéré.

- 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 ଴ܸ de :

– 15% si c’est une poutre à deux travées.

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

 Application de la méthode forfaitaire :

Dans ce qui suit on fait le calcul pour un seul type de plancher, les autres calculs sont

résumés dans un tableau.
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 1er type :

Figure.III.1.3. Schéma statique du type 1.

 Les moments isostatiques :

=௢ଵܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ଷ.ସହమ

଼
=9.81 KN.m

=௢ଶܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ସమ

଼
=13.2 KN.m

=௢ଷܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ଷ.ଶହమ

଼
=8.71 KN.m

 Les moments aux appuis :

஽=0.15ܯ=஺ܯ ଴�௠ܯ ௔௫=0.15 x 9.81 = 1.47 KN.m

=஻ܯ 0.5 x 13.2 = 6.6 KN.m = ஼ܯ

 Les moments en travée :

On a: ቄ
1 + ߙ�0.3 = 1.06

1.2 + ߙ�0.3 = 0.63

 Travée AB :

Mt≥ 7.1 KN.m

Mt≥6.18 KN.m

 Travée BC:

Mt≥ 13.99 KN.m

Mt≥6.996 KN.m

 Travée CD:

Mt≥ 9.23 KN.m

Mt≥5.49 KN.m

 Calcul des efforts tranchants :

V୫ ୟ୶=1.1
୯୳.୪

ଶ
=14.52 KN
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 2ème type :

Figure.III.1.4. Schéma statique du type 2.

 Les moments isostatiques :

=௢ଵܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ସమ

଼
=13.2 KN.m

=௢ଶܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ସ.ଶଶమ

଼
=14.69 KN.m

 Les moments aux appuis:

௖=0.15ܯ=஺ܯ ଴�௠ܯ ௔௫=0.15 x 9.81 = 2.2 KN.m

=஻ܯ 0.6 x 14.69 = 8.81 KN.m

 Les moments en travée :

On a: ቄ
1 + ߙ�0.3 = 1.06

1.2 + ߙ�0.3 = 0.63

 Travée AB :

Mt≥ 9.59 KN.m

Mt≥8.32 KN.m

 Travée BC:

Mt≥ 11.16 KN.m

Mt≥ 9.25 KN.m

 Calcul des efforts tranchants :

V୫ ୟ୶=1.1
୯୳.୪

ଶ
=15.32 KN



Chapitre III Etude des éléments secondaire

40

 3ème type :

Figure.III.1.5. Schéma statique du type 3.

 Les moments isostatiques :

=௢ଵܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ହ.଺଻మ

଼
=26.52 KN.m

=௢ଶܯ
୮౫×୪మ

଼
=
଺.଺×ହ.ହమ

଼
=24.95 KN.m

 Les moments aux appuis:

௖=0.15ܯ=஺ܯ ଴�௠ܯ ௔௫=0.15 x 26.52 = 3.98 KN.m

=஻ܯ 0.6 x 26.52 = 15.91 KN.m

 Les moments en travée :

On a: ቄ
1 + ߙ�0.3 = 1.06

1.2 + ߙ�0.3 = 0.63

 Travée AB :

Mt≥ 20.16 KN.m

Mt≥16.71 KN.m

 Travée BC:

Mt≥ 18.49 KN.m

Mt≥ 15.72 KN.m

 Calcul des efforts tranchants :

V୫ ୟ୶=1.1
୯୳.୪

ଶ
=20.58 KN

 Ferraillage des poutrelles :

h୲=25cm.

d=23 cm.
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b=65 cm.

b଴=10 cm.

h଴=5 cm.

Dans notre cas le 3ème type est le plus défavorable.

 A L’ELU :

Type 3 :

M୲
୫ ୟ୶= 20.2 KN.m

Mୟ
୫ ୟ୶= 15.92 KN.m

M୲౫= b.h0. fbu(d−
୦୭

ଶ
) = 7.38×10ିଶMN.m

 Ferraillage en travée:

M୲
୫ ୟ୶= 20.2 KN.m < 73.8 KN.m ⇒ l’axe neutre passé par la table de compression donc on

calcul une section rectangulaire b*h.

μୠ୳=
୑ ୳

ୠ.ୢమ.୤ୠ୳
=

ଶ଴.ଶ×ଵ଴షయ

଴.଺ହ×଴.ଶଶమ×�ଵସ.ଶ
=0.0452<μl = 0.3916 ⇒ A’=0

∝= 1.25(1-ඥ1 − 2μୠ୳)=0.058

z = d(1−0.4∝) = 0.22(1−0.4×0.058) = 0.2149m 

At =
୑ ୳

୸×�୤ୱ୲
=
ଶ଴.ଶ×ଵ଴షయ

଴.ଶଵସଽ×�ଷସ଼
=2.33 cmଶ soit 3HA10=2.36 cmଶ

 Ferraillage en appuis intermédiaire :

La section à ferrailler est b0×h.

Mୟ
୫ ୟ୶= 15.92 KN.m

     μbu = 0.231 

∝= 0.333

z = 0.190m

Aa = 2.22cmଶ. Soit 2HA12=2.26cmଶ.

 Ferraillage en appuis de rive:

Mୟ
୫ ୟ୶= 3.98 KN.m

     μbu = 0.057 

∝= 0.073

z = 0.213m

Aa = 0.52cmଶ soit 1HA12=1.13cmଶ
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 Les vérifications à L’ELU :

 Condition de non fragilité :

௠ܣ ௜௡= 0.23bd* ௧݂ଶ଼/ ௘݂

 En travée : ௠ܣ ௜௡= 0.23×b×d×
୤୲ଶ଼

୤ୣ
=0.23×0.65×0.23×

ଶ.ଵ

ସ଴଴
=1.72cmଶ < At = 2.36 cmଶ

 En appuis : ௠ܣ ௜௡= 0.23 ଴ܾd* ௧݂ଶ଼/ ௘݂

௠ܣ ௜௡= 0.27cmଶ < Aa=2.26cmଶ

 Vérification de l’effort tranchant :

Vu = 20.58KN

τ୳ =
୚୳

ୠ୭×ୢ
=
ଶ଴.ହ଼×ଵ଴షయ

଴.ଵ×଴.ଶଷ
=0.93 MPa

F.P.N ⇒ ௨߬= min(0.2 fc28/γୠ,4MPa) = 3.33MPa

τ୳ < ௨߬ pas de risque de cisaillement

 Vérification de la jonction table nervure :

On doit vérifier que :

τ୳ =
୚୳.ୠଵ

଴.ଽ. .ୢୠ.୦଴
≤ τ୳�തതതത avec : b1 =

ୠିୠ଴

ଶ
= 0.275 m

τ୳ =
ଶ଴.ହ଼×ଵ଴షయ×�଴.ଶ଻ହ

଴.ଽ×଴.ଶଷ×଴.଺ହ×଴.଴ସ
= 1.20 MPa ≤ τ୳�തതതത=3.33MPa…………… condition vérifiée.

 Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant :

 En appuis de rive :

Aa ≥
ஓ౩.୚୳

୤ୣ
=
ଵ.ଵହ×ଶ଴.ହ଼×ଵ଴షయ

ସ଴଴
= 0.59 cmଶ

Aa=0.79cmଶ ≥0.59 cmଶ……………………………………………..condition vérifiée.

 En appuis intermédiaire :

Aa ≥
ஓ౩

୤ୣ
( Vu+

୑ ୳

଴.ଽୢ
)

Aa≥
ଵ.ଵହ

ସ଴଴
( 20.58+

ଶ଴.ଶ

଴.ଽ×଴.ଶଷ
) × 10ିଷ= 2.21cmଶ

Aa=2.26cmଶ ≥ 2.21cmଶ c’est vérifier.

 Vérification des armatures transversales :

∅௧≤ min(
୦

ଷହ
,
୦బ

ଵ଴
,10mm)

∅௧≤ min(
ଶସ଴

ଷହ
,
ଵ଴଴

ଵ଴
,10mm)=6.86mm

On opte pour :

∅௧=6mm → A୲= 2T6=0.57cmଶ
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 Espacement :

St≤
୅୲×�୤ୣ

ୠ଴×଴.ସ
=57 cm

St≤ min(0.9d,40cm) = 19.8cm

St≤
୅୲�×଴.଼�୤ୣ

ୠ଴(த౫ି଴.ଷ�୤୲ଶ )଼
= 32 cm

On opte pour St = 16cm

 Vérification de l’adhérence :

On doit vérifier que :

τୱ୳=
୚౫.

଴.ଽ.ୢ×∑୙୧
≤ τୱ୳�തതതതത tel que :

τୱ୳തതതതത: Contrainte limite d’adhérence.

∑Ui : La somme des périmètres des barres.

Vu = Max Vi = 20.58KN

∑ܷ௜ = π×(2×∅10+2∅12+∅14) = 182.12mm

τୱ୳=
ଶ଴.ହ଼×ଵ଴షయ

଴.ଽ×଴.ଶଷ×ଵ଼ଶ.ଵଶ×ଵ଴షయ
=0.57MPa

τୱ୳�തതതതത=0.6×ψଶ× ft28 telque = 1.5 pour les aciers HA.

τୱ୳�തതതതത= 0.6×1.5ଶ×2.1 = 2.835MPa

⟹ τୱ୳< τୱ୳�തതതതത Condition vérifiée.

 Calcul des longueurs de scellement des barres (Ls) :

Les barres rectilignes de diamètre ∅ et de limite d’élasticité ௘݂ sont ancrées sur une

longueurܮ௦.

=௦ܮ
∅×௙೐

ସ×ఛೞതതത
, ௦ߪ = 0.6 × ߰ଶ × ௧݂ଶ଼, avec ߰ଶ =1.5 pour les aciers HA.

௦߬ഥ= 2.835 MPa

=௦ܮ
ଵ.ଶ×ସ଴଴

ସ×ଶ.଼ଷହ
=42.32 cm on prend 45 cm

×௖=0.4ܮ ௦=18ܮ cm. Tel que ௖ܮ :la partie ancrée.

Les résultats de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau.III.1.Tableau de ferraillage des poutrelles.

Poutrelle M (KN.m) Section calculées

࢓ࢉ) ૛)

Section adoptées

࢓ࢉ) ૛)

Type

1

Travée 14 1.86 3HA10=2.36

Ap intermédiaire 6.6 0.86 2HA10=1.57

Appuis rive 1.47 0.22 1HA10=0.79

Type

2

Travée 11.16 1.47 3HA10=2.36

Ap intermédiaire 8.81 1.16 2HA10=1.57

Appuis rive 2.2 0.29 1HA10=0.79

Type

3

Travée 20.2 2.33 3HA10=2.36

Ap intermédiaire 15.92 2.22 2HA12=2.26

Appuis rive 3.98 0.52 1HA12=1.13

 Vérification à l’ELS :

 Calcul des sollicitations : Pୱୣ ୰=(G+Q) x b

Tableau.III.2.Sollicitations dans les différents types de poutrelles.

Poutrelles Mt (KN.m) Ma (KN.m)

Type 1 6.04 4.79

Type 2 6.7 6.38

Type 3 14.6 11.53

 Etat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification à faire, car la fissuration est peu préjudiciable.

 Etat limite de compression du béton :

௕௖ߪ =
୑ ౩౛౨

୍
y < σୠୡ�തതതതത=0.6 ௖݂ଶ଼ =15MPa

ୠ଴

ଶ
yଶ+(15(A+Aሖ)+(b−b଴) h଴)y−15(Ad+Aሖdሖ)−(b−b଴)

୦బ
మ

ଶ
=0 ⟹ y= 0.046 m

I=
ୠ

ଷ
yଷ+ (b − b0)

(୷ି୦଴)య

ଷ
+15A(d − y)ଶ +15Aሖ(dሖ− y)ଶ = 1.43 x 10(ିସ)݉ ସ

௕௖ߪ =
୑ ౩౛౨

୍
y =

ଵସ.଺×ଵ଴షయ

ଵ.ସଷ×ଵ଴షర
× 0.046=4.69MPa < σୠୡ�തതതതത=15MPa vérifiée.
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 Etat limite de déformation (évaluation de la flèche) :

D’après le BAEL 91 et le CBA 93 ; la vérification de la flèche est inutile si les conditions

suivantes sont vérifiées :

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

h

l
≥

1

16
… … … … … … … … … … … … . … . . . (1)

h

l
≥

Mt

10
. M0 … … … … … … … … … … … . . … (2)

A

b0
. d ≤ 4.2 × fe … … … … … … … … … . … (3)

La 1ère condition n’est pas vérifiée pour tous les types de poutrelle. Il faut vérifier la

flèche, qui est définie par : ∆f≤ fୟୢ ୫

Tel que : fୟୢ ୫ =ቐ

௟

ହ଴଴
݊ݑ�ݎݑ݋݌� éݐݎ݋݌݁� �݁≤ 5݉ .

0.5 +
௟

ଵ଴଴଴
݊ݑ�ݎݑ݋݌� éݐݎ݋݌݁� �݁> 5݉ .

∆f = fgv− f ji+ fpi− fgi 

avec :

 fgv et fgi : les flèches différées et instantanées respectivement dues à l’ensemble des

charges permanentes totales (poids propre + revêtement + cloisons).

 fji : la flèche instantanée due à l’ensemble des charges permanentes appliquées au

moment de la mise en œuvre des cloisons (poids propre + cloisons).

 fpi : la flèche instantanée due aux charges totales (G+Q).

a- Evaluation des moments en travée :

Mgser = 0.65 x ିܩ (la charge qui revient à la poutrelle sans revetement).

Mjser = 0.65 x G (la charge permanente qui revient à la poutrelle)

Mp = 14.41KN.m (la charge permanente et exploitation qui revient à la poutrelle)

b- Moment d’inertie :

I଴=
ୠ

ଷ
ܻீ ଷ−(b− ଴ܾ)

(௒ಸି୦଴)య

ଷ
+n[A(d − ܻீ )ଶ+Aሖ(ܻீ −dሖ)]+�ܾ଴

(୦ି୦଴)య

ଷ

Yୋ=

ౘబ౞
మ

మ
ା

(ౘషౘబ)౞బ
మ

మ
ା�ଵହ(୅ୢା୅′ ′ୢ)

ୠబ୦ା(ୠିୠబ)୦బାଵହ(୅ା୅ష)

c- Calcul de ܞૃ�ܜ܍�ૃܑ :

=௜ߣ
଴.଴ହ×�୤୲ଶ଼

(ଶା
య.ౘబ
ౘ

)�஡�
et ௩ߣ = ௜ߣ×0,4 , tel que : ρ=

୅

ୠ×ୢ
.
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d- Contraintes :

σୱ୥=
୑ ౝ

୅×(ୢି୷/ଶ)
, σୱ୨=

୑ ౠ

୅×(ୢି୷/ଶ)
, σୱ୮ =

୑ ౦

୅×(ୢି୷)

e- Inerties fictives :

I୤୥�
୧ =

ଵ.ଵ× బ୍

ଵା஛౟×ஜ୥
, I୤୥�

୴ =
ଵ.ଵ× బ୍

ଵା஛౬×ஜ୥
, I୤୨�

୧ =
ଵ.ଵ× బ୍

ଵା஛౟×ஜ୨
, I୤୮�

୧ =
ଵ.ଵ× బ୍

ଵା஛౟×ஜ୮

Tel que :  μ = 1−
ଵ.଻ହ×�୤୲ଶ଼

ସ஡×஢౩ା�୤୲ଶ଼

NB : si μ≤0 → μ =0

f- Evaluation des flèches :

=௜ܧ 11000×√fc28
య

=32164.195MPa, ௩ܧ =
ଵ

ଷ
×Ei=10721.4MPa

f୥
୧=

୑ ౝ×୪మ

ଵ଴×୉୧× ౜୍ౝ
౟ , f୥

୴=
୑ ౝ×୪మ

ଵ଴×୉୴× ౜୍ౝ
౬ , f୨

୧=
୑ ౠ×୪

మ

ଵ଴×୉୧× ౜୍ౠ
౟ , f୮

୧=
୑ ౦×୪మ

ଵ଴×୉୧× ౜୍౦
౟

Les résultats des calculs effectués sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.III.3.Evaluation des flèches dans les différents types de poutrelles.

Type Type 1 Type 2 Type3
௦௘௥ݍ (KN/m) ௝௦௘௥ݍ ௚௦௘௥ݍ ௣௦௘௥ݍ ௝௦௘௥ݍ ௚௦௘௥ݍ ௣௦௘௥ݍ ௝௦௘௥ݍ ௚௦௘௥ݍ ௣௦௘௥ݍ

2.08 3.8 4.78 2.08 3.8 4.78 2.08 3.8 4.78
௦௘௥ܯ (KN.m) ௝௦௘௥ܯ ௚௦௘௥ܯ ௣௦௘௥ܯ ௝௦௘௥ܯ ௚௦௘௥ܯ ௣௦௘௥ܯ ௝௦௘௥ܯ ௚௦௘௥ܯ ௣௦௘௥ܯ

2.32 4.25 5.35 3.16 6.42 10.64 8.35 15.27 19.2
Y (m) 0.02198 0.0387 0.0469
I଴ (݉ ସ) 0.0396 0.0395 9.8537 x10ସ

ρ 0.0014 0.0081 0.0032

௜ߣ 30.46 5.24 2.03

௩ߣ 12.18 2.09 0.81
σୱ୨(MPa) 53.49 87.82 67.57

σୱ୥(MPa) 98.00 178.43 123.93

σୱ୮(MPa) 123.36 295.72 155.56

μj 0 0 0.52

μg 0 0 0.70

μp 0 0 0.75

I୤୨
୧ (݉ ସ) 0.01483 0.00045 0.00027

I୤୥
୧ (݉ ସ) 0.0435 0.00045 0.000235

I୤୮
୧ (݉ ସ) 0.1483 0.00045 0.00022

I୤୥
୴ (݉ ସ) 0.1483 0.00045 0.00036

f୨
୧(cm) 1.4*10^(-6) 0.00038 0.0022

f୥
୧ (cm) 2.56*10^(-6) 0.00077 0.0048

f୥
୴ (cm) 7.7*10^(-6) 0.0023 0.0094

f୮
୧ (cm) 3.23*10^(-6) 0.0012 0.0063

∆f (cm) 6.97*10^(-4)<0.8 0.235<0.8440 0.87<1.067
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La flèche est vérifiée pour tout les cas.

 Schéma de ferraillage des poutrelles :

Figure.III.1.6.Schéma de ferraillage de la Figure.III.1.7.Schéma de ferraillage de

poutrelle type1. la poutrelle type2.

Figure.III.1.8.Schéma de ferraillage de la poutrelle type3.

III-1-2- Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est de hauteur 4 cm, elle est armée d’un treillis soudé continu

totalement ancré sur l’appui de rive.

 Armatures perpendiculaires aux nervures :

Selon le BAEL 91 (B.6.8,4.2.3) :

Aୄ=
ସ×ୠ

୤౛
=
ସ×଺ହ

ସ଴଴
=0.65 cmଶ/m

 Armatures parallèles aux nervures :

A∕∕=
୅఼

ଶ
=0.325 cmଶ.

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

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

– 33 cm (3 p.m) pour les armatures parallèles aux nervures.
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D’où on opte pour un treillis soudé TS ߶5 150×150.

III-2- Les escaliers :

Dans notre projet on a un seul type d’escalier.

 Evaluation des charges et surcharges :

a- Palier :

Tableau.III.4. Evaluation des charges et surcharges dans le palier.

Désignation des
éléments

Epaisseur
(cm)

Densité
(KN/m3)

Poids
(KN/m2)

01 Carrelage 2 20 0,40

02 Mortier de pose 2 18 0,36

03 Lit de sable 3 18 0,54

04 Dalle en BA 12 25 3.00

05 Enduit ciment 2 18 0,36

Charge permanente totale G = 4.66

Surcharge d’exploitation Q = 2,50

b- La volée :

Tableau.III.5. Evaluation des charges et surcharges dans la volée.

Désignation des
éléments

Epaisseur
(cm)

Densité
(KN/m3)

Poids
(KN/m2)

01 Carrelage 2 22 0,40

02 Mortier de pose 2 18 0,36

03 Lit de sable 3 18 0,54

04   Paillasse 12/(cosα) 25 3.6 

05 Garde corps // // 0,6

06 Marches 14(1/2) 22 1,32

Charge permanente totale G = 6.82

Surcharge d’exploitation Q = 2,50
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Figure.III.2.1.Schéma statique de l’escalier type 1.

 Sollicitations :

Utilisant la méthode de la RDM :

௩ݍ = 1.35Gv+1.5Qv = 1.35×9.59+1.5×2.5 = 16.69KN/ml

௣ݍ = 1.35Gp+1.5Qp = 1.35×6.21+1.5×2.5 = 12.13KN/ml

R୅+Rୈ=75.71KN

∑M/D = 0⇒ R୅ =
ଶ଴ଷ.଴ଷ

ହ.ଷ଻
=37.8KN

Rୈ =37.91KN

0≤ x ≤1.55:

M୸ = R୅.x−ݍ௣.
୶మ

ଶ
⟹�൜

x = 0 → M୸ = 0 KN. m
x = 1.55 → M୸ = 44.01 KN. m

1.55≤ x ≤3.87:

M୸ = R୅.x−ݍ௩× ( x −
ଵ.ହହ

ଶ
) ×1.55-(

(୶ି ଵ.ହହ)మ

ଶ
)

⟹ ൜
x = 1.55 → M୸ = 44.01 KN. m
x = 1.55 → M୸ = 43.2 KN. m

0≤ x ≤1.55:

M୸ = Rୈ .x−ݍ௣.
୶మ

ଶ
⟹�൜

x = 0 → M୸ = 0 KN. m
x = 1.55 → M୸ = 44.01 KN. m
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ୢ୑ ୸

ୢ୶
= 0 ⟹ x = 2.68m ⟹ M଴

୫ ୟ୶ = 54.85 KN. m

ቄ
Ma = −0.5M0 = −27.42 KN. m En appui ;

Mt = 0.75Mo = 41.14 KN. m En travée.

 Ferraillage (flexion simple) :

En travée : section rectangulaire (b*h=1*0.12) ݉ ଶ

Mt = 11.85KN.m ⟹ Aୱ = 6.7 cmଶ

Soit : Aୱ = 5HA16 = 10.05 cmଶ/ml et St = 20cm

En appuis :

Ma = -27.32KN.m ⟹ Aୱ = 4.5 cmଶ

Soit : Aୱ = 6HA10 = 4.71cmଶ/ml et St = 15cm

Armatures de répartition :

A୰ =
୅౩

ସ
=

଺.଻ଽ

ସ
= 1.69cmଶ

Soit : A୰= 6HA6 = 1.70cmଶ/ml et St = 15cm

 Les espacements :

– Armatures principales : St≤min (3.e, 33cm) = 33cm > 15cm vérifiée.

– Armatures secondaires : St≤min (4.e, 45cm) = 45cm > 15cm vérifiée.

 Vérifications :

a- à l’ELU :

1) Vérification de la condition de non fragilité :

A୫ ୧୬ = 0.23b. d
୤౪మఴ

୤ୣ
= 2.7 cmଶ < Aୡୟ୪ୡ୳୪éୣ ………Condition vérifiée.

2) Vérification de l’effort tranchant :

௨ܸ = 37.91KN

τ =
௏ೠ

ୠ.ୢ
=

ଷ଻.ଽଵ×ଵ଴షయ

ଵ×଴.ଵ଼
= 0.21MPa

τത=
଴.ଶ

ఊ್
fc28 = 3.33 MPa.

τ <τത…………………………...Condition vérifiée.

b- à l’ELS :

௩ݍ = ௩+ܳ௩ܩ = 9.59+2.5 = 12.09KN/ml

௣ݍ = ௣+ܳ௣ܩ = 6.21+2.5 = 8.71KN/ml
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Après calcul on trouve :

Rୟ = 27.27 KN

Rୢ = 27.34 KN

M଴
୫ ୟ୶= 38.51 KN.m

V୫ ୟ୶ = Rୠ =27.34 KN

M୲
ୱୣ ୰ = 0.75M଴

୫ ୟ୶ = 20.50 KN.m

Mୟ
ୱୣ ୰= −0.5M଴

୫ ୟ୶ = −13.67 KN.m

1) Etat limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification à faire, car la fissuration est peu préjudiciable.

2) Etat limite de compression du béton :

a/ En travée :

As = 10.05 ܿ݉ ଶ

ୠ×୷మ

ଶ
+15×A×y−15×A×d = 0 

⟹ y = 0.041m

I =
௕

ଷ
−݀)ଷ+15Aݕ�. ଶ����������⟹I(ݕ = 0.111 ݉ ସ

Donc :

௕௖ߪ =
ଶ଴.ହ×ଵ଴షయ

଴.ଵଵଵ
× 0.041 = 0.83 MPa < σୠୡ�തതതതത15MPa…… vérifiée.

b/ En appui :

As = 4.71cmଶ;

×ଶ+15×4.71ݕ×0.5 10ିସ�×y−15×4.71× 10ିସ×0.1 = 0

⟹y = 0.043m

I =
ୠ

ଷ
. yଷ+15A(d − y)ଶ����������

⟹I = 1.35 × 10ିସ݉ ସ

Donc :

௕௖ߪ���������������� =
ଵଷ.଺଻×ଵ଴షయ

ଵ.ଷହ×ଵ଴షర
× 0.043 = 4.35MPa < σୠୡ�തതതതത15MPa…………. vérifiée.
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3) Vérification de l’état limite de déformation :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

l
≥

1

16
⟹ 0.037 < 0.0625 … … ݊݋ܰ… ݎé݅ݒ� ݂݅ ݎ݁

h

l
≥

M୲

10M଴
⟹ 0.037 < ݊݋ܰ………0.053 ݎé݅ݒ� ݂݅ ݎ݁

A

b
. d ≤

4.2

fୣ
⟹ 0.00335 < 0.0105………ܸé݅ݎ ݂݅ ݎ݁

Les conditions 1et 2 suivantes étant non vérifiées, d’où la nécessité de vérifier la flèche.

Tableau.III.6. Sollicitations dans l’escalier.

J(KN/mଶ) g(KN/mଶ) P(KN/mଶ)
Volée 6.39 11.55 15.3
Palier1 5.25 7.74 11.49
Palier2 5.25 7.74 11.49

Mୱୣ ୰(KN/m) 25.78 30.64 39.65

Tableau.III.7. Evaluation de la flèche sur l’escalier.

ρ=0.01 ; λ୧= 2.08 ; λ୴ = 0.835 ; ଴ܫ = 0.04016 mସ

M୨ୱୣ ୰(KN/mଶ) If୨୧× 10ିସmସ σ୨(MPa) μ୨ f୨୧(m) 10ିଷ

21.32 0.017 266.84 0.712 0.0011
M୥ୱୣ ୰(KN/mଶ) If୥୧× 10ିସmସ σ୥ (MPa) μ୥ f୥୧(m)

36.57 0.032 457.71 0.18 0.001
M୮ୱୣ ୰(KN/mଶ) If୮୧× 10ିସmସ σ୮ (MPa) μ୮ f୮୧(m)

49.84 0.015 623.79 0.86 0.0029
M୥ୱୣ ୰(KN/mଶ) If୥୴ × 10ିସmସ σ୥୴ (MPa) μ୥ f୥୴(m)

36.57 0.038 457.71 0.18 0.0025

Dans notre cas on a :

l = 5.37> 5 ⇒ fୟୢ ୫ =0.005+
୪

ଵ଴଴଴
= 0.01037m =1.037 cm

∆f =0.0025-0.001+0.0029-0.0011 = 0.0033 m =0.33 cm

⇒ ∆f=0.33 cm< fୟୢ ୫ =1.033 cm………………….condition vérifiée.
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Figure.III.2.2.Schéma de ferraillage de l’escalier.

 Etude de la poutre palière :

 Le pré dimensionnement :

On doit vérifier les conditions de la flèche :

1016

L
h

L


10

315

16

315
 h 5.3168.19  h

Donc on prend : h=35cm

et b=35 cm

 Vérification des conditions du RPA :

Selon les recommandations du RPA 99(version2003), on doit satisfaire les conditions
suivantes :

b  20cm

h  30cm

h / b  4.00

Sachant que b : largeur de la poutre.

h : hauteur de la poutre.

Les trois vérifications sont satisfaites.

 Calcul à la flexion simple :

La poutre est soumise à son :
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Poids propre ./4254.04.0 mlKNP 

Poids du mur extérieur mlKNPm /54.323.188.2  .

La charge transmise par l’escalier :

ELU: Rୈ =37.91KN

ELS : Rୈ = 27.34 KN

ELU ELS

uP =1.35( P + mP )+ Rୈ=48.08 mlKN /

ܯ ௧=
௉ೠ×௅మ

ଶସ
=19.88 KN.m

ܯ ௔=
௉ೠ×௅మ

ଵଶ
= -39.76 KN.m

Vu=
୔୳×୪

ଶ
= 75.72 KN

sP =( P + mP )+Rୈ=34.88 mlKN /

ܯ ௧=
௉ೞ×௅మ

ଶସ
=14.42 KN.m

ܯ ௔=
௉ೞ×௅మ

ଵଶ
=-28.84 KN.m

 Le ferraillage :
En travée :

.52.1 2cmAt 

En appuis :

208.3 cmAa 

 Calcul à la torsion :

Le moment de torsion provoqué sur la poutre palière est transmis par la volée, c’est le

moment d’appui.

ܯ ௧௢௥௧௜௢௡= Ma = 27.42KN.ml c’est un moment par un mètre linéaire.

௧௢௥௧௜௢௡ܯ
௠ ௔௫ =

୑ ୟ×୪

ଶ
= 43.19 KN.m

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

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

d’inscrire dans le contour de la section

 U : périmètre de la section

  : air du contour tracer a mi hauteur
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 e : épaisseur de la paroi

 :௟ܣ section d’acier

e=  /6= b/6= 6.66 cm

1156)-)(-(  eheb ܿ݉ ଶ

U=2x[ )-()-( eheb  ]=1.36 m

=௟ܣ
ெ೟೚ೝ೟೔೚೙
೘ ೌೣ ×௎�×�ఊೞ

ଶ× ×୤౛
= 7.3 ܿ݉ ଶ

 Le ferraillage :

En travée :

௧ܣ = 217.5
2

3.7
52.1 cm

En appuis :

=௔ܣ 273.6
2

3.7
08.3 cm

 Exigence du RPA :

௠ܣ ௜௡=0.5% b×h = 4.5 ܿ݉ ଶ

Dans notre cas ௧ܣ > ௠ܣ ௜௡ vérifier

௔ܣ > ௠ܣ ௜௡ vérifier

On opte pour =௧ܣ 3HA16 = 6.03 ܿ݉ ଶ

=௔ܣ 3HA14+3HA10 = 6.98 ܿ݉ ଶ

 Vérification de la contrainte de cisaillement :

On doit vérifier que : u < ௔߬ௗ௠

௔߬ௗ௠ = min(
଴.ଶ௙௖మఴ

ఊ್
; 4 MPa)= 3.33 MPa

Avec ௨߬=ඥ ௧߬௢௥௧௜௢௡
ଶ + �߬௙௟௘௫௜௢௡

ଶ

௙߬௟௘௫௜௢௡=
௏ೠ

௕×ௗ
=
଻ହ.଻ଶ��×ଵ଴షయ

଴.ସ×଴.ଷ଼
= 0.49 MPa

௧߬௢௥௦௜௢௡=
ெ೟೚ೝ೟೔೚೙
೘ ೌೣ

ଶ× ×ୣ
=

ସଷ.ଵଽ�×ଵ଴షయ

ଶ×଴.ଵଵହ଺×଴.଴଺
= 3.11 MPa

D’où : ௨߬ =3.14 MPa ≤ �߬ ௔ௗ௠ =3.33 MPa
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 Ferraillage :

 Calcul des armatures transversales :

Soit St=15cm

 Flexion simple :

≤௧ܣ
଴.ସ×௕×ௌ௧

௙௘
=0.45 ܿ݉ ଶ

≤௧ܣ
௕×ௌ௧×(�ఛೡି଴.ଷ�௙௧మఴ)

଴.଼×௙௘
=0.126 ܿ݉ ଶ

 Torsion :

௧ܣ
௠ ௜௡ =0.003×St×b= 1.35 ܿ݉ ଶ

௧ܣ =
ெ ೟೚ೝ೟೔೚೙×ఊೞ×ௌ௧

ଶ× ×௙௘
=0.78 ܿ݉ ଶ

D’où ௧=1.35+0.45=1.8ܣ ܿ݉ ଶ soit 4HA 8 = 2.01 ܿ݉ ଶ

 Vérification de l’état limite de compression de béton

On vérifie : ௕௖ߪ = ௦௘௥ܯ ×
௬

ூ
< ௕௖ߪ

0.5b× ଶ+15A×y-15A=0ݕ

Avec I=
௕

ଷ
ଷ+15Aݕ (݀− ଶ(ݕ

En appuis ܯ ௔= 28.84KN.m ; y= 24.33 cm ;I=152520.61 ܿ݉ ସ

௕௖=3.26ߪ MPa < ௕௖=0.6ߪ ଶ଼=15MPaݐ݂�

En travée ܯ ௧= 14.42 KN.m; y= 21.12 cm ;I=106379.53 ܿ݉ ସ

௕௖=3.2ߪ MPa < ௕௖=0.6ߪ ଶ଼=15MPaݐ݂�

 Evaluation de la flèche :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

l
≥

1

16
⟹ 0.126 > 0.0625 … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ .ݎ݁

h

l
≥

M୲

10M଴
⟹ 0.126 > ݎé݅ݒ�………0.033 ݂݅ .ݎ݁

A

b
. d ≤

4.2

fୣ
⟹ 0.00058 < 0.0105……ܸé݅ݎ ݂݅ .ݎ݁

Les conditions sont vérifiées.
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En Appuis En Travée

Figure.III.2.3.Schéma de ferraillage de la poutre palière.

III-3- Etude de l’ascenseur :

III-3-1- Définition :

C’est un appareil au moyen duquel on élève ou on descend des personnes aux différents

niveaux du bâtiment, il est constitué d’une cabine qui se déplace le long d’une glissière

verticale dans la cage d’ascenseur munie d’un dispositif mécanique. Dans notre structure on

utilise un ascenseur pour huit (08) personnes dont les caractéristiques sont les

suivantes :[Annexe 3]

 L : Longueur de l’ascenseur.

 l : Largeur de l’ascenseur.

 H : Hauteur de l’ascenseur.

 W : Puissance de l’ascenseur .8.6 KW

 cF : Charge due à la cuvette .145KN

 mP : Charge due à l’ascenseur .15KN

 mD : Charge due à la salle des machines .51KN

 La charge nominale est de 630 kg.

 La vitesse ./6.1 smV 

Donc KNPPDg personnesmm 3.72
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III-3-2- Etude de la dalle de l’ascenseur :

La dalle du local des machines doit être dimensionnée pour reprendre des charges

importantes.

On a mlx 90.1 et ml y 30.2 donc une surface .37.430.290.1 2mS 

m
l

e 115.0
20

30.2

20
 soit .20cme 

III-3-3- Evaluation des charges et surcharges :

2
1 /520.025 mKNG  Poids de la dalle en béton armé.

2
2 /6.003.020 mKNG  Poids du mortier de pose de 3cm.

2
3 /1.0 mKNG  Poids de l’isolant thermique.

2
4 /66.003.022 mKNG  Poids de la forme de pente méta chape.

2
5 /44.002.022 mKNG  Poids du revêtement dallage colle.

./8.6 2' mKNG  Somme de ..........., 521 GGG

./18.33
30.290.1

145 2" mKN
S

F
G e 


 Poids de la machine.

./40 2"' mKNGGGtotale 

./1 2mKNQ 

1.90m

2.30m

Figure. III.3.1.Cage d’ascenseur.
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III-3-4- Cas d’une charge répartie :

 Calcul des sollicitations :
A l’ELU :

./50.555.135.1 2mKNQGq totaleu 

 4.082.0
y

x

l

l
 La dalle travaille dans les deux sens.

D’après l’abaque [Annexe 1] on a :










6313.0

0539.0
82.0

y

x






Sens x-x’ : KNmMlqM x
xux

x 80.100
2

0  

Sens y-y’ : KNmMMM yx
y

y 82.6000  

III-3-4-1- Calcul des moments réels :

 En travée :

Sens x-x’ : KNmMM xx
t 18.985.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 80.585.0 0 

 En appui :

y
a

x
a MM 

KNmMM

KNmMM
xrive

a

xe
a

24.33.0

40.55.0

0

0
int





On vérifie que :

0

0

0

0

85.0

5.0

3.0

50.1350.1325.1
2

MM

MM

MM

M
MM

M

t

d

g

dg

t












La condition est vérifiée.

III-3-4-2- Calcul du ferraillage :

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

la flexion simple avec cmd x 5.17 et cmd y 5.16

CBA 93 (Article E.2)
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1. En travée :

 // à :xl

.1011.2 2

2





bux

x
t

bu
fdb

M


0266.0])21(1[25,1  bu

./52.1

.173.0)4.01(

2 mlcm
fz

M
A

mdz

st

x
tx

t 




 

 // à :yl

.1050.1 2

2





buy

y
t

bu
fdb

M


0189.0])21(1[25,1  bu

./1

.163.0)4.01(

2 mlcm
fz

M
A

mdz

st

x
ty

t 




 

2. En appui :
 Appui intermédiaire :

0156.0

1024.1 2



 



bu

mlcmA

mz
e

a /90.0

174.0
2int 



 Appui de rive:

00934.0

1045.7 3



 



bu

mlcmA

mz
rive
a /53.0

174.0
2


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 Vérification à l’ELU:

a) Condition de non fragilité:

On calcule minA :

























00min

00min0 2

3

4.0

12

hbA

hbAcmh

y

x








On a des HA 400Ef e 0008.00  

82.0

100

200









cmb

cmeh











mlcmA

mlcmA
y

x

/6.1

/69.2
2

min

2
min

Onvérifie que 22 672.0
4

6.1
4

cm
A

cmA
A

A
t
xy

t

t
xy

t  …………………………….vérifiée.

On choisit suivant le:

Sens x-x’, en travée et en appui: 293.3105 cmTA x
t 

Sens y-y’, en travée et en appui: 214.3104 cmTA y
t 

b) Calcul des espacements :

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

Sens y-y’: cmScmeS tt 45)45;4min(  on adopte cmSt 35 .

c) Vérification de l’effort tranchant :

MPaf
db

V
cuu 25.105.0 28

max 


 

 4.082.0 Flexion simple dans les deux sens:
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KN
l

qV

KN
l

qV

x
uy

x
ux

40.37

2
1

1

2

15.35
3











MPaMPau 25.121.0
175.01

1040.37 3









 c’est vérifiée.

 Vérification à l’ELS:

2.0

/41140 2







mKNQGq totaleser

Sens x-x’ : KNmMlqM x
xserx

x 97.70
2

0  

Sens y-y’ : KNmMMM yx
y

y 03.5000  

Sens x-x’ : KNmMM xx
t 77.685.0 0 

Sens y-y’ : KNmMM yy
t 27.485.0 0 

Vérification des contraintes :

Sens x-x’ :

.24031.83

.1554.2

MPaMPa

MPaMPa

sc

bc









Sens y-y’ :

.24041.76

.1587.1

MPaMPa

MPaMPa

sc

bc









III-3-5- 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.

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

vu : Surface d’impacte.

0a et u : Dimensions suivant le sens x-x’.

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





.2

.2

100

100

hhbv

hhau





On a une vitesse









cmb

cma
smV

160

150
/6.1

0

0

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

Donc :









.18841220160

.17841220150

cmv

cmu

III-3-5-1- Calcul des sollicitations :









).(

).(

12

21

MMPM

MMPM

uy

ux




Avec  : Coefficient de poisson









ELS

ELU

2.0

0





On tire ଵܯ et ଶܯ à partir de l’Annexe 4 « Tableau de PIGEAUD » :

1M En fonction de
xl

u
et  93.0

xl

u
et 82.0

2M En fonction de
yl

v
et  81.0

yl

v
et 82.0

En se référant à l’annexe 4 on trouve 055.01 M et 041.02 M

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









21

11

MPM

MPM

uy

ux

45
0

45
0

h1

h0/2

h0/2

g

yl

0axl u

0b

v

Figure.III.3.2.Schéma représentant la surface d’impacte.
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KNP

gP

u

u

60.97

3.7235.135.1













KNmM

KNmM

y

x

4

36.5

1

1

 Evaluation des moments dus au poids propre de la dalle à l’ELU :

KNqu 68.1015.18.635.1 

KNmMlqM xxuxx 07.22
2

2  

KNmMMM yxyy 31.1222  

Superposition des moments :

Les moments agissants sur la dalle sont :









KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

31.5

43.7

21

21

III-3-5-2- Ferraillage :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et en prenant cmdx 5.17 et

cmd y 5.16

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.III.8. Résultats des calculs.

Mt

(KNm)

Ma

(KNm)

At calculé

(cm²/ml)

Aa calculé

(cm²/ml)

At adopté

(cm²/ml)

Aa adopté

(cm²/ml)

Sens x-x’ 6.31 2.23 1.04 0.36 5T10=3.93 5T10=3.93

Sens y-y’ 4.51 1.6 0.79 0.28 4T10=3.14 4T10=3.14

 Vérification à l’ELU :

a) Condition de non fragilité :

 En travée :

./69.2/93.3105 2
min

2 mlcmAmlcmTA xx
t 

./6.1/14.3104 2
min

2 mlcmAmlcmTA yy
t  et

4

t
xy

t

A
A 
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 En appui :

./69.2/93.3105 2
min

2 mlcmAmlcmTA xx
t 

./6.1/14.3104 2
min

2 mlcmAmlcmTA yy
t 

b) Vérification au poinçonnement :

b

c
cu

f
hUQ


28045.0  BAEL91 (Article H. III.10)

Avec :

:uQ Charge de calcul à l’état limite.

:h Epaisseur de la dalle.

:cU Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

5.1;60.97

.732

)188178(2)(2







bu

c

c

KNQ

cmU

vuU



Après calcul on constate que
b

c
cu

f
hUQ


28045.0 

c) Vérification de l’effort tranchant :

MPaf
db

V
cuu 25.105.0 28

max 


 

On a  uv au milieu de KN
v

Q
Vu u

u 3.17
3

: 




au milieu de KN
uv

Q
Vv u

u 61.17
2

: 




Donc :

KNV 61.17max 

MPaMPa uu 25.11.0   ………………………………………………………… vérifiée.

d) Diamètre maximum des barres :

.2010

.20
10

max

max

mmmm

mm
h









e) Espacement des barres :

Sens x-x’: .22)22;2min(20 cmcmecmSt 
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Sens y-y’: .33)33;3min(25 cmcmecmSt 

III-3-5-3- Calcul à l’ELS:

 Les moments engendrés par le système de levage:

.3.72 KNgqser 









.76.3)(

.57.4)(

121

211

KNmMMqM

KNmMMqM

sery

serx





 Les moments dus au poids propre de la dalle :

KNqser 8.718.6 

KNmMlqM xxserxx 51.12
2

2  

KNmMMM yxyy 96.0222  

Superposition des moments :

Les moments agissants sur la dalle sont :









KNmMMM

KNmMMM

yyy

xxx

72.4

08.6

21

21

III-3-5-4- Ferraillage :

Le calcul de fera pour une bande de 1m de longueur et ne prenant cmdx 5.17 et

cmd y 5.16

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau III.9. Résultat des calculs.

Mt

(KNm)

Ma

(KNm)

At adopté

(cm²/ml)

Y

(m)

I

*10-4 (m4)

Sens x-x’ 5.17 1.82 5T10=3.93 0.040 1.280

Sens y-y’ 4.01 1.41 4T10=3.14 0.034 0.939



Chapitre III Etude des éléments secondaire

67

a) Vérification des contraintes:

En travée:

Sens x-x’ :
MPaMPa

MPaMPa

sc

bc

24080.81

1561.1









En appui:

Sens x-x’ :
MPaMPa

MPaMPa

sc

bc

24080.28

1556.0









En travée:

Sens y-y’ :
MPaMPa

MPaMPa

sc

bc

24072.83

1546.1









En appui:

Sens y-y’ :
MPaMPa

MPaMPa

sc

bc

24043.29

1551.0









b) Vérification de la flèche :

Les trois conditions de la flèche sont vérifiées.

III-3-6- Schéma de ferraillage :

4T10 St=25cm

4T10 St=25cm5T10 St=20cm

5T10 St=20cm

Figure.III.3.3.Vue en coupe du ferraillage de la

dalle.
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III-4- La poutre de chainage :

C’est des poutres noyées dans les planchers qui servent pour supporter le poids des murs

en doubles cloisons.

III-4-1- Dimensionnement :

Selon le RPA 99 (Art : 9.3.3) :

h15 cm et b h
3

2

D’où h =30 cm et b = 30 cm

III-4-2- Sollicitation :

pp 0,3 0,3 25 2, 25    KN/ml

௠ܲ ௨௥ = 2.95 × 0.25=0.73KN/ml

௕ܲ௔௟௖௢௡=ܩ௕௔௟௖௢௡
௟ೣ

ଶ
= 4..47 x 0.75 =3.35 KN/ml

104y

10/yl

10/xl

x

Figure.III.3.4.Schéma de ferraillage de la dalle.

105
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 Calcul à l’ELU :

=௨ݍ 1,35( ௕ܲ௔௟௖௢௡+ ௠ܲ ௨௥+ ௣ܲ)+1.5Q=1.35 (3.35 + 0.73+2.25)+1.5x(3.5x0.75)

= 12.48 KN/ml

 Ferraillage :

Armature longitudinale :

௨ܯ =
௤
ೠ�×�೗మ

଼
=
ଵଶ.ସ଼�×��଺.ଽమ

଼
= 74.28 KN.m

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau.III.10. Ferraillage de la poutre de chaînage.

Vérification à l’état limite ultime :

- Vérification de la condition de non fragilité :

t 28
min

f 2,1
A 0,23 b d 0,23 0,3 0, 28 1,01

fe 400
        cm2

A > min 1,01A  cm2……………………………………………………...vérifiée

- Vérification de l’effort tranchant :

db

Vu
bu




uV =
2

ql
= 43.05 KN

db

Vu
bu


 = 0.512 MPa

௕߬௨=min (0.1 ௖݂ଶ଼ ; 3MPa) =2.5 MPa F. N.

bu =0.512 MPa <τୠ୳ =2.5 MPa Pas de risque de cisaillement

Mu(KN.

m)

z (m) Acalculé

(cm2)

Aadopté (cm2)

En travée 55.56 0,27 5.78 3HA16=6.03

En appuis 37.14 0.28 3.75 2HA14+1HA10=3.87
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- Calcul des armatures transversales :

ϕ୲= min(
୦

ଷହ
;
ୠ

ଵ଴
, ϕ୪) = min(0.85; 3,1.4) ⇒ ϕ୲≤0.85 cm

ϕ୲≥ 0.3ϕ୪⇒ ϕ୲≥ 0.48 cm soit =௧ܣ 3∅6 =0.85 ܿ݉ ଶ

- Espacement :

0 28

0,8

( 0,3 )

 


   
e t

t

u t

f A
S

b K f

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

90 (Les armatures sont perpendiculaires)

D’où :

0 28

0,8

( 0,3 )

 


   
e t

t

u t

f A
S

b K f
 0tS cm car ( bu = 0.5769 MPa)

04.0 b

fA
S et

t



 

0,57 400

0, 4 30
tS





 19tS  cm

t tS min(0,9d,40cm) S 25cm  

Soit : 15tS cm

Vérification à l’ELS :

- Etat limite de compression du béton :

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

compression du béton.

ser
bc b c28

M y
0,6 f 15

I


       MPa

Calcul de y :

2b y
15 A y 15 A d 0

2


      

 y=10.8 cm
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Calcul de I :

3
2b y

I 15 A (d y)
3


    

⇒ I = 0.172 m4

௦௘௥ܯ =
ଵ଴.ଷଽ�×�଺.ଽమ

଼
=61.84 KN.m

௕௖ߪ =
଺ଵ.଼ସ�×ଵ଴షయ ×�଴.ଵ଴଼

଴.ଵ଻ଶ
= 0.038 ത௕௖ߪ�≥ =0.6 ௖݂ଶ଼ = 15 MPa

État limite de déformation :

- Vérification de la flèche :

La vérification de la flèche est nécessaire si les conditions suivantes ne sont pas

satisfaites

0

0

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

16

..........(2)
10

4.2
...........(3)

t

e

h

L

Mh

L M

A

b d f















la première condition étant non vérifier.

La première condition n’est pas vérifiée, alors il faux calculer la flèche.

La flèche totale est définie d’après le BAEL91 comme suit :

ijgipigv fffff 

Pour une portée supérieur à 5m, la flèche admissible :

௔݂ௗ௠ =
଺ଽ଴

ଵ଴଴଴
+ 0.5 =1.19 cm

Le calcul nous a donné ∆݂= 0.006 < ௔݂ௗ௠ = 1.19
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Figure III.4.1.Schéma de ferraillage de la poutre de chainage.

III-5-Les dalles pleines :

G = 4.47 KN/m² ; Q = 3,5 KN/m².

.m/KN32.11Q5.1G35.1P 2
u 

Ps = G + Q = 7.97 KN/m².

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

Qgu = 1,351 =1,35 KN/m.

III-5-1- Dalle sur deux appuis :

III-5-1-1-Premier type (dans tout les étages) :

௫݈=1.5m,�݈௬=3.1m, , e=14cm

=ߩ 0.48 Donc la dalle travaille dans les deux sens

 Calcul des sollicitations :

Le calcul se fait pour une bande de 1m.

௫ܯ = ௫ߤ × ( ௨ܲ × ௫݈
ଶ) et ௬ܯ = ௫ߤ × ௫ܯ Figure.III.5.1.1. Premier type de balcon

௫ߤ =0.0994, et ௬ߤ� =0.25 [Annexe 01]

௫ܯ
଴ = ܰܭ�2.52 .݉ ௬ܯ��ݐ݁��

଴ = ܰܭ0.63 .݉

 Moment en travée : ௧௫ܯ = ௫ܯ.0.85
଴ = ܰܭ�2.142 .݉

௧௬ܯ = �௬ܯ�.0.85
଴ = ܰܭ�0.54 .݉

 Moment en appuis ௔ܯ�: = 0.3 ∗ ௫ܯ
଴ = ܰܭ�0.75 .݉

3.10m

1.50m
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 Le ferraillage :

Travée :

Le calcul des armatures se fait en la flexion simple.

cm=b 100 , h = 14cm , d = 12cm, .MPa.=fbu 214

Sens x-x’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

2.142 0,0105 0,0132 0,1194 1.41 1.44 4HA8=2.01 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Sens y-y’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

0.54 0,0026 0,0033 0,1198 1.12 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

0.75 0,0037 0,0046 0,1198 1.44 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications :

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.41�ܿ݉ ଶ ≤ 1.44ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12ܿ݉ ଶ ≤ 1.44ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ ≤ 1.44ܿ݉ ଶ
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b- L’effort tranchant :

<ߩ 0.4

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�8.02

V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�0.91

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

8.02 × 10ିଷ

1 × 0.1
= 0.0802

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

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

௫ܯ = ௫ߤ × ( ௦ܲ× ௫݈
ଶ) et ௬ܯ = ௫ߤ × ௫ܯ

௫ߤ =0.1026 et ௬ߤ =0.3491 [Annexe 01]

௫ܯ = ܰܭ�1.84 ௬ܯ��ݐ݁��݉. = ܰܭ0.64 .݉

 Moment en travée : ௧௫ܯ = ௫ܯ.0.85
଴ = ܰܭ1.56 .݉

௧௬ܯ = �௬ܯ�.0.85
଴ = ܰܭ�0.54 .݉

 Moment en appuis ௔ܯ�: = 0.3 ∗ ௫ܯ
଴ = ܰܭ�0.75 .݉

a- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
݀− ݕ

ݕ
≤ =௦௧തതതതߪ min൬

2

3 ௘݂, 110ටߟ× ௧݂௝൰= ܽܲܯ201.63

Sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 1.56 2.01 2.40 3239.42 1.16 69.6 Vérifiée
y-y’ 0.54 2.01 2.40 3239.42 0.71 47.97 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

0.74 2.01 2.40 3239.42 0.73 43.8 Vérifiée
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b- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Les conditions ne sont pas vérifier dans les 2sens, d’où la nécessite de la vérification de la

flèche. Le calcul se fait de la même manière que dans le calcul des poutrelles on trouve :

Selon xx’ :

௔݂ௗ௠ =
௅

ହ଴଴
=

ଵହ଴

ହ଴଴
= 0.3ܿ݉

Selon yy’

௔݂ௗ௠ =
௅

ହ଴଴
=

ଷଵ଴

ହ଴଴
= 0.62ܿ݉

Vérification de la flèche :
Sens (cm)ࢌ∆ ࢓ࢊࢇࢌ (cm) Obs
x-x’ 0.0038 0.3 vérifiée
y-y’ 0.2145 0.62 vérifiée

Figure.III.5.1.2.Schéma de ferraillage du premier type de balcon.

III-5-1-2-Deuxième type (du RDC au 3ème étage) :

௫݈=1.7m,�݈௬=6m, , e=14cm

=ߩ 0.28, Donc la dalle travaille dans un seul sens

 Les sollicitations :

l×Q+
²l×p

=M gu
u

U 2

QgulPuVu 

4HA8/m4HA8/ml
4HA8/ml
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lQ
2

lP
M gs

2
s

s 




Figure.III.5.1.3.Deuxième type de balcon.

..59.187,135,1
2

²7.132,11
mKNMU 




..53.2035.17.132.11 mKNVu 

 Moment en travée : ௧௫ܯ = ௫ܯ.0.85
଴ = ܰܭ15.80 .݉

 Moment en appuis ௔ܯ�: = 0.3 ∗ ௫ܯ
଴ = ܰܭ�5.57 .݉

 Ferraillage :

Travée :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

15.80 0,0775 0,1009 0,1152 1.52 3.94 8HA10=6.28 12

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

5.57 0,0273 0,0346 0,1183 1.44 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications :

 à l’ELU :

a- Condition de non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.52�ܿ݉ ଶ < 3.94ܿ݉ ଶ

6.0m

1.7m
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A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௙೟మఴ

௙೐
= 1.44ܿ݉ ଶ ≤ 1.44ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

Il faut vérifier que : Tel que : 28cf05.0  .

u =
db

Vu


= .25.117.0

1,01

1053.20 3

MPaMPa 


 

 condition vérifiée.

 à l’ELS :

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

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

௦ܯ =
௦ܲ× ݈ଶ

2
+ ܳ௚௦× ݈= ܰܭ13.81 .݉

 Moment en travée : ௧ܯ = ௫ܯ.0.85
଴ = ܰܭ11.73 .݉

 Moment en appuis ௔ܯ�: = 0.3 ∗ ௫ܯ
଴ = ܰܭ�4.14 .݉

a- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée 15.80 6.28 3.91 8157.7 7.57 174.49 Vérifiée
Appuis 5.57 2.01 2.40 3239.42 3.43 201.32 Vérifiée

b- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

ℎ

݈
≥

1

10

௧ܯ

଴ܯ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௦ܣ
ܾ݀

≥
2.4

௘݂
n’est pas vérifiée dans les deux sens

ℎ

݈
≥

1

16
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Les conditions ne sont pas vérifier dans les 2sens, d’où la nécessite de la vérification de la

flèche. Le calcul se fait de la même manier que dans le calcul des poutrelles on trouve :
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 Selon xx’ :

௔݂ௗ௠ =
௅

ହ଴଴
=

ଵହ଴

ହ଴଴
= 0.3 mܿ

Vérification de la flèche :
Sens (m)ࢌ∆ ࢓ࢊࢇࢌ (m) Obs
x-x’ 0.0038 0.3 Vérifiée

Figure.III.5.1.4.Schéma de ferraillage du deuxième type de balcon.

III-5-1-3-Troisième type (étage 4 au dernier) :

௫݈=1.7m,�݈௬=1.8m, e=14cm

=ߩ 0.97, Donc la dalle travaille dans les deux sens

 Calcul des sollicitations :

Le calcul se fait pour une bande de 1m.

௫ܯ = ௫ߤ × ( ௫݈ × ௫݈
ଶ)

௬ܯ = ௫ߤ × ௫ܯ Figure.III.5.1.5.Troisième type de balcon.

௫ߤ =0.0401

௬ߤ =0.9092 Annexe1

௫ܯ = ܰܭ1.31 .݉

௬ܯ = ܰܭ1.19 .݉

 Le ferraillage :

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ1.11 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ1.01 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ0.39− .݉

 Le ferraillage :

8HA10/ml
4HA8/ml

1.8m

1.7m
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Travée :

Sens x-x’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

1.11 0,0054 0,0068 0,1197 1.14 1.44 5HA10=3.93 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Sens y-y’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

1.01 0,0050 0,0062 0,1197 1.12 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

0.39 0,0019 0,0024 0,1199 1.44 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 a ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.14�ܿ݉ ଶ < 1.44ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12ܿ݉ ଶ < 1.44ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௙೟మఴ

௙೐
= 1.44ܿ݉ ଶ ≤ 1.44ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

40.ρ 

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�5.34
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V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�4.50

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

5.34 × 10ିଷ

1 × 0.1
= 0.0534

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

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

௫ܯ = ௫ߤ × ( ௦ܲ× ௫݈
ଶ) et ௬ܯ = ௫ߤ × ௫ܯ

௫ߤ =0.0465 et ௬ߤ =0.9543 [Annexe 01]

௫ܯ = ܰܭ�1.06 ௬ܯ��ݐ݁��݉. = ܰܭ1.01 .݉

 Moment en travée : ௧௫ܯ = ௫ܯ.0.85
଴ = ܰܭ�0.90 .݉

௧௬ܯ = �௬ܯ�.0.85
଴ = ܰܭ�0.86 .݉

 Moment en appuis ௔ܯ�: = 0.3 ∗ ௫ܯ
଴ = ܰܭ�0.30 .݉

a- La contrainte dans le béton et la contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

Sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ Obs

Travée x-x’ 0.90 2.01 2.40 3239.42 0.67 40.20 Vérifiée
y-y’ 0.86 2.01 2.40 3239.42 0.63 38.23 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

0.30 2.01 2.40 3239.42 0.22 13.2 Vérifiée

b- La flèche :
D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes
n’est pas vérifie.
ℎ

݈
≥

1

10

௧ܯ

଴ܯ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௦ܣ
ܾ݀

≥
2.4

௘݂
n’est pas vérifiée dans les deux sens

ℎ

݈
≥

1

16
n’est pas vérifiée dans les deux sens
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Les conditions ne sont pas vérifier dans les 2sens, d’où la nécessite de la vérification de la

flèche. Le calcul se fait de la même manier que dans le calcul des poutrelles on trouve :

 Selon xx’ :

௔݂ௗ௠ =
௅

ହ଴଴
=

ଵହ଴

ହ଴଴
= 0.3 mܿ

 Selon yy’ :

௔݂ௗ௠ =
௅

ହ଴଴
=

ଵ଼଴

ହ଴଴
= 0.36 mܿ

Vérification de la flèche :
Sens (m)ࢌ∆ ࢓ࢊࢇࢌ (m) Obs
x-x’ 0.0038 0.3 vérifiée
y-y’ 0.0046 0.36 vérifiée

Figure.III.5.1.6.Schéma de ferraillage de troisième type de balcon.

III-5-2- Les dalles sur trois appuis :

III-5-2-1- Premier type (dans tous les étages) :

௫݈=1.5m,�݈௬=3m, e=14cm

=ߩ 0.5 Danc la dalle travaille sur deux sens

௫݈=1.5≥
௟೤

ଶ
=1.5

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟೤
య

ଶସ
= ܰܭ12.69 .݉

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟೤

మ

଼
ቀ݈ ௫−

௟೤

ଶ
ቁ+

௤ೠ×௟೤
మ

ସ଼
= ܰܭ6.345 .݉ Figure.III.5.2.1. Premier type de balcon.

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ10.79 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ5.39 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ3.807− .݉

 Le ferraillage :

5HA10/ml
4HA8/ml

3.0m

1.5m
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Travée :

Sens x-x’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

10.79 0,0527 0,0677 0,1168 1.4 2.64 5HA10=3.93 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Sens y-y’ :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

5.39 0,0314 0,0399 0,1082 0.56 1.43 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

3.807 0,0187 0,0235 0,1189 1.44 1.44 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 a ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.4�ܿ݉ ଶ < 2.64ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 0.56ܿ݉ ଶ < 1.43ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 1.44ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�7.96
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V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�0.99

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

7.96 × 10ିଷ

1 × 0.12
= 0.023

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

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

଴ܯ
௫ =

௤ೞ×௟೤
య

ଶସ
= ܰܭ8.97 .݉

଴ܯ
௬

=
×௦ݍ ௬݈

ଶ

2
ቆ ௫݈ −

௬݈

2
ቇ+

×௦ݍ ௬݈
ଶ

48
= ܰܭ1.49 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ1.27 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ7.62 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௬
= ܰܭ2.69− .݉

a- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

Sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 7.62 3.93 3.22 5657.2 4.34 200.30 Vérifiée
y-y’ 1.27 2.01 2.41 3239.42 0.94 56.40 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

2.69 2.01 2.41 3239.42 2 119.45 Vérifiée

b- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.
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௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

ℎ

݈
≥

1

16
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Vérification de la flèche :
Sens (m)ࢌ∆ ࢓ࢊࢇࢌ (m) Obs
x-x’ 0.0038 0.3 Vérifiée
y-y’ 0.0019 0.6 Vérifiée

Figure.III.5.2.2.Schéma de ferraillage du premier type de balcon.

III-5-2-2- Deuxième type (dans tous les étages) :

௫݈=1.5m,�݈௬=3.7m, e=14cm

=ߩ 0.41 Donc la dalle travaille dans les deux sens

௫݈=1.5<
௟೤

ଶ
=1.85

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ6.345 .݉

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟ೣమ×௟೤

ଶ
−

ଶ௤ೠ×௟೤
య

ଷ
= ܰܭ21.57 .݉ Figure.III.5.2.3.Deuxième type de balcon.

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ18.33 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.75

௬
= ܰܭ4.76 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ6.47− .݉

 Le ferraillage :

Travée :

3.7m

1.5m

5HA10/ml4HA8/ml
4HA8/ml
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Sens x-x :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

18.33 0,0899 0,1179 0,1143 1.45 4.60 4HA14=6.16 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Sens y-y :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

4.76 0,0278 0,0352 0,1085 1.12 1.26 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

6.47 0,0317 0,0403 0,1181 1.44 1.57 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.45�ܿ݉ ଶ < 4.6ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12 < 1.26ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 1.57ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�8.24

V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�0.55
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௨߬ =
௏ೠ

௕×ௗ
=

.଼ଶସ×ଵ଴షయ

ଵ×଴.ଵଶ
=0.019

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

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

଴ܯ
௬

=
௤ೞ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ4.48 .݉

଴ܯ
௫ =

×௦ݍ ௫݈
ଶ × ௬݈

2
−

×௦ݍ2 ௫݈
ଷ

3
= ܰܭ15.24 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ12.95 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.75

௬
= ܰܭ3.36 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ4.57− .݉

a- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 12.95 6.16 3.87 8039.4 6.23 196.32 Vérifiée
y-y’ 3.36 2.01 2.41 3239.42 2.68 159.86 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

4.57 2.01 2.41 3239.42 3.40 200.93 Vérifiée

b- La flèche :
D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Vérification de la flèche :
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Sens ࢓)ࢌ∆ ) ࢓ࢊࢇࢌ ࢓) ) Obs
x-x’ 0.00038 0.3 vérifiée
y-y’ 0.2253 0.74 vérifiée

Figure.III.5.2.4.Schéma de ferraillage du deuxième type de balcon.

III-2-2-3- Troisième type (dans tous les étages) :

௫݈=1.5m,�݈௬=3.15m, e=14cm

=ߩ 0.48, Donc la dalle travaille dans les deux sens

௫݈=1.5<
௟೤

ଶ
=1.575

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ6.345 .݉

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟ೣమ×௟೤

ଶ
−

ଶ௤ೠ×௟ೣయ

ଷ
= ܰܭ14.59 .݉ Figure.III.5.2.5.Troisième type du balcon.

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ12.40 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.75

௬
= ܰܭ4.76 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ4.68− .݉

 Le ferraillage :

Travée :

Sens x-x :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

12.40 0,0608 0,0784 0,1162 1.14 3.06 4HA10=3.14 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

4HA14/4HA8/ml
4HA8/ml

3.15

1.5m
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Sens y-y :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

4.76 0,0278 0,0352 0,1085 1.12 1.26 5HA8=3.93 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

4.68 0,0229 0,0290 0,1186 1.44 1.13 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.14�ܿ݉ ଶ < 3.06ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12ܿ݉ ଶ < 1.26ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 1.13ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ8.04

V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ0.87

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

8.04 × 10ିଷ

1 × 0.12
= ܰܭ0.022

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

béton (bc) et la contrainte de traction dans l’acier (st ).
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଴ܯ
௬

=
௤ೞ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ4.48 .݉

଴ܯ
௫ =

×௦ݍ ௫݈
ଶ × ௬݈

2
−

×௦ݍ2 ௫݈
ଷ

3
= ܰܭ10.31 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ8.76 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.75

௬
= ܰܭ6.36 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ3.09− .݉

b- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 8.76 4.71 3.47 6533.3 4.65 171.56 Vérifiée
y-y’ 6.36 3.93 3.22 5657.2 4.9 200.67 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

3.09 2.01 2.41 3239.42 2.29 137.21 Vérifiée

c- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Vérification de la flèche :
sens ࢓)ࢌ∆ ) ࢓ࢊࢇࢌ ࢓) ) Obs
x-x’ 0.0038 0.3 Vérifiée
y-y’ 0.6122 0.63 Vérifiée

Figure.III.5.2.6.Schéma de ferraillage du troisième type de balcon.

4HA10/ml5HA8/ml
4HA8/ml



Chapitre III Etude des éléments secondaire

90

III-2-2-4-Quatrième type (dans tous les étages) :

௫݈=1.7m,�݈௬=3.90m, e=15cm

=ߩ 0.44, donc la dalle travaille dans sens

௫݈=1.5<
௟೤

ଶ
=1.95

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ9.24 .݉

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟ೣమ×௟೤

ଶ
−

ଶ௤ೠ×௟ೣయ

ଷ
= ܰܭ26.62 .݉ Figure.III.5.2.7.Quatrième type de balcon.

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ22.63 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ7.85 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ7.99− .݉

 Le ferraillage :

Travée :

Sens x-x :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

22.63 0.1109 0,1473 0,1129 1.43 5.76 6HA12=6.79 34

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Sens y-y :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

7.85 0,0282 0,0358 0,1060 1.12 2.13 5HA8=2.51 39

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

3.9m

1.7m
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Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

7.99 0,0564 0,0712 0,0971 1.44 2.13 5HA8=2.51 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.43�ܿ݉ ଶ < 5.76�ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12ܿ݉ ଶ < 2.13ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 2.13ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�9.25

V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�0.77

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

9.25 × 10ିଷ

1 × 0.12
= 0.019

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é݁

 à l’ELS :

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

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

଴ܯ
௬

=
௤ೞ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ6.53 .݉

଴ܯ
௫ =

×௦ݍ ௫݈
ଶ × ௬݈

2
−

×௦ݍ2 ௫݈
ଷ

3
= ܰܭ18.81 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ15.99 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ5.55 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ5.64− .݉
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b- La contrainte dans le béton et l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 15.99 6.79 4.28 9693.7 7.06 186.27 Vérifiée
y-y’ 5.55 2.51 2.65 3911.8 3.76 177.70 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

5.64 2.51 2.65 3911.8 4.82 199.21 Vérifiée

c- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Vérification de la flèche :
Sens ࢓)ࢌ∆ ) ࢓ࢊࢇࢌ ࢓) ) Obs
x-x’ 0.0038 0.34 vérifiée
y-y’ 0.6122 0.63 vérifiée

Figure.III.5.2.8.Schéma de ferraillage du quatrième type de balcon.

6HA12/m5HA8/ml
5HA8/ml
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III-2-2-5-Cinquième type (du 4ème étages au dernier) :

௫݈=1.7m,�݈௬=6.6m, , e=18cm

=ߩ 0.26, Donc la dalle travaille dans un seul sens

௫݈=1.7<
௟೤

ଶ
=3.3

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ9.24 .݉

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟ೣమ×௟೤

ଶ
−

ଶ௤ೠ×௟ೣయ

ଷ
= ܰܭ70.63 .݉ Figure.III.5.2.9.Cinquième type de balcon.

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ60.03 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ21.19− .݉

 Le ferraillage :

Travée :

Sens x-x :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)
A adopté (cm²)

St

(cm)

60.03 0,1655 0,2276 0,1454 1.53 11.86 7HA16=14.07 14

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

21.19 0,0584 0,0753 0,1552 1.44 3.92 5HA12=5.65 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ൬

3 − ߩ

2
൰× ܾ× ݁= 1.53�ܿ݉ ଶ < 11.86ܿ݉ ଶ

6.0m

1.7m
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A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 3.92ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

Dans le cas comme celui-là ( 0.4≥ߩ ) la dalle dans ce cas travaillent comme une poutre

l’effort tranchant est déterminé comme pour les poutres.

 à l’ELS :

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

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

଴ܯ
௬

=
௤ೞ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ6.53 .݉

଴ܯ
௫ =

×௦ݍ ௫݈
ଶ × ௬݈

2
−

×௦ݍ2 ௫݈
ଷ

3
= ܰܭ49.90 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ42.41 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ5.55 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ14.97− .݉

a- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa.

sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 42.41 14.07 6.37 28188 9.58 197.33 Vérifiée
Appuis x-x’et

yy’
14.97 5.65 4.43 14243 4.66 182.41 Vérifiée

b- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens
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Vérification de la flèche :
sens ࢓)ࢌ∆ ) ࢓ࢊࢇࢌ ࢓) ) Obs
x-x’ 0.0022 0.34 Vérifiée
y-y’ 0.6122 0.63 Vérifiée

Figure.III.5.2.10.Schéma de ferraillage du cinquième type de balcon.

III-2-2-6-Sixième type (étage10 et sous comble) :

௫݈=1.7m,�݈௬=3.7m, e=14cm

=ߩ 0.46, dans la dalle travaille dans les deux sens

௫݈=1.5<
௟೤

ଶ
=1.85

଴ܯ
௬

=
௤ೠ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ9.24 .݉

଴ܯ
௫ =

௤ೠ×௟ೣమ×௟೤

ଶ
+

ଶ௤ೠ×௟ೣయ

ଷ
= ܰܭ23.36 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ19.86 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ7.85 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ7.01− .݉ Figure.III.5.2.11.Sixième type de balcon.

 Le ferraillage :

Travée :

Sens x-x :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

19.86 0,0974 0,1283 0,1138 1.42 5.01 7HA10=5.50 20

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

3.7m

1.7m

7HA16/m
5HA12/ml
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Sens y-y :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

7.85 0,0385 0,0491 0,1176 1.12 1.91 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

Appuis :

Mu(KN.m) bu   mZ
௠ܣ ௜௡

(ܿ݉ ଶ)

A calculé

(cm²)

A adopté

(cm²)

St

(cm)

7.01 0,0344 0,0447 0,1179 1.44 1.70 4HA8=2.01 25

/A = 0 ( pas d’armatures comprimée ).

 Vérifications

 à ELU :

a- Condition du non fragilité :

A୫ ୧୬
୶ = ଴ߩ × ቀ

ଷିఘ

ଶ
ቁ× ܾ× ݁= 1.42�ܿ݉ ଶ < 5.01 ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
୷

= ଴ߩ × ܾ× ݁= 1.12ܿ݉ ଶ < 1.91ܿ݉ ଶ

A୫ ୧୬
ୟ = 0.23�ܾ �݀

௧݂ଶ଼

௘݂
= 1.44ܿ݉ ଶ < 1.7ܿ݉ ଶ

b- L’effort tranchant :

V୶ =
௨ݍ × ௫݈

2
×

௬݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= ܰܭ�9.18

V୷ =
௨ݍ × ௬݈

2
×

௫݈
ସ

௫݈
ସ + ௬݈

ସ
= �ܰܭ�0.89

௨߬ =
௨ܸ

ܾ× ݀
=

9.18 × 10ିଷ

3.7 × 0.113
= 0.046

௨߬തതത= 0.05 × ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ1.25

�߬௨ ≤ ௨߬തതത… … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é .݁

 à l’ELS :

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

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

଴ܯ
௬

=
௤ೞ×௟ೣయ

଺
= ܰܭ6.53 .݉
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଴ܯ
௫ =

×௦ݍ ௫݈
ଶ × ௬݈

2
−

×௦ݍ2 ௫݈
ଷ

3
= ܰܭ16.51 .݉

௫ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௫ = ܰܭ14.03 .݉

௬ܯ
௧ = ଴ܯ0.85

௬
= ܰܭ5.55 .݉

ܯ ௔ = ଴ܯ0.3−
௫ = ܰܭ4.95− .݉

c- La contrainte dans le béton et La contrainte dans l’acier :

=௕௖ߪ
ெೞ೐ೝ

ூ
=௕௖തതതതߪ�≥�ݕ 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦௧ߪ = ௕௖ߪ.15
ௗି௬

௬
௦௧തതതത=minߪ�≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa

sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 14.03 5.5 3.70 37719 1.38 187.94 Vérifiée
y-y’ 5.55 2.51 2.65 3911.8 3.75 198.47 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

4.95 2.51 2.65 3911.8 3.35 177.47 Vérifiée

d- La flèche :

D’après le BAEL91 et le CBA93, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes

n’est pas vérifie.

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଴

ெ೟

ெబ
n’est pas vérifiée dans les deux sens

஺ೞ

௕ௗ
≥

ଶ.ସ

௙೐
n’est pas vérifiée dans les deux sens

௛

௟
≥

ଵ

ଵ଺
n’est pas vérifiée dans les deux sens

Vérification de la flèche :
sens ࢌ∆ ࢓ࢊࢇࢌ Obs
x-x’ 0.0047 0.34 vérifiée
y-y’ 0.7359 0.74 vérifiée

Figure.III.5.2.12.Schéma de ferraillage du sixième type de balcon.

7HA10/ml4HA8/ml
4HA8/ml
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IV–1- Introduction :

L’étude et l’analyse de notre structure ont été effectuées à l’aide du logiciel SAP 2000

(Structutral Analysis Program), qui est un logiciel de calcul des structures par éléments finis.

Les différentes étapes de calcul sont données dans un organigramme en [Annexe 6]

IV–2- Calcul sismique :

Le calcul des forces sismiques selon le RPA 99 peut être mené suivant trois méthodes :

1. La méthode statique équivalente.

2. La méthode d’analyse modale spectrale.

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV–3- Méthode statique équivalente :

IV -3-1- Principe :

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

système se force statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de

l’action sismique.

IV -3-2- Conditions d’application :

La méthode statique équivalente est applicable dans les conditions suivantes :

 Le bâtiment ou le bloc étudié, satisfaisant aux conditions de régularité en plan et en

élévation avec une hauteur au plus 65m en zone I et en zone IIa et 30m en zone III.

 Le bâtiment étudié présente une configuration régulière tout en respectant les

conditions de hauteur énoncée en haut, d’autres conditions complémentaires

énumérées dans le RPA99 (Article 4.1.2).

IV-3-3- Calcul de la force sismique totale :

La force sismique à la base de la structure V doit être calculée dans les deux directions

horizontales, orthogonales selon la formule suivante :

W
R

QDAVst 
1

……………………………….…..RPA 99 (Article 4.2.3)

 A : Coefficient d’accélération de la zone. RPA 99 (Tableau 4.1)

Le coefficient A représente l’accélération du sol et dépend de l’accélération maximale
possible de la région, de la période de vie de la structure, et du niveau de risque que l’on veut
avoir. L’accélération maximale dépend de la période de retour que l’on se fixe ou en d’autre
termes de la probabilité que cette accélération survienne dans l’année. Il suffit donc de se
fixer une période de calcul et un niveau de risque.

Cette accélération ayant une probabilité plus au moins grande de se produire. Il dépend
de deux paramètres :

- Groupe d’usage : groupe 2
- Zone sismique : zone IIa  A = 0.15
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 R : Coefficient de comportement global de la structure, il est fonction du système de
contreventement. RPA99 (Tableau 4.3)
Dans le cas de notre projet, on adopte un système mixte portiques-voiles avec justification de
l’interaction, donc : R = 5

 Q : Facteur de qualité.
Le facteur de qualité Q exprime le niveau de confiance de la valeur de l’accélération de

dommage A que l’on a pris dans le calcul, car pour une structure donnée la déformation D

liée à A est aléatoire pour un événement sismique donné, et ce facteur Q est essentiellement
fonction des qualités de la structure qui sont :

- La redondance et la géométrie des éléments qui constitue la
structure.

- La régularité en plan et en élévation.
- La qualité du contrôle de la construction.

La valeur de Q est déterminée par la formule :

Q = 1 +
6

1

Pq RPA99 (Formule 4.4)

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

Les valeurs à retenir sont dans le tableau suivant :

Tableau. IV.1. Valeurs des pénalités Pq.

Pq

‘’ Critère q ’’ Observé Non observé

1- Conditions minimales sur les files de contreventement N 0.05

2- Redondance en plan N 0.05

3- Régularité en plan 0 /

4- Régularité en élévation 0 /

5- Contrôle de qualité des matériaux N 0,05

6- Contrôles de qualité des d’exécution 0 /

Donc Q = 1.15

 W : Poids total de la structure.

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

d’habitation.

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

W = 


n

1i

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


Gi

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

solidaires de la structure.
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 QiW : Charges d’exploitation.

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

d’exploitation, il est donné par le tableau suivant :

Tableau.IV.2. Valeurs du coefficient de pondération  .

Cas Type d’ouvrage 

1

2

3

4

5

Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés.

Bâtiments recevant du public temporairement :

- Salles d’exposition, de sport, lieux de culte, salles de réunions avec

places debout.

- Salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec places

assises.

Entrepôts, hangars, …

Archives, bibliothèques, réservoirs et ouvrages assimilés.

Autres locaux non visés ci-dessus

0.20

0.30

0.40

0.50

1.00

0.60

Concernant notre projet, on a des appartements à usage d’habitation donc un coefficient

de pondération  = 0.20.

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

période fondamentale de la structure (T), de la nature du sol et du facteur de correction
d’amortissement ( ). On comprendra aisément qu’il devrait y en avoir une infinité, mais pour

simplifier on est amené à prendre des courbes enveloppes et à supprimer la partie
descendante de la courbe vers les valeurs faibles de la période de la structure T (ceci pour
tenir compte des formules forfaitaires de la période qui donnent des valeurs faibles de T).

D =

 































s3.0T0.3
0.3

5.2

s0.3T5.2

TT05.2

3/5
3/2

2

2

3/2

2

2

T
T

T
T

T







RPA99 (Formule 4-2)

2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site. RPA 99 (Tableau 4.7)

Le sol en place est de moyenne qualité sensible à l’eau (saturé), plastique et de
compacité, donc du RPA 99 (Tableau3-2) de classification des sites on trouve que ces
caractéristiques correspondent à un site de catégorie S3, donc on aura : [Annexe03]
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








sT

sT

5.0

15.0

2

1
…………………………………………………………RPA 99 (Tableau 4.7)

T : période fondamentale de la structure est donnée par :

T= min

⎩
⎨

⎧
4/3

nT hC

L

hn09.0 …………………………………………………..…..RPA 99 (formule 4.6)

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

mhn 58.42

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

Pour notre cas on a contreventement mixte ⇒ TC =0.05……….…….RPA 99 (Tableau 4.6)

L: Distance du bâtiment mesuré à la base dans la direction de calcul considérée.

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

)2/(7    0.7……………………………………….RPA 99 (formule 4.3)

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

type de structure et de l’importance des remplissages.

On prend : %10

Donc )2/(7   = 0.76 > 0.7

 Dans le sens xx’ :

Lx=18.57m⇒ ௫ܶ= min൞

4/358.4205.0 x = 0.83s

57.18

58.4209.0 
= 0.88s

⇒ �ܶ ௫=0.83s

=௫ܦ
3/2

25.2 







T
T =   3/2

83.0
5.081.05.2  =1.44

 Dans le sens yy’ :

Ly=11.17m⇒ ௬ܶ= min൞

4/358.4205.0 x = 0.83s

17.11

58.4209.0 
= 1.14s

⇒ �ܶ ௬=0.83s

=௬ܦ
3/2

25.2 







T
T =   3/2

83.0
5.081.05.2  =1.44

Donc la période fondamentale statique majorée de30 % (RPA99 Article 4.2.4.4) est :

࢙ࢀ = 1.30.83 = 1.079

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



Chapitre IV Etude Dynamique

102

W
R

QDA



stV

KN
x

54.159537.32116
5

15.144.115.0
Vst 




KN
y

54.159537.32116
5

15.144.115.0
Vst 




IV-4- Méthode d’analyse dynamique :

a. Principe de la méthode:

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

engendrés dans la structure par les forces sismiques, représenté par un spectre de réponse

de calcul, ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

b. Les hypothèses :

1. Les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds maitres.
2. Seul les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.
3. Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans.
4. Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des taux de

participation des masses modales atteint au moins 90%.

c. Calcul du spectre de réponse :

Le spectre de réponse est un ensemble se courbe permettant d’évaluer la réponse d’un
bâtiment à une action sismique qui se produira dans le futur. Cette action sismique est
représentée par le spectre suivant :

 

 

 

1

1

1 2

2/3

2
2

2/3 5/3

2

1.25 1 2.5 1 0

2.5 1.25

2.5 1.25 3.0

3
2.5 1.25 3.0

3

a

T Q
A T T

T R

Q
A T T T

RS

g TQ
A T T s

R T

TQ
A T s

R T









   
      

  
  
   

 
 

         

     

     
    

……………….RPA 99 (formule 4.13)
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Figure.IV.1. Representation graphique du spectre de réponse.
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IV-5- Interprétation des résultats de l’analyse dynamique :

IV-5-1- La disposition des voiles :

 1ère disposition :

Figure.IV.2. la disposition des voiles.

 Comportement de la structure :

Figure.IV.3. Comportement dynamique de la structure.
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a- Période de vibration et taux de participation des masses modales :

Tableau.IV.3. Période de vibration et taux de participation massique.

Mode Période Individual mode (percnet) Cumulative Sum (percent)
UX UY UZ UX UY UZ

1 1.058061 0.00234 0.73174 0.000003183 0.00234 0.73174 0.000003183

2 1.042224 0.74208 0.00194 0.00000111 0.74442 0.73368 0.000004293

3 0.962988 0.00079 0.00029 1.397E-07 0.74521 0.73397 0.000004433

4 0.33847 0.04783 0.07807 0.00004747 0.79304 0.81204 0.0000519

5 0.333491 0.08513 0.04833 2.435E-08 0.87817 0.86037 0.00005193

6 0.29996 0.0000949 0.0096 0.000004089 0.87826 0.86997 0.00005602

7 0.175801 0.02922 0.01837 0.00006582 0.90748 0.88834 0.00012

8 0.170687 0.01995 0.02809 0.00001413 0.92743 0.91642 0.00014

9 0.153912 0.00014 0.00001805 0.000003837 0.92757 0.91644 0.00014

10 0.152612 0.00001385 0.000003349 9.255E-07 0.92759 0.91644 0.00014

11 0.149057 0.00158 0.00191 0.00038 0.92916 0.91835 0.00052

12 0.14843 0.00281 0.00099 0.00052 0.93198 0.91934 0.00104

On remarque que la participation massique de plus de 90% est atteint à partir de 8ème mode.

b- Justification de l’interaction « voiles-portique » :

 Sous charges verticales :

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

charge verticales, et les portiques doivent prendre plus de 80% des ces charges.

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

Niveaux Charges reprises (KN) Pourcentages repris (%)
Portiques (KN) Voiles (KN) Portiques (%) Voiles (%)

S sol -22428.388 -11782.751 65.55 34.45
RDC -20889.851 -9777.783 68.11 31.89

1er étage -19399.03 -8376.699 69.84 30.16
2ème étage -17519.424 -7504.375 70.01 29.99
3ème étage -15221.581 -7049.911 68.34 31.66
4ème étage -13182.373 -6367.734 67.42 32.58
5ème étage -11030.465 -5797.821 65.54 34.46
6ème étage -9161.963 -6827.455 57.30 42.70
7ème étage -7225.606 -4282.375 62.78 37.22
8ème étage -5532.539 -3368.37 62.15 37.85
9ème étage -2294.927 -1374.597 62.54 37.46
10ème étage -2285.731 -1434.607 61.43 38.57

 Sous charge horizontales :

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

25% de l’effort tranchant d’étage.
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Tableau.IV.5. Vérification de l’interaction sous charges horizontales.

Niveaux x-x’ y-y’
Portique

(KN)
Voiles
(KN)

P(%) V(%) Portique
(KN)

Voiles
(KN)

P(%) V(%)

S sol -378.09 -891.047 29.79 70.21 -349.313 -884.732 28.30 71.7
RDC -773.582 -543.838 58.71 41.29 -548.695 -635.226 46.34 53.66

1er étage -584.697 -464.655 55.71 44.29 -587.549 -549.673 51.66 48.34
2ème étage -501.022 -339.92 59.57 40.43 -638.32 -440.437 59.17 40.83
3ème étage -410.137 -353.82 53.68 46.32 -574.512 -436.957 56.79 43.21
4ème étage -339.795 -249.324 57.67 42.33 -596.295 -340.785 63.63 36.37
5ème étage -251.654 -293.146 46.19 53.81 -491.582 -364.572 62.05 37.95
6ème étage -196.252 -204.899 48.92 51.08 -491.958 -283.584 63.43 36.57
7ème étage -462.576 -245.336 44.44 55.56 -372.25 -296.429 55.66 44.34
8ème étage -440.868 -154.347 74.98 25.02 -359.146 -201.21 64.91 35.09
9ème étage -165.14 -70.824 69.98 30.02 -171.094 -117.358 59.31 40.69
10ème étage -276.927 -57.155 82.89 17.11 -231.796 -79.309 74.50 25.5

c- Analyse des résultats : cette disposition des voiles à éviter car les charges verticales

reprises par les voile dépasse les 20% exigées par le RPA. alors on doit diminuer les

dimensions des voiles et augmenter la section des poteaux comme suit :

 Poteaux de l’entre sol et RDC : 70x70
 Poteaux d’étage 1 et 2 : 65x65
 Poteaux d’étage 3 et 4 :60x60
 Poteaux d’étage 5 et 6 :55x55
 Poteaux d’étage 7 et 8 :50x50
 Poteaux d’étage 9 et 10 :45x45
 Poteaux de duplex : 40x40

 Après l’augmentation des poteaux on a les résultats suivants :

 Disposition adoptée :
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Figure.IV.4. Disposition des voiles adoptée.

 Comportement de la structure :

Figure.IV.5. Comportement dynamique de la structure.
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a- Période de vibration et taux de participation des masses modales :

Tableau.IV.6. Période de vibration et taux de participation massique.

Mode Period
(s)

Individuel mode (percnet) Cumulative Sum (percent)
UX UY UZ UX UY UZ

1 1.1541 0.09315 0.69057 0.000004448 0.09315 0.6905 0.000004448
2 1.1423 0.67651 0.08726 2.497E-07 0.76965 0.7778 0.000004697
3 1.0882 0.02877 0.00526 9.805E-07 0.79842 0.7830 0.000005678
4 0.3811 0.10651 0.00722 0.000001864 0.90493 0.7903 0.000007542
5 0.3784 0.00757 0.103 0.00001558 0.9125 0.8933 0.00002312
6 0.3568 0.00018 0.01008 0.000001395 0.91269 0.9033 0.00002451
7 0.2091 0.03839 0.00075 0.000002062 0.95108 0.9041 0.00002658
8 0.2051 0.00089 0.03011 0.00001907 0.95197 0.9342 0.00004564
9 0.1873 0.0000235 0.01232 0.00002012 0.95199 0.9465 0.00006576
10 0.1391 0.01418 0.00027 0.000001331 0.96617 0.9468 0.00006709
11 0.1347 0.00013 0.01385 0.00195 0.9663 0.9607 0.00202
12 0.1333 0.00036 0.0002 0.00006282 0.96665 0.9609 0.00208

On remarque que la participation massique de plus de 90% est atteint à partir du 6ème mode.

b- Justification de l’interaction « voiles-portique » :

 Sous charges verticales :

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

charge verticales.

Tableau.IV.7. Vérification de l’interaction sous charges verticales.

Niveau Charges reprises (KN) Pourcentages repris (%)
Portiques(KN) Voiles(KN) Portiques(%) Voiles(%)

S sol -27930.815 -33436.129 84.02 15.97
RDC -6576.176 -6954.548 84.07 15.92

1er étage -4544.115 -5104.387 82.73 17.26
2ème étage -2713.407 -6455.479 82.21 17.78
3ème étage -25223.311 -6067.873 80.85 19.14
4ème étage -22490.327 -5480.187 80.26 19.73
5ème étage -20117.708 -4995.205 81.65 18.34
6ème étage -17578.052 -4313.498 81.06 18.93
7ème étage -15306.14 -3700.14 80.81 19.18
8ème étage -6576.176 -2227.491 82.04 17.95
9ème étage -4544.115 805.08 80.01 19.98
10ème étage -2713.407 -1258.886 80.72 19.27

 Sous charge horizontales :

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

mois 25% de l’effort tranchant d’étage.
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Tableau.IV.8. Vérification de l’interaction sous charges horizontales.

Niveaux x-x’ y-y’
Portique

(KN)
Voiles
(KN)

P(%) V(%) Portique
(KN)

Voiles
(KN)

P(%) V(%)

E sol -558.186 -757.673
42.41

57.58 -444.128 -685.02
41.14

58.85

RDC -1108.337 -167.66 86.86 13.13 -618.397 -325.83 72.53 27.46

1er étage -821.303 -404.85 66.98 33.01 -662.913 -428.95 60.80 39.19

2ème étage -873.363 -287.76 75.21 24.78 -696.131 -323.40 69.17 30.82

3ème étage -736.136 -351.80 67.66 32.33 -633.416 -348.40 64.17 35.82

4ème étage -746.07 -258.35 74.27 25.72 -642.607 -273.32 69.85 30.14

5ème étage -602.08 -232.32 72.15 27.84 -541.246 -248.31 67.48 32.51

6ème étage -589.28 -167.52 77.86 22.13 -531.296 -195.99 72.28 27.72

7ème étage 438.16 -197.41 68.93 31.06 -412.718 -188.40 67.26 32.73

8ème étage -403.07 -108.23 78.83 21.16 -388.661 -112.10 76.44 23.56

9ème étage -251.604 -138.32 64.52 35.47 -165.801 -105.36 69.37 30.62

10ème étage -218.70 -38.91 84.89 15.10 -256.195 -43.71 83.32 16.67

Analyse des résultats : selon le RPA, dans cette disposition la participation massique est
vérifiée ainsi que l’interaction.

Vérification de l’effort normal réduit :

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble
dues au séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier l’effort normal de compression de
calcul qui est limité par la condition suivante : doit ne pas être

ܸ =
ே೏

஻×௙೎మఴ
≤ 0.3 Tel que :

N : L’effort normal maximal.
B : Section du poteau.

௖݂ଶ଼ : Résistance caractéristique du béton.

Tableau.IV.9. Vérification de l’effort normal réduit.
Etages Section (ܿ݉ ଶ) ܰௗ(ܰܭ) V (KN) Remarque

S sol et RDC 70*70 3545.431 0.289 Vérifiée
1er et 2ème 65*65 2832.123 0.268 Vérifiée
3er et 4ème 60*60 2190.882 0.243 Vérifiée
5er et 6ème 55*55 1592.192 0.210 Vérifiée
7er et 8ème 50*50 1126.409 0.180 Vérifiée
9er et 10ème 45*45 702.02 0.138 Vérifiée
Duplexe 40*40 390.572 0.09 Vérifiée

c- Vérification de la résultante des forces sismique :
Selon le RPA (Article 4.3.6), la résultante des forces sismique à la base ௗܸ௬௡obtenue par

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

forces sismiques déterminées par la méthode statique équivalente ௦ܸ௧௔ ⇒
௏೏೤೙

௏ೞ೟ೌ
≥ 0.8
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Tableau.IV.10.Vérification de la résultante des forces sismiques.
Résultantes des forces

sismiques
ௗܸ௬௡(KN) ௦ܸ௧௔(KN) ௗܸ௬௡/ ௦ܸ௧௔ Remarques

Sens x-x’ 1316.248 54.1595 0.82 Vérifiée
Sens y-y’ 1290.894 54.1595 0.80 Vérifiée

d- Vérification vis-à-vis des déplacements :
D’après le RPA (Article 5.10) il faut vérifier ∆௞< 1% × ℎ௞, tel que :
∆௞= ௞ߜ − ௞ିଵ………………………………………………………RPA99(Articleߜ 4.4.3).
௞ߜ�ݐ݁ = ܴ × .௘௞ߜ
ݒ݁ܽ ܿ ∶

∆௞:Le déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

௘௞ߜ : Déplacement du aux forces sismiques Fi (y compris l’effort de la torsion).

ܴ : Coefficient de comportent (R=5).
Les résultats sont récapitules dans le tableau ci-après :

Tableau.IV.11.Vérification des déplacements.
Planches Sens x-x’ Sens y-y’

௘௞ߜ
(cm)

௞ିଵߜ
(cm)

௞ߜ
(cm)

∆௞
(cm)

ℎ௞
(cm)

∆௞/ℎ௞
(%)

௘௞ߜ
(cm)

௞ିଵߜ
(cm)

௞ߜ
(cm)

∆௞
(cm)

∆௞/ℎ௞
(%)

10 2.28 10.95 11.4 0.45 306 0.001471 2.32 11 11.6 0.6 0.001961

9 2.19 10.35 10.95 0.6 306 0.001961 2.20 10.3 11 0.7 0.002288

8 2.07 9.6 10.35 0.75 306 0.002451 2.06 9.5 10.3 0.8 0.002614

7 1.92 8.75 9.6 0.85 306 0.002778 1.90 8.6 9.5 0.9 0.002941

6 1.75 7.6 8.75 1.15 306 0.003758 1.72 8.15 8.6 0.45 0.001471

5 1.52 6.8 7.6 0.8 306 0.002614 1.63 6.55 8.15 1.6 0.005229

4 1.36 5.75 6.8 1.05 306 0.003431 1.31 5.5 6.55 1.05 0.003431

3 1.15 4.6 5.75 1.15 306 0.003758 1.10 4.4 5.5 1.1 0.003595

2 0.92 3.45 4.6 1.15 306 0.003758 0.88 3.25 4.4 1.15 0.003758

1 0.69 2.25 3.45 1.2 306 0.003922 0.65 2.15 3.25 1.1 0.003595

RDC 0.45 1.15 2.25 1.1 306 0.003595 0.43 1.1 2.15 1.05 0.003431

S sol 0.23 0 1.15 1.15 532 0.002162 0.22 0 1.1 1.1 0.002068

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs sont inférieurs au

centième de la hauteur d’étage.

e- Justification vis-à-vis de l’effort P-∆ :

L’effet P-∆ ou effet du 2° ordre peut négliger dans le cas des bâtiments, si la condition
suivante est satisfaite à tous les niveaux :

ߠ =
௉ೖ×∆ೖ

௏ೖ×௛ೖ
≤ 0.1……….…RPA99 (Article 5.29)

Avec :

௞ܲ : Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au dessus du
niveau « k » tel que ௞ܲ = ∑ (ܹ ீ௜+ ×ߚ ܹ ொ௜)

௡
௜ୀଵ .

௞ܸ : Effort tranchant d’étage au niveau « k ».

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

ℎ௞ : Hauteur d’étage « k ».
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Si 0.1 < ௞ߠ < 0.2, l’effet P-∆ peut etre pris en compte de manière approximative en
amplifiant les effets de l’action sismique calculée au moyen d’une analyse élastique du

premier ordre par le facteur
ଵ

ଵିఏ
.

Si ௞ߠ < 0.2 la structure est partiellement instable, elle doit être redimensionnée
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.IV.12.Justification vis-à-vis de l’effet P-∆.
Planches ℎ௞

(cm)
௞ܲ (KN) Sens x-x’ Sens y-y’

∆௞(cm) ௞ܸ (KN) ௞(cm)ߠ ∆௞
(cm)

௞ܸ (KN) ௞ߠ

10 306 3127.34

0.45 1315.85 0.0168 0.6 1129.94 0.0237

9 306 5240.52

0.6 1275.99 0.0814 0.7 944.22 0.0549

8 306 7381.94

0.75 1226.15 0.0296 0.8 1091.86 0.0363

7 306 9730.9

0.85 1161.12 0.0366 0.9 1019.53 0.0417

6 306 12209

1.15 1087.93 0.0441 0.45 981.81 0.0467

5 306 14513.4

0.8 1004.42 0.0497 1.6 915.92 0.0531

4 306 17513.2

1.05 834.40 0.0527 1.05 789.55 0.0594

3 306 19967

1.15 756.80 0.0619 1.1 727.28 0.0660

2 306 22477.5

1.15 635.57 0.0513 1.15 601.118 0.0606

1 306 24973.9

1.2 511.30 0.0622 1.1 500.76 0.0659

RDC 306 27571.9

1.1 389.92 0.0552 1.05 271.16 0.0621

S sol 532 30594.2

1.15 257.61 0.0335 1.1 299.90 0.0363

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que l’effet P-∆ est vérifiée pour tous les niveaux.
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V-1- Introduction :

Une construction en béton armé résiste avant et après un séisme grâce à ses éléments principaux.
Donc, ces éléments doivent être armés et bien disposés pour qu’ils puissent reprendre les
sollicitations les plus défavorables.

V-2- Etude des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux 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
avec une fissuration peu nuisible, les armatures sont déterminés suivant les couples de
sollicitations suivants :

1) 1.35G+1.5Q
2) G+Q
3) G+Q+E
4) G+Q-E
5) 0.8G+E
6) 0.8G-E

Les sections d’armatures sont déterminées selon les sollicitations suivantes :

Nmax M correspondant

Nmin M correspondant

Mmax N correspondant

V-2-1- Les recommandations du RPA 99/2003 :

a- Les armatures longitudinales: RPA99 (Article 7.4.2.1)

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.
 Le pourcentage minimal est de: 0.8 % (Zone II).
 Le pourcentage maximal et de : 4 % en zones courantes.

6 % en zones de recouvrement.

 Le diamètre minimal est de 12 mm.

 La longueur minimale des recouvrements est de : 40 (zone II).

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm
(zone II).

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur des zones nodales.

Le tableau suivant résume le ferraillage minimal et maximal des poteaux selon le RPA :

RPA99 (Article 5.2)
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Tableau.V.1.Armatures longitudinales min et max selon le RPA dans les poteaux.

Niveau
Section du

poteau
(cm²)

Amin (cm²)
Amax (cm²)

(zone
courante)

Amax ( 2cm )
(zone de

recouvrement)
ES et RDC 70x70 39.20 196 294

1et 2ème étage 65x65 33.80 169 253.5
3 et 4ème étage 60x60 28.80 144 216
5 et 6ème étage 55x55 24.20 121 181.5
7 et 8ème étage 50x50 20.00 100 150
9 et 10ème étage 45x45 16.20 81 121.5

Duplex 40x40 12.80 64 96

b- Les armatures transversales : RPA99 (Article 7.4.2.2)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante :

e

ut

fh

V

t

A






1



Où : Vu : effort tranchant de calcul.

h1 : hauteur total de la section brute.

fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversales.

t : espacement entre les armatures transversales telle que :

- )cm15,10min(t l (zone nodale).

- t l15 (zone courante).

Avec l : Diamètre minimum des armatures longitudinales du poteau).

 : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture par effort tranchant.

-  =2.5 si 5g  .

-  =3.75 si 5g  ; ( g élancement géométrique).

La quantité d’armatures transversales minimales
1bt

At


en pourcentage est :

- 0.3% 1bt si 5g 

- 0.8% 1bt si 3g 

- Interpoler entre les valeurs limites précédentes si 53  g .

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur

droite au minimum de 10 .
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V-2-2- Les sollicitations dans les poteaux :

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directe- ment du logiciel SAP2000 avec majoration de 10%, les résultats sont résumés dans

les tableaux ci-après :

Tableau.V.2.Sollicitations dans les poteaux.

Niveaux Nmax ⟶ Mcor Mmax ⟶ Ncor Nmin⟶Mcor
N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N (KN) N(KN) M(KN.m)

ES,RDC 70x70 3545.431 28.40 73.09 3117.45 1794.38 7.60

Etage1,2 65x65 2832.123 83.35 109.30 2562.78 1433.28 10.24

Etage3,4 60x60 2190.88 85.26 109.43 2041.50 1069.91 9.37

Etage5,6 55x55 1592.19 81.30 106.61 1554.11 742.75 7.98

Etage7,8 50x50 1126.40 94.79 101.08 1100.59 455.30 6.54

Etage9,10 45x45 702.02 85.79 89.89 681.10 210.41 8.56

Duplex 40x40 390.57 13.09 150.21 125.82 124.75 4.71

V-2-3- Ferraillage des poteaux :

Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul et les autres
seront résumés dans des tableaux.

 Exemple de calcul :

Soit à calculer le poteau le plus sollicité de l’Entre Sol, avec les sollicitations suivantes :
– Nmax = 3545.43KN ⟶ Mcor = 28.40NK.m (ELU)

– Mmax = 73.09KN.m ⟶ Ncor = 3117.45KN (G + Q + E)

– Nmin = -1794.38KN ⟶ Mcor = 7.60KN.m (0.8G + E)

a- Calcul sous ܰ௠ ௔௫et :௖௢௥ܯ

d = 0.65m ; ଴݀ = 0.05m

N = 3545.43KN (de compression)

M = 28.40KN.m =⇒ ݁ீ = M/N = 0.008m
݁ீ < h/2 = 0.7/2 = 0.35m =⇒ le centre de pression est à l’intérieur de la section entre

les armatures AA’).

Il faut vérifier la condition suivante :

N(d − ݀ ଴) − MA≤(0.337h − 0.81 ଴݀)b.h. fbu (I)

Si (I) elle est verifiée on peut dire que la section est partiellement comprimée

஺ܯ���� = ܯ + ܰ × ቀ݀ −
௛

ଶ
ቁ= 29.59 + 3410.21 × ቀ0.65 −

଴.଻

ଶ
ቁ� ⇒ ஺ܯ = 1052.65 KN. m

(I) ⇐⇒ 3410.22× 10−3 × (0.65 − 0.05)– 1052.65× 10−3 ≥ (0.337× 0.7 − 0.81× 0.05)× 0.72 × 14.2
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(I) ⇐⇒ 0.99≤1.35 condition vérifiée.

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par assimilation à la
flexion simple :

μୠ୳=
୑ ఽ

ୠ.ୢమ.୤ୠ୳
=
ଵ଴ହଶ.଺ହ×ଵ଴షయ

଴.଻×଴.଺ହమ×�ଵସ.ଶ
=0.25<μl = 0.3916 ⇒ A’=0

∝= 1.25(1−ඥ1 − 2μୠ୳)=0.36

z = d(1−0.4∝) = 0.65(1−0.4×0.36) = 0.55m ⇒ Aଵ =
୑ ఽ

୸×�୤ୱ୲
=
ଵ଴ହଶ.଺ହ×ଵ଴షయ

�଴.ହହ×�ଷସ଼
=54.99 cmଶ

A=Aଵ−
ே

௙ೞ೟
= −43 cmଶ < 0 A=0cmଶ.

b- Calcul sous ௠ܯ ௔௫et ܰ௖௢௥:

M = 73.09KN.m, N = 3117.45KN ⟶ eୋ = 0.1m

Donc le centre de pression se trouve entre la section des armatures.

MA = 0.846MN

(I) ⇐⇒ 0.422≤1.35 condition vérifiée.

μ
ୠ୳

=0.2<μl = 0.3916 ⇒ A’=0

∝=0.28 ⇒ z =0.58 ⇒ Aଵ=41.96 cmଶ⇒ A=−18.82 cmଶ < 0

A=0cmଶ.

c- Calcul sou ܰ௠ ௜௡et :௖௢௥ܯ

N = -1794.38KN, M =7.60KN.m⇒ eୋ = 0.26m

Donc le centre de pression se trouve entre la section des armatures.

MA = 0.177MN

(I) ⇐⇒ 0.013 ≤ 1.07 condition vérifiée.

μ
ୠ୳

=0.042<μl = 0.3916 ⇒ A’=0

∝=0.053 ⇒ z =0.63 ⇒ Aଵ=8.07 cmଶ⇒ A=−1.045 cmଶ < 0

A=0cmଶ.
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Le tableau résume le calcul des armatures pour les différents poteaux des différents niveaux.

Tableau.V.3.Ferraillage des poteaux.

Niveaux sections M(KN.m) N(KN) Asu Ain f ARPA Aadop barres

ES,RDC 70×70 73.09 3117.45 0 0 39.20 43.77 12T16+4T25

Etage1,2 65×65 109.30 2562.78 0 0 33.80 36.70 12T16+4T20

Etage3,4 60×60 109.43 2041.50 0 0 28.80 30.29 12T16+4T14

Etage5,6 55×55 106.61 1554.11 0 0 24.20 26.51 12T14+4T16

Etage7,8 50×50 101.08 1100.59 0 1.51 20.00 24.13 12T16

Etage9,10 45×45 89.89 681.10 0 6.97 16.20 16.84 8T14+4T12

Duplex 40×40 150.21 125.82 0 4.41 12.80 14.20 4T16+4T1 4

V-2-4- Armatures transversales :

Les tableaux ci-après résument les résultats de calcul des armatures transversales pour

les différents poteaux des différents niveaux.

Tableau.V.4.Armatures transversales des poteaux.

Section

cm2
∅௟
௠ ௜௡

cm
l f
cm

g Vd
KN

lr
cm

t zone

nodale

t zone

courante

At
cm2

Amin

cm2
At

cm2
nbre de

barres
70×70 1.6 372.4 5.32 120.12 80 10 15 1.6 3.15 3.93 5T10

65× 65 1.6 214.2 3.29 115.06 80 10 15 2.48 7.09 7.92 7T12

60× 60 1.4 214.2 3.57 108.58 64 10 15 2.54 5.91 6.09 4T12+2T10

55× 55 1.4 214.2 3.89 96.22 64 10 15 2.46 4.75 4.96 3T12+2T10

50× 50 1.6 214.2 4.28 80.68 64 10 15 2.26 3.6 4.52 4T12

45× 45 1.2 214.2 4.76 103.82 56 10 15 3.24 2.42 2.58 2T10+2T8

40× 40 1.4 252 6.3 219.38 64 10 15 5.14 1.8 2.01 4T8

V-2-5- Verifications:

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 =6.8m et un effort normal égal à : 6052.97 KN
















s

e
s

b

cr
u

f
A

fB
N




9.0
28 CBA 93(Article B.8.4.1)
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 : Coefficient fonction de l’élancement .

:rB Section réduite du béton

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









i

l f


07.0 ll f  (Longueur de flambement).

12

2h

A

I
i  (Rayon de giration).

Donc :

 Vérification au flambement des poteaux des différents étages :

Tableau.V.5.Justification de l’effort normal ultime.

Niveau Section
(cm²)

l0

(m)
lf

(cm)
i

(m)
 

sA

(cm²)
rB

(cm²)
uN

(KN)
maxN

(KN)
ES,RDC 70x70 5.32 372.4 0.202 18.43 0.805 43.77 4624 8118.74 3545.431

1er , 2éme 65x65 3.06 214.2 0.187 11.45 0.832 36.70 3969 7170.03 2832.123
3éme , 4éme 60x60 3.06 214.2 0.173 12.38 0.829 30.29 3364 6037.76 2190.88
5éme , 6éme 55x55 3.06 214.2 0.158 13.55 0.825 26.51 2809 5052.24 1592.19
7éme , 8éme 50x50 3.06 214.2 0.144 14.87 0.820 24.13 2304 4186.89 1126.40
9éme , 10éme 45x45 3.06 214.2 0.129 16.60 0.813 16.84 1849 3282.88 702.02

Duplexe 40x40 3.60 252 0.115 21.91 0.788 14.20 1444 2496.37 390.57

Du tableau ci-dessus on constate que Nmax < Nu.

b) Vérification des contraintes :

Étant donné que la fissuration est peu nuisible, on va entamer 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 :

bcbc   ; v
I

M

S

N

gg

serser
bc 

286.0 cbc f

     2233 1515
3

dvAvdAvv
b

I gg

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 

 AAhb

dAdA
hb

v






15

15
2

2

; et vhv  ; hd  9.0

On a :    233 15
3

0 vdAvv
b

IA gg 

et
Ahb

dA
hb

v






15

15
2

2

Nous allons résumer tous les résultats dans le tableau suivant :

Tableau.V.6. Vérification des contraintes dans le béton pour les poteaux.

Niveaux ES,RDC étage1,
2

étage3,
4

étage5,
6

étage7,
8

étage9,10 Dup

Section 70x70 65x65 60x60 55x55 50x50 45x45 40x40
d(cm) 68 63 58 53 48 43 38

A’(cm2) 21.88 18.35 15.14 13.26 12.06 8.42 7.1

A(cm2) 21.88 18.35 15.14 13.26 12.06 8.42 7.1

V (cm) 0.35 0.3 0.3 0.275 0.25 0.22 0.275
V’(cm) 0.35 0.3 0.3 0.275 0.25 0.22 0.275

I୥୥(cm4) 0.025 0.018 0.013 0.0095 0.0066 0.0042 0.0026

Nser (MN) 2.49 1.98 1.53 1.11 0.77 0.49 0.28

Mser (MN.m) 0.11 0.181 0.091 0.089 0.085 0.087 0.12

σୠୡ (MPa) 6.61 7.83 6.28 6.23 6.27 6.99 10.70

௕௖ߪ (MPa) 15 15 15 15 15 15 15
Obs vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée

Du tableau ci- dessus on remarque que  bcbc  donc la contrainte de compression

dans le béton est vérifiée.

c) Vérification aux sollicitations tangentielles :

28cdbu f  Telle que :

si 5g

si 5g RPA 99 (Article 7.4.3.2)

db

Vu
bu




0








04.0

075.0
d

Figure.V.1.Section d’un poteau

v

'A

A

v
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Tableau.V.7. Vérification des contraintes tangentielles.

Niveau
Section
(cm²)

lf

(cm)
g d d

(cm)
uV

(KN)


(MPa)

adm
(MPa)

ES,RDC 70x70 372.4 5.32 0.075 68 120.12 0.252 1.875

1er , 2éme 65x65 214.2 3.29 0.04 63 115.06 0.280 1
3éme , 4éme 60x60 214.2 3.57 0.04 58 108.58 0.312 1
5éme , 6éme 55x55 214.2 3.89 0.04 53 96.22 0.330 1
7éme , 8éme 50x50 214.2 4.28 0.04 48 80.68 0.336 1
9éme , 10éme 45x45 214.2 4.76 0.04 43 103.82 0.536 1

Duplexe 40x40 252 6.3 0.075 38 219.38 1.443 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-2-6- Le schéma de ferraillage des poteaux:

Tableau.V.8. Ferraillage des sections des poteaux.

Niveau Schéma de ferraillage des poteaux

ES,RDC

étage 1, 2

12 T 16

4 T 25

épingle

∅10

3 cadre

∅10

12 T 16

4 T 20

T 12
T12

4 cadre

∅12
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étage3 , 4

étage 5 ,6

étage 7 ,8

étage 9 ,10

4T12

4 T 14

12 T 16

1 cadre

∅10

2 cadre

∅12

12 T 14

4 T 16

1cadre +

1épingle

∅12

1 cadre

∅10

12T16

3 cadre

∅12

8T14

1 cadre

∅10
2 cadre

∅8
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Duplexe

V-3- Etude des poutres :

V-3 -1- introduction :

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000
qui sont tiré des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA 99/03 qui sont :

 1.35G+1.5Q
 G+Q
 G+Q+E
 G+Q−E
 0.8G+E
 0.8G−E

Les poutres sont calculées en flexion simple, elles sont sollicitées par des moments
fléchissant et des efforts tranchants.
Pour notre projet on a trois types de poutres à étudier :

– poutres principales (30×50),
– poutres secondaires (30×45),

V-3-2- RECOMMANDATION DU RPA99/2003 :

A) ARMATURES LONGITUDINALES : RPA99/2003(Art 7.5.2.1)

 Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
– 4% en zone courante,
– 6% en zone de recouvrement.

 La longueur minimale de recouvrement est de 40en zone IIa.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de
rive et d’angle doit être effectué à 90°.

B) ARMATURES TRANSVERSALES : RPA99/2003(Art 7.5.2.2)

 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :

At = 0.003×St ×b……………………………………RPA 99 (Article 7.5.2.2).

4 T 16

4 T 14

2 cadre

∅8
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Avec :

b : largeur de la poutre.

St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :

 St ≤ min (h/4;12l
min) en zone nodale.

 St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale.

Avec : h : hauteur de la poutre

l : valeur du plus petit diamètre des armatures longitudinales .

 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu
de l’appui ou de l’encastrement.

V-3-3- CALCUL DU FERRAILLAGE :

A) méthode de calcul des armatures a l’ELU (flexion simple) :

Calcul du moment réduit ultime :

bu

u
bu

fdb

M




2
.

14.2MPa situation courante (b = 1.5)

b

c
bu

f
f



2885.0 
 =

18.48MPa situation accidentelle (b = 1.15)

Si μbu ≤ μl = 0.3916 alors :

A’s= 0 et As =

s

e

u

f
z

M




avec : s =1.15 pour les situations courantes

1 pour les situations accidentelles

= 1.25×(1− bu 21 ) z = d × (1−.04×)

Si μbu  ≥ μl alors :

s

e

lu
s

f
dd

MM
A







)'(

' et s

s

e

l
s A

f
z

M
A '







Avec : Ml = μl  ×b× d × fbu.
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B) ferraillage des poutres :

Les sollicitations utilisées pour le ferraillage sont les sollicitations les plus

défavorables dans chaque étage.

POUTRES PRINCIPALES :

Dans notre projet on a des poutres de grande portée et en raison d’économie on a différencié

entre les poutres supérieur à 5m et celle inférieur à 5m.

Les résultats de ferraillage sont regroupés dans le tableau (tableau.V.8.) suivant :

Tableau.V.9.Ferraillage des poutres principales.
Niveau Mt

(KN.m)
Ma

(KN.m)
At

cal

(cm2)
Aa

cal

(cm2)
At

opt

(cm2)
Aa

opt

(cm2)
Nbrebarres
en travée

Nbrebarres en
appuis

V (KN)

E S
RDC

+ 5 m 123.41 -232.84 8.03 16.02 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.326
- 5 m 32.68 -51.59 2.02 3.23 3.39 6.03 3T12 3T16 85.32

Etage1
Etage2

+ 5 m 121.98 -235.52 7.93 16.41 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.67
- 5 m 33.09 -55.68 2.05 3.49 3.39 6.03 3T12 3T16 87.87

Etage3
Etage4

+ 5 m 124.40 -233.63 8.09 16.26 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.81
- 5 m 34.90 -71.99 2.17 4.55 3.39 6.03 3T12 3T16 97.06

Etage5
Etage6

+ 5 m 126.02 -230.75 8.21 16.02 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.56
- 5 m 37.95 -80.56 2.35 5.11 3.39 6.03 3T12 3T16 101.75

Etage7
Etage8

+ 5 m 128.90 -227.20 8.41 15.74 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.37
- 5 m 40.32 -87.28 2.51 5.56 3.39 6.03 3T12 3T16 105.38

Etage9
Etage10

+ 5 m 132.59 -227.37 8.66 15.75 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 207.48
- 5 m 41.80 -91.78 2.60 5.86 3.39 6.03 3T12 3T16 107.74

Duplexe + 5 m 125.88 -231.58 8.19 16.09 9.11 16.59 3T16+2T14 4T20+2T16 206.95
- 5 m 40.39 -90.57 1.98 5.78 3.39 6.03 3T12 3T16 106.49

Avec : ARPA
min = 0.5%×50×35 = 8.75 cm2 en toute section pour les poutres principales.

POUTRES SECONDAIRES :

Tableau.V.10.Ferraillage des poutres secondaires.
Niveau Mt

(KN.m)
Ma

(KN.m)
At

cal

(cm2)
Aa

cal

(cm2)
At

opt

(cm2)
Aa

opt

(cm2)
Nbrebarres en

travée
Nbrebarres
en appuis

V
(KN)

ES,RDC 19.02 -33.83 1.49 2.69 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 29.14
Etage1,2 19.97 -39.09 1.56 3.12 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 30.82
Etage3,4 21.63 -44.12 1.70 3.54 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 32.50
Etage5,6 23.30 -47.46 1.84 3.82 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 33.73
Etage7,8 24.73 -50.20 1.95 4.05 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 34.77
Etage9,10 25.77 -49.04 2.03 3.95 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 34.75
Duplexe 31.10 -49.17 2.47 3.96 3.05 4.62 2T12+1T10 3T14 43.4

Avec : ARPA
min = 0.5%×40×35 = 7 cm2 en toute section pour les poutres secondaires.

V-3-1- LES DIFFERENTES VERIFICATIONS :

V-3-4-1- Vérification à L’ELU :

 Condition de non fragilité :
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A ≥ 0.23×b×d× 228
63.1

400

1.2
45.03.023.0 cm

f

f

e

t
 …………………………...vérifiée.

 Vérification de la contrainte tangentielle maximale :

= min (0.13 fc28;4MPa) = 3.25MPa

On vérifie les poutres les plus défavorables de chaque type.

 Pour les poutres principales : 

u = MPa
db

V
47.1

47.03.0

1048.207 3
max











    ≤ 3.25MPa………………………...vérifiée.

b- Pour les poutres secondaires :

u = MPa
db

V
307.0

47.03.0

104.43 3
max











    ≤  3.25MPa……………………. vérifiée.

 Vérification des Armatures transversales :

a) Section des armatures transversales (poutres principales et secondaires):

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

⇒ Φt≤ min (1 ; 50/35 ; 30/10) = 1 cm

Soit : Φ = 8 mm.   

On adopte : At = 4T8 = 1 cadre T8+1 étrier T8=2.01cm2.

b) Espacement des barres:

St ≤ min (St1, St2, St3)

Avec : St1 ≤ min (0.9d;40cm)

St2 ≤
b

fA et





4.0

St3≤
)3.0(

8.0

28tu

te

fb

Af







S t ≤ min (h/4;12lmin) en zone nodale

St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale.
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau (tableau.V.10.) suivant :

RPA99 (Art 7.5.2.2)
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Longueur de recouvrement

Figure.V.2.Longueur de recouvrement

Barres d’aciers

Tableau.V.11.Calcul d’espacements des barres.

Espacement Poutres principales Poutres secondaires

St1 (cm) 40 40.

St2 (cm) 67 67

St3 (cm) 25 Rejeté (˂0) 

St (RPA en zone nodale) 12 10

St (RPA en zone courante) 25 20

St (adopté en zone nodale) 10 10

St (adopté en zone courante) 15 15

c) Vérification de la section minimale de At :

On vérifie que : At
min = 0.003×St ×b RPA99 (Article.7.5.2.2)

Pour nos poutres (principales et secondaires) nous avons :

At
min = 0.003×15 ×30 = 1.35cm2  ≤ 2.01 cm2………………………Vérifiée.

 Vérification des armatures longitudinales :

a) Longueur de recouvrement :

lr ≥ 40×Φl RPA99/2003(Art 7.5.2.1)

 = 20mm          lr ≥ 40×20 = 80cm, on adopte: lr =90cm

 = 16mm          lr ≥ 40×1.6 = 64cm, on adopte: lr =70cm.

 = 14mm          lr ≥ 40×1.4 = 56cm, on adopte: lr =60cm.

 = 12mm          lr ≥ 40×1.2 = 48cm, on adopte: lr =50cm.

 = 10mm          lr ≥ 40×1= 40cm, on adopte: lr =50cm.

b) Cisaillement :

Appuis de rives : Al ≥
e

s

f

V 
(1)

Appuis intermédiaires : Al ≥      )
9.0

(
d

M
V

f

a

e

s





(2)

 S = 1.15, ef = 400 MPa

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau (tableau.V.11) suivant :
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Tableau.V.12.Vérification des armatures longitudinales au cisaillement.

Poutres Al (cm2) Ma(MN.m) V(MN) (1)
(cm2)

(2)
(cm2)

Poutres principales + 5m 16.59 -235.52 10¯³ 207.48 10¯³ 5.96 -10.04
- 5m 6.03 -91.78 10¯³ 107.74 10¯³ 3.08 -3.14

Poutres secondaires / 4.62 50.2 10¯³ 43.4 10¯³ 1.24 -2.16

(1) :appui de rive (2) : appui intermédiaire

)
9.0

(
d

M
V

f

a

e

s





≤ 0⇒aucune vérification pour les armatures longitudinales à l’effort

tranchant

V-3-4-2- Vérification à l’ELS :

 État limite d’ouverture des fissures :

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

 État limite de compression du béton :

Il faut vérifier que : MPafy
I

M
cbc

ser
bc 156.0 28  

y est la racine de solution de l’équation :

0)''(15)'(15
2

2  dAdAyAAy
b

sss

Le moment d’inertie de la section par rapport à l’axe neutre est donné par :

0)'('15)(15
3

223  dyAydAy
b

I ss

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau (tab. V.12.) suivant :

Tableau.V.13.Etat limite de compression du béton.

Poutres Zone Mser(KN.m) y (m) I(m4) σbc(MPa) σbc˂ bc

Poutres
principales

Appuis + 5m 170.44 0.1565 0.0018 14.16 vérifiée
- 5m 63.39 0.1321 0.0013 6.4 vérifiée

Travées + 5m 89.05 0.1970 0.0027 6.26 vérifiée
- 5m 30.18 0.1032 0.000812 3.83 vérifiée

Poutres
secondaires

Appuis 57.03 0.1029 0.000621 9.44 vérifiée
Travées 41.74 0.0821 0.000443 7.73 vérifiée

Mser : est le moment le plus défavorable utilisé pour la vérification de toutes les poutres.

 État limite de déformation (flèche):

Selon le BAEL99, le vérification de la flèche n’est pas nécessaires si les trois conditions
suivantes sont vérifiées :
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16

1


l

h
(1)

010 M

M

l

h t


 (2)

fedb

A 2.4

0




(3)

Tableau.V.14.Vérification des conditions de la flèche.

Poutres Condition (1) Condition (2) Condition (3)
Principales + 5m vérifiée vérifiée vérifiée

- 5m vérifiée vérifiée vérifiée
Secondaires vérifiée vérifiée vérifiée

Les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul des flèches est inutile.

V-3-5- Schéma de ferraillage :

Figure.V.3.Schéma de ferraillage des poutres principales + de 5 m.

St=10cm 5cmSt= 20cm5cm St=10cm

1

6.9m

Poteau de rive Poteau intermédiaire

3T16

2T14

2T20+1T16

2T20+1T16
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Mn

Ms

MeMw

Figure.V.7.Zone nodale.

V-3-6- Vérification des zones nodales :

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se

forment dans les poutres plutôt que dans les poteaux, le RPA99

(Art 7.6.2) exige de vérifier :

|Mn|+|Ms| ≥ 1.25  (|Mw| + |Me|)

Mw : moment résistant a gauche du nœud considéré.

Me : moment résistant à droit du nœud considéré.

1T10

4T8

3T12

3T16

Figure.V.5.Poutre principale – de 5m

6mùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùùù

4T20

4T8
4T8

2T14

3T16

2T12

3T14

Figure.V.6. Poutre secondaire.

2T16

Figure.V.4.Poutre principale + de 5m.
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Mn : moment résistant supérieur du nœud considéré.

Ms : moment résistant inferieur du nœud considéré.

 Détermination du moment résistant dans les poteaux :

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement :

- des dimensions de la section du béton,
- de la quantité d’armatures dans la section,
- de la contrainte limite élastique des aciers.

MR = z × As × s avec : z = 0.9 h et s = MPa
f

s

e
348



Les résultats de calcul des moments résistants dans les poteaux sont donnés dans les tableaux

(tableau.V.13) suivants :

Tableau.V.15.Les moments résistants dans les poteaux.

Niveau Section (cm2) Z (cm) As (cm2) MR (KN.m)
ES, RDC 7070 63 43.77 959.61

Étage 1,2 6565 58.5 36.70 747.13

Étage 3,4 6060 54 30.29 569.20
Étage 5,6 5555 49.5 26.51 456.66
Étage 7,8 5050 45 24.13 377.87
Étage 9,10 4545 40.5 16.84 237.34
Duplexe 4040 36 14.20 177.89

 Détermination des moments résistants dans les poutres :

Tableau.V.16.Les moments résistants dans les poutres.

Niveau Section (cm2) As (cm2) Me (KN.m) Mw (KN.m)
ES, RDC 3050 22.62 354.29 354.29

Étage 1,2 3050 22.62 354.29 354.29

Étage 3,4 3050 22.62 354.29 354.29
Étage 5,6 3050 22.62 354.29 354.29
Étage 7,8 3050 22.62 354.29 354.29
Étage 9,10 3050 22.62 354.29 354.29
Duplexe 3050 22.62 354.29 354.29
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 vérification des zones nodales :

Tableau.V.17.Vérification des zones nodales.

Niveau Mn + Ms 1.25(Me + Mw) Me (KN.m) Mw (KN.m)
ES, RDC 1919.22 885.72 354.29 Vérifiée

Étage 1,2 1494.26 885.72 354.29 Vérifiée

Étage 3,4 1138.40 885.72 354.29 Vérifiée
Étage 5,6 913.32 885.72 354.29 Vérifiée
Étage 7,8 755.74 885.72 354.29 Non vérifiée
Étage 9,10 474.68 885.72 354.29 Non vérifiée
Duplexe 355.78 885.72 354.29 Non vérifiée

On constate qu’à partir du 7ème étage les nœuds ne vérifient pas les recommandations du

RPA99/2003. Donc, pour éviter la formation des rotules plastiques au niveau des poteaux, on

doit augmenter le ferraillage des poteaux au niveau des zones nodales.

Donc on ferraille les poteaux du7 et 8ème étage avec : 12T14+4T16=26.51 2cm .

et les poteaux du 9,10ème étage et duplexe avec: 12T16+4T20=36.70 2cm .

Tableau.V.18.Les moments résistants dans les poteaux.

Niveau Section (cm2) Z (cm) As (cm2) MR (KN.m)
ES, RDC 7070 63 43.77 959.61

Étage 1,2 6565 58.5 36.70 747.13

Étage 3,4 6060 54 30.29 569.20
Étage 5,6 5555 49.5 26.51 456.66
Étage 7,8 5050 45 26.51 477.18
Étage 9,10 4545 40.5 36.70 517.24
Duplexe 4040 36 36.70 459.77

Tableau.V.19.Vérification des zones nodales.

Niveau Mn + Ms 1.25(Me + Mw) Me (KN.m) Mw (KN.m)
ES, RDC 1919.22 885.72 354.29 Vérifiée

Étage 1,2 1494.26 885.72 354.29 Vérifiée

Étage 3,4 1138.40 885.72 354.29 Vérifiée
Étage 5,6 913.32 885.72 354.29 Vérifiée
Étage 7,8 954.36 885.72 354.29 Vérifiée
Étage 9,10 1034.48 885.72 354.29 Vérifiée
Duplexe 919.4 885.72 354.29 Vérifiée

D’après le RPA99/version2003 la vérification des zones nodales est facultative pour les deux
derniers niveaux des bâtiments supérieurs à R+2.



Chapitre V Etude des éléments structuraux

131

 Conclusion :

La vérification des zones nodales est justifiée ; donc les rotules plastiques se forment
dans les poutres plutôt que dans les poteaux.

V-4- Etude des voiles :

V-4-1- Introduction :

Le RPA99 version 2003 (Article 3.4.a1), exige de mettre des voiles à chaque structure

en béton armée dépassant 14 mètre de hauteur dans la zone IIa (moyenne sismicité).

V-4-2- Définition :

Les voiles sont des éléments verticaux qui sont destinées à reprendre, en plus des charges

verticales les efforts horizontaux grâce à leurs rigidités importantes dans ce plan.

Ils présentent deux plans l’un de faible inertie er l’autre de forte inertie ce qui nous

impose une disposition dans les deux sens (x et y).

Pour notre structure les voiles sont disposés selon la figure .V.10.

V-4-3- Comportement d’un voile :

Les voiles fonctionnent comme une console encastrée à sa base. On distingue deux types de

voiles qui ont un comportement différent :

 voiles élancées (h/l≥ 1.5).

 voiles courts (h/l≤ 1.5).

Un voile est sollicité en flexion composée avec un effort tranchant, d’où on peut citer les

principaux modes de rupture dans un voile élancée :

a- rupture par flexion.

b- rupture en flexion par l’effort tranchant (moment n’est pas prépondérant par rapport à

l’effort tranchant).

Dans notre projet on a des voiles pleins (sans ouvertures), les trumeaux seront calculés

suivant les recommandations du RPA99 ,BAEL91 et CBA93.

V-4-4- Calcul des voiles :

D’après les modes de rupture ci-dessus, on remarque que les voiles sont sollicités en flexion

composées (M, N et V). Dans le but d’éviter les modes (a) et (b), la section du voile doit

comporter suffisament d’armatures verticales et horizontales.

Le RPA99 exige pour qu’un voile puisse reprendre tous les efforts qui lui sont appliquées de

disposer :
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- Des armatures verticales.

- Des armatures horizontales.

- Des armatures transversales.

V-4-5- Recommandation du RPA99 :

a- Armatures verticales :

Sont destinés à reprendre les effets de la flexion, elles sont disposées en deux nappes

parallèles à la face du voile. Ces armatures doivent respecter les perscriptions suivantes :

 Le pourcentage minimal sur toute la zone tendue est de 0.20%.

 les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés par des cadres

horizontaux dont l’espacement St est inférieur à l’épaisseur du voile (e).

 l’espacement des barres verticales doit être réduit à la moitié sur une longueur de

L/10 dans les zones extrêmes.

Figure.V.8.Disposition des armatures verticales.

b-Armatures horizontales :

Sont destinées à reprendre les efforts tranchants, disposées en deux nappes vers l’extrémité des
armatures verticales. Pour empêcher leurs flambement elles doivent etre munie de crochets à 135° de
longueur 10∅.

c-Armatures transversales :

Destinées essentiellement à retenir les barres horizontales intermidiaires contre le
flambement. Elles sont en nombre de 4 épingles par 1݉ ଶ au moins.

V-4-6- Règles communes :

 le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales :
௠ܣ ௜௡=0.15% de la section du voile.
௠ܣ ௜௡=0.1% de la zone courante.

 L’espacement des barres (horizontales et verticales) St≤min (1.5a ; 30cm).
 Diamètre des barres (horizontales et verticales) ∅ ≤ ܽ/10 en zone courante.
 Longueur de recouvrement :

Lr = 40 ∅ en zone qui peut être tendue.
Lr = 20 ∅ en zone comprimé sous toutes les combinaisons.

StSt/2

L/10 L/10
L
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Figure.V.9.Localisation du voile étudié.

V-4-7- Sollicitation de calcul :

 Voile Vx1 :

Tableau.V.20. Sollicitation de calcul dans les trumeaux du voile Vx1.

Niveau

N max M cor M max N cor N min M cor V
(KN)N (KN) M (KN.m) M (KN.m) N (KN) N (KN) M (KN.m)

ES 1408.03 65.32 96.42 965.42 343.35 50.77 221.28
RDC 748.43 59.58 69.55 889.63 272.36 38.14 178.89

Etage 1,2,3 742.38 48.26 54.32 1130.66 215.72 32.15 175.19
Etage 4,5,6 606.15 49.13 43.11 450.19 131.70 25.14 172.39

Etage 7…..10 442.89 35.22 36.16 888.18 36.46 16.28 125.18

V-4-4- Ferraillage du voile Vx1 :

 Armatures verticals:

Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous (M et N) pour une

section (exL) selon la sollicitation la plus défavorable des sollicitations suivantes :

 Nmax M correspondant.

 Nmin M correspondant.

 Mmax N correspondant.

La section trouvée (A) sera repartie sur une face en respectant toujours les recommandations

du RPA99.
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A୴
୫ ୧୬ = 0.15 % b× L

 Armatures horizontales :

Leur section est calculée selon la formule suivante :

஺೟

௕×ௌ೟
≥

ఛି ଴.ଷ× Kft 28

)sin(cos8.0   ef
K=0 (pas reprise de bétonnage) ; 90  

StbARPA  0015.0min

Les résultats de ferraillages sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous avec :

Tableau.V.24. Résultats de ferraillage du voile Vx1.

Niveau ES RDC 1,2,3 4,5,6 7 à 10
L 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2
B 0.26 0.2 0.15 0.15 0.15

M (KN.m) 96.42 69.55 54.32 43.11 36.16
N (KN) 965.42 889.63 1130.66 450.19 888.18
V(KN) 221.28 178.89 175.19 172.39 125.18

Av cal /face (cm²) 20.01 13.29 12.82 6.97 6.43
Av min/face (cm²) 3.11 3.49 3.6 3.6 3.6

Av adop/face (cm²) 20.1 17.62 13.35 7.9 7.9
Nbarre/face 10T16 10T14 5T14+5T12 10T10 10T10

St (cm) 15 15 15 15 15
Ah cal/face (cm²) 1.79 1.45 1.42 1.4 1.01
Ah min/face(cm²) 0.78 0.6 0.45 0.45 0.45

Ah adop/face (cm²) 2.26 2.26 2.26 1.58 1.58
Nbarre/face 2T12 2T12 2T12 2T10 2T10

St (cm) 20 20 20 20 20

V-4-5- Vérification au cisaillement :
La contrainte de cisaillement dans le béton est limité selon le RPA99 (Article 7.7.2) à :

௔߬ௗ௠ = 0.2 x ௖݂ଶ଼ = 5 MPa.

D’après les résultats obtenues des analyses on a ௠ܸ ௔௫=482.04 KN.

=߬
ଵ.ସ×௏

௕×ௗ
avec : b :épaisseur du voile et d :hauteur utile =0.9h

=߬0.54

߬< ௔߬ௗ௠ ……………………………………………………………………..condition vérifiée.
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V-4-6- Férraillage :

La figure.V.10. montre un exemple de schéma de ferraillage des voiles à la base (Vx1).

20cm

L= 120 cm

Epingles

T10

10T16

2T12Cadres T8

Figure.V.10. Schéma de ferraillage du voile Vx1 au niveau du ES.
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VI-1- Introduction :

L’infrastructure est constituée d’un ensemble d’élément qui ont pour rôle de supporter les

charges de la superstructure et les transmettre au sol de façon à assurer la stabilité de

l’ouvrage, éviter ou au moins limiter les tassement différentiels et les déplacement sous

l’action des forces horizontales.

VI-2- Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation dépond essentiellement des facteurs suivants :

- Capacité portante du sol d’assise.

- Les charges transmises par la structure.

- La distance entre axe des poteaux.

D’après le rapport du sol, le terrain devant recevoir notre structure a une capacité moyenne de

2 bars.

Le type de fondation suggéré est superficielles, encrée à 5 m du niveau de la base.

D’après le RPA (article 10.1.4.1), les fondations superficielles sont dimensionnées selon les

combinaisons d’action suivantes :

 G+Q±E

 0.8G±E

Pour le choix du type de fondation, on vérifie d’abord les semelles isolées, si elles ne

conviennent pas on passera aux semelles filantes si non au radier générale.

VI-2-1- Vérifications :

VI-2-1-1- Semelle isolée :

Les poteaux de notre structure sont carrés, (a*a), donc les semelles sont carrés (A*A).

Soit N l’effort normal total transmis par la semelle au sol.

N = 3410.219KN,

ܰ

ଶܣ
≤ ⇒�തߪ ܣ = ඨ

ܰ

തߪ
= ඨ

3545.431

200
= 4.21݉
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Figure.VI.1.Schéma de la semelle isolée.

Tenant compte de distances existantes entre les poteaux dans les deux directions, on peut

conclure que l’emploi des semelles isolées est impossible, à cause de chevauchement de deux

semelles voisines. Ce qui nous conduit à vérifier les semelles filantes.

VI-2-1-2- Semelles filantes :

Choisissions une semelle filante, de largeur b et de longueur L situé sous un portique formé de

5poteaux

Ni : l’effort normal provenant du poteau « i ».

∑ܰ௜= ܰܭ15666.701 .

ܰ௦ = 3 × 200 =600KN.

ܰ௦+ ෍ ܰ௜= ܰܭ16266.701

ே

௕∗௅
≤ ⇒തߪ ܾ≥

ே

ఙഥ×௅
⇒ ܾ≥

ଵ଺ଶ଺଺.଻଴ଵ

ଶ଴଴×ଵଵ.ଵ଻
= 7.28݉

Vu la distances existantes entre les axes de deux portiques parallèles, on constate qu’il y a un

chevauchement entre les deux semelles. Donc on doit passer à un radier général.

0.75m0.75m 3.5m5.1m 3.7m

N1 N2 N3 N4 N5

Figure.VI.2. Schéma de la semelle filante.

3.8m
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VI-2-1-3- Radier général :

1. Définition :

Le radier et une fondation superficielle, il se comporte comme un plancher renversé. La

dalle prend appuis sur les 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 choix d’un radier général est une solution afin d’éviter au maximum le désordre dû

aux tassements différentiels et assurer une bonne répartition des charges transmise de la

superstructure au sol d’assise. On opte pour un radier général avec nervures, car il offre une

bonne rigidité et une facilité d’exécution.

2. Pré dimensionnement :

N=46078.49ܰܭ .

Sr≥
ே

ఙഥ
=

ସ଺଴଻ .଼ସଽ

ଶ଴଴
= 230.39݉ ଶ

Or que la surface de notre bâtiment est de S=398.184݉ ଶ;donc on prend ௥ܵ =S

D’où on utilise un radier général sons débord

a- Condition de coffrage :

Nervure : ℎ௧ ≥
௅೘ ೌೣ

ଵ଴
=

଺ଽ଴

ଵ଴
= 69ܿ݉ soit h=70cm.

La dalle : h≥
௅೘ ೌೣ

ଶ଴
=

଺ଽ଴

ଶ଴
=34.5cm soit h=35cm.

b- Condition de rigidité :

௠ܮ����� ௔௫ ≤
గ

ଶ
௘………………………………..…………………………...…………………(1)ܮ

௘ܮ = ට
ସ∗ா∗ூ

௄∗௕

ర
…………….………………………………………...………………………(2)

ܧ : Module d’élasticité du béton E=3.216*10ସܽܲܯ

I : inertie de la section du radier : I=
௕∗௛೟

య

ଵଶ
.

K : Coefficient de raideur du sol.

K=

12 Kg/cm3 Très bon sol

4 Kg/cm3Sol moyen

0,5 Kg/cm3 Très mauvais sol
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Dans notre cas K=4 Kg cm3

Largeur de radier, on prend une bande de 1 m.

De (1) et (2)⟹ ℎ ≥ ටସ଼×௅೘ ೌೣ
ర ×௄

గర×ா

య

≈ 1.11݉

c- Condition de cisaillement :

���������������������߬௨ =
ௗܸ

ܾ× ݀
≤

0.07

௕ߛ
௖݂ଶ଼

���������������������ܸௗ =
Nୢ × L୫ ୟ୶
2 × ௥ܵ௔ௗ

× 1 =
46078.49 × 6.9

2 × 398.184
× 1 = ܰܭ399.23

Nୢ :l’effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.

⇒ d =
௏೏×ఊ್

଴.଴଻×ୠ×௙೎మఴ
=0.35m

A partir des deux conditions on prend :

ℎ௧ = 115ܿ݉ . Pour les nervures du radier.

ℎ௥ = 40ܿ݉ . Pour le radier.

3. Les vérifications nécessaires :

a- Vérification au poinçonnement :

Une force est localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont petites par

rapport aux dimensions de la dalle (radier) ; sous l’action des forces localisées il y a lieu de

vérifier la résistance des dalles au poinçonnement.

D’après le CBA93 (article, A.5.2.4.2), on doit vérifier la condition suivante.

ܰ௨ ≤ ܳ௨ = 0.045 × ௖ߤ × ℎ ×
௖݂ଶ଼

௕ߛ
.

ܰ௨: Effort normal de calcul,

௖ߤ : Périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

ℎ : Hauteur de radier.

1. Sous poteaux :

Cette vérification se fera pour le poteau le plus sollicité.

௖ߤ = (a’+b’)×2
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ቄ
ܽᇱ= ܽ+ ℎ = 0.7 + 1.15
ܾᇱ= ܾ+ ℎ = 0.7 + 1.15

⇒ ௖ߤ = 7.4݉

⇒ ܰ௨ ܰܭ3545.431= ≤ ܳ௨ = 0.045 × 4.6 × 1.15 ×
ଶହ

ଵ.ହ
= 6382.5.5 … … … … … … ݎé݅ݒ… é݂ �݁

2. Sous voiles :

Cette vérification se fera pour le voile le plus sollicité.

௖ߤ = 8.9݉

⇒ ܰ௨ ܰܭ3352.81= ≤ ܳ௨ = 0.045 × 8.9 × 1.15 ×
ଶହ

ଵ.ହ
= 7676.25 … … … … … … … ݎé݅ݒ… é݂ �݁

b- Vérification de la contrainte dans le sol :

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et

transversal.

௠ߪ���������������������� =
௠ߪ3 ௔௫ + ௠ߪ ௜௡

4
< ௦௢௟ߪ

௫,௬ߪ���������������������� =
ܰ

ܵ
±
ܯ

ܫ
(ݕ,ݔ)

D’après le programme SOCOTEC on a les caractéristiques suivantes :

௫ܫ = 2099.8712݉ ସ ;�ܻீ = 5.54݉ .

௬ܫ = 5513.8078݉ ସ ;�ܺ ீ = 9.04݉ .

Avec ௠ߪ ௔௫et ௠ߪ ௜௡ : contrainte maximal et minimal dans les deux extrémité du radier.

Sens Y-Y’ :

ܰ ܰܭ33758.785= et ௬ܯ ܰܭ10075.6413= .݉

௠ߪ ௔௫ =
33758.785

398.184
+

10075.6413

5513.8078
× 9.04 = ≥ܽܲܭ101.30 =௦௢௟തതതതതߪ ܽܲܭ200

௠ߪ ௜௡ =
33758.785

398.184
−

10075.6413

5513.8078
× 9.04 = ≥ܽܲܭ68.26 =௦௢௟തതതതതߪ ܽܲܭ200

௠ߪ =
௠ߪ3 ௔௫ + ௠ߪ ௜௡

4
= >ܽܲܭ93.04 =௦௢௟ߪ …ܽܲܭ200 . … … … … . . … … … … . ݎé݅ݒ. ݂݅ é .݁

Sens X-X’ :

ܰ = ܰܭ33758.785 et ௫ܯ ܰܭ5504.8655= .݉

௠ߪ ௔௫ =
33758.785

398.184
+

5504.8655

2099.8712
× 5.54 = ≥ܽܲܭ99.30 =௦௢௟തതതതതߪ ܽܲܭ200
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௠ߪ ௜௡ =
33758.785

398.184
−

5504.8655

2099.8712
× 5.54 = ≥ܽܲܭ70.26 =௦௢௟തതതതതߪ ܽܲܭ200

௠ߪ =
௠ߪ3 ௔௫ + ௠ߪ ௜௡

4
= 92.04 < …௦௢௟ߪ … … … … … … … … . … … … … … … … … ݎé݅ݒ�… ݂݅ é .݁

c- Vérification de la poussée hydrostatique :
On doit vérifier que :

ܰ௨ ≥ ܲ = ௦݂× ܪ × ܵ× ௪ߛ

Avec : ௦݂ = 1.5, coefficient de sécurité.

,5=ܪ l’ancrage

ܵ= 398.184݉ ଶ, surface du radier.

௪ߛ = ݉/ܰܭ10 ଷ, Poids volumique de l’eau.

ܰ௨ ܰܭ46078,495= ≥ ܲ = 1.5 × 5 × 398.184 × 10 = ܰܭ29863.8 … … … … … … … ݎé݅ݒ. ݂݅ é݁

d- Vérification au renversement :

Selon le RPA99 (Article 10.1.5) on doit vérifier que : ݁=
ெ

ே
<

஻

ସ
.

௬݁ =
ெ ೤

ே
=

ଵ଴଴଻ହ,଺ସଵ

ଷଷ଻ହ ,଼଻଼ହ
=0.298 <

ଵ .଼ହ଻

ସ
= 4.6m…………………………………..vérifiée.

௫݁ =
ெ ೣ

ே
=

ହହ଴ସ,଼଺ହହ

ଷଷ଻ହ ,଼଻଼ହ
=0.163 <

ଵଵ.ଵ଻

ସ
= 2.79m…………………………………..vérifiée.

4. Ferraillage du radier :

Le radier se calcule comme un plancher renversé, sollicité à la flexion simple causée par la

réaction du sol. On calculera le panneau le plus défavorable et on optera le même ferraillage

pour tout le radier. On fait le calcul pour une bande de 1 m.

a- Calcul des sollicitations :

ܳ௨ =
ܰ௨

௧ܵ
=

46078,495

398.18
= ܽܲܭ115.72

ܳ௦ =
ܰ௦

௧ܵ
=

33393,41

398.18
= ܽܲܭ83.86

௫ܮ = 5.67݉ et ௬ܮ = 6.9݉ ⇒ =ߩ
௅ೣ

௅೤
= 0.82

<ߩ 0.4 Donc le panneau travail dans les deux sens ⇒ ܮܷܧ :൜
௫ߤ = 0.0550
௬ߤ = 0.6135

⇒ ܮܵܧ :൜
௫ߤ = 0.0617
௬ߤ = 0.7381
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௫ܯ
௨ = ܮ×௫ߤ

ଶ × ܳ௨ ⇒ ௫ܯ
௨ = ܰܭ204,61 .݉

௬ܯ
௨ = ௫ܯ × ௬ߤ ⇒ ௬ܯ

௨ = ܰܭ125,53 .݉

௫ܯ
௦ = ܮ×௫ߤ

ଶ × ܳ௦ ⇒ ௫ܯ
௦ = 166,34�݇ܰ .݉

௬ܯ
௦ = ௫ܯ × ௬ߤ ⇒ ௬ܯ

௦ = 122,78�݇ .݉

Sachant que :

ELU :

En travée ௧௫ܯ
௨ = ௫ܯ0.85 ܰܭ�173.92= .݉ etܯ�௧௬

௨ = ௬ܯ0.85 = ܰܭ106.70 .݉ .

En appuis ௔௫ܯ
௨ = ௫ܯ0.5 = ܰܭ�102.30 .݉ etܯ�௔௬

௨ = ௬ܯ0.5 = ܰܭ�62,76 .݉ .

ELS :

En travée ௧௫ܯ
௦ = ௫ܯ0.85 ܰܭ�141.38= .݉ etܯ�௧௬

௦ = ௬ܯ0.85 = ܰܭ�104,36 .݉ .

En appuis ௔௫ܯ
௦ = ௫ܯ0.5 = ܰܭ83,17 .݉ etܯ�௔௬

௦ = ௬ܯ0.5 = ܰܭ61,39 .݉ .

Le ferraillage se fait pour une section rectangulaire b*h(1*0.40)݉ ଶ.

b- Condition de non fragilité :

On a une dalle d’épaisseur e≥ 12ܿ݉ et <ߩ 0.4 donc la valeur minimale des armatures

est :

ቐ
௫ܣ =

଴(3ߩ − (ߩ × ܾ× ݁

2
௬ܣ = ଴ߩ × ܾ× ݁

Pour des HA feE400 ଴ߩ) = 0.0008)

௫ܣ = 3.9ܿ݉ ଶ

௬ܣ = 3.6ܿ݉ ଶ




































²2.3

²48.3
2

3

4.0

12

min

min

0min

0min

cmA

cmA

hbA

hbAcmh
y

x

r
y

r
x

r








Les résultats de calcul du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau.VI.1.Les armatures dans le radier.

Sens Localisation M(KN.m) ࢓ࢉ)࢒ࢇࢉ࡭
૛/

࢓ (࢒
࢓࡭ ࢓ࢉ)࢔࢏ ૛/
࢓ (࢒

࢓ࢉ)é࢚࢖࢕࡭ ૛/

࢓ (࢒

Choix
/ml

࢓ࢉ)࢚ࡿ
૛)

X-X’ Travée 173.92 15.08 3.9 16.08 8HA16 14
Appuis 102.30 8.66 3.9 9.24 6HA14 20

Y-Y' Travée 106.70 9.05 3.6 10.78 7HA14 15
Appuis 62,76 5.25 3.6 6.79 6HA12 20

c- Vérification de l’effort tranchant :

௨߬ =
ܸ

ܾ݀
≤ ௔߬ௗ௠ = 0.05 ௖݂ଶ଼

௫ܸ =
௫ܮ௨ݍ

2
×

1

1 +
ߩ
2

= ܰܭ232.67

௨߬ =
232.67 × 10ିଷ

1 × 0.35
= ≥ܽܲܯ0.664 ௔߬ௗ௠ = ܽܲܯ1.25

௬ܸ =
௬ܮ௨ݍ

2
×

1

1 +
ߩ
2

= ܰܭ283.14

௨߬ =
283.14 × 10ିଷ

1 × 0.35
= ≥ܽܲܯ0.808 ௔߬ௗ௠ = ܽܲܯ1.25

d- Vérification à l’ELS :

On doit vérifier que :

௕ߪ =
௦௘௥ܯ

ܫ
≥ݕ ௔ௗ௠ߪ = 0.6 ௖݂ଶ଼ = ܽܲܯ15

௦ߪ = 15
௦௘௥ܯ

ܫ
(݀− (ݕ ≤ ௦ഥߪ

௦ഥߪ = min൬
2

3 ௘݂, 110ටߟ× ௧݂௝൰= ܽܲܯ201.63

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.VI.2.Vérification des contraintes dans le radier à l’ELS.

Sens Localisation M(KN.m) Y(cm) I(࢓ࢉ ૝) (MPa)࢈࣌ ࢙࢈ࡻ (MPa)࢙࣌ Obs
X-X’ Travée 141.38 15.57 195183.86 8.12 Vérifiée 285.85 Vérifiée

Appuis 83.17 8.69 125247.38 6.01 Vérifiée 283.53 Vérifiée
Y-Y' Travée 104.36 9.29 142086.18 6.04 Vérifiée 260.71 Vérifiée

Appuis 61.39 7.61 96780.66 5.03 Vérifiée 281.52 Vérifiée
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On remarque que la condition ௦ߪ ≤ ௦ഥߪ n’est pas vérifiée. Donc on recalcule la section d’acier

tendu As en admettant que ces armatures travaillent au maximum possible, c'est-à-dire a la

contrainte limite de service ௦ഥߪ .

Les résultats finaux de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.VІ.3.Redimensionnement du Ferraillage du radier. 

Sens Choix par
(m)

A
(cm2)

Y (cm) I(࢓ࢉ ૛) (MPa)ࢉ࢈࣌ (MPa)࢙࣌

X-X’ Travées 8T20 25.13 12.96 255667.2463 7.47 190.56

Appuis 9T14 13.85 12.61 168353.7863 6.49 172.94

Y-Y’ Travées 7T14 16.08 4.09 232729.8554 1.62 184.20

Appuis 6T12 10.78 9.14 133586.9248 4.38 185.78

5. Schéma de ferraillage :

6. Ferraillage des nervures :

Les nervures sont des poutres de section en T solidaire dans le radier. Elles sont calculées

à la flexion simple. Pour leurs ferraillages, on utilise la méthode de CAQUONT car la

fissuration est nuisible.

Après calculs des sollicitations sur les différentes files on opte pour les files les plus

défavorables selon les deux sens (soit 4-4 selon x-x’ et B-B selon y-y’). [Annexe 5]

 Répartition des charges :

=ߩ
ହ.଺଻

଺.ଽ
= 0.82 > 0.4 ⇒ La transmission des charges sera subdivisée en deux charges

(triangulaires, trapézoïdales).
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 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

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

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.

 Schéma statique équivalent des deux sens :

Sens x-x’ :
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Sens y-y’ :

 Calcul des moments :

- Moment aux appuis :

௔ܯ =
௉೒௅೒

′యା௉೏௅೏
′య

.଼ଶହ(௅೒
′ ା௅೏

′ )

Avec : L’=L (Travée de rive).

L’=0.8*L (Travées intermédiaires).

Pour l’appui de rive ௔ܯ = ଴ܯ0.15 ଴ܯ���ݐ݁ = .ଶ/8ܮܳ

- Moment en travée :

(ݔ)௧ܯ =
ܲ ∗ ݔ

2
−ܮ) (ݔ + ௚ܯ ቀ1 −

ݔ

ܮ
ቁ+ ௗܯ ቀ

ݔ

ܮ
ቁ

=ݔ
ܮ

2
−
௚ܯ − ௗܯ

ܲ × ܮ
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ௗܯ�ݐ௚�݁ܯ : Moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

ܸ =
݈ܲ

2
+
௚ܯ + ௗܯ

݈

 Sens longitudinal (X-X) :

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

Tableau.VI.4.Sollicitations sur la nervure dans le sens longitudinal.

Travée lx(m) l’x(m) P (KN/m) Ma (KNm) X

(m)

Mt(KNm) V(KN)

Mg Md Vg Vd

A-B 6.9 6.9 671.94 0 -3877.7 2.61 2295.04 1470.07 1495.79

B-C 3.45 2.784 205.74 -3877.7 -248.26 6.84 932.75 612.07 475.48

C-D 4.00 3.2 238.54 -248.26 -436.64 1.8 139.28 536.35 507.71

D-E 4.22 4.22 251.66 -436.64 0 2.52 363.15 560.04 545.91

 Sens transversal (Y-Y):

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

Tableau.VI.5.Sollicitations sur la nervure dans le sens transversal.

Travée lx(m) l’x(m) P (KN/m) Ma (KNm) X

(m)

Mt(KNm) V(KN)

Mg Md Vg Vd

A-B 5.5 5.5 507.34 0 -1860.25 2.08 1100.99 1374.36 1461.51

B-C 5.67 5.67 518.15 -1860.25 0 3.47 1249.99 1527.48 1447.94

7. Ferraillage :

Les nervures sont des poutres continues, de section en T. Elles sont ferraillées à la flexion

simple dont les dimensions sont :

ℎ = 115ܿ݉

ℎ଴ = 40ܿ݉

଴ܾ = 70ܿ݉

݀ = 103.5ܿ݉

ଵܾ ≤ ݉ ݅݊ ൬
௬ܮ

10
,
௫ܮ
2
൰= 55ܿ݉

On prend :�ܾଵ =cm

b1

h

b

h0

b0
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Donc : ܾ= 2 ଵܾ + ଴ܾ = 2 × 55 + 70 = 180ܿ݉

Le moment équilibré par la nervure :

௧௨ܯ = ௕݂௨ ℎܾ଴(݀− ℎ଴) = 14.2 ∗ 10ିଷ ∗ 1.8 ∗ 0.4 ∗ (1.035 − 0.2)

௧௨ܯ = ܰܭ8537.04 .݉

௨ܯ = ܰܭ208.51 .݉ < ௧௨ܯ = ܰܭ8537.04 .݉

L’axe neutre passe par la table de compression⇒calcul d’une section rectangulaire (b*h)

௠ܣ ௜௡ = 0.23ܾ݀ ∗
௧݂ଶ଼

௘݂
= 22.49ܿ݉ ଶ

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.VІ.6.Tableau du ferraillage des nervures. 

Sens Localisation Moment (KN.m) A min (cm2) A calculée (cm2) A adoptée (cm2)

X-X’ Travée 2295.04 40.25 66.64 5T32+2(5T20)=

70.41

Appuis 3877.70 40.25 141.55 3(5T32)+5T25=

145.18

Y-Y’ Travée 164.04 40.25 31.21 5T25+5T20=40.25

Appuis 1860.25 40.25 57.18 6T32+6T32=77.7

 Les vérifications :

a.Vérification de l’effort tranchant

௨߬ =
௏೘ ೌೣ

௕ௗ
≤ min(0.1 ௖݂ଶ଼; ܲܯ3 )ܽ=2.5MPa

Sens Vu ࢛࣎ Obs
y-y’ 1495.79 2.06 Vérifiée
x-x’ 1527.48 2.11 Vérifiée

b. Vérification à l’ELS

 État limite de compression du béton

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

 Les contraintes dans l’acier

La fissuration est préjudiciable, donc la contrainte de traction des armatures est limitée,

c’est le cas des éléments exposés aux intempéries.

௦ߪ ௦ഥminߪ≥ (2/3f e , 110 tjf )=201,63 MPa.
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௦ߪ� = 15 ×
୑ ౩౛౨×(ୢି୷)

୍
≤ ௦ഥߪ = ܽܲܯ201.6

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.VІ.7.Vérification des contraintes dans l’acier et dans le béton. 
Sens M

(KN.m)
A

(cm2)
Y (cm) I(࢓ࢉ ૛) (MPa)ࢉ࢈࣌ (MPa)࢙࣌

x-x’ Travées 1567.67 70.41 42.80 5981429.48 18.54 238.63
Appuis -2139.84 145.18 54.91 8947648.61 13.13 174.30

y-y’ Travées 898.11 40.25 34.5 3832605 8.08 242.53
Appuis -1422.78 77.7 45.59 6750615.748 11.25 197.31

On remarque que la contrainte dans le béton et dans l’acier n’est pas vérifiée, pour

satisfaire la condition, on augmente la hauteur de la nervure (soit ℎ௧=120cm) et on

recalcule la section d’acier

La méthode de calcul à suivre et celle de (BAEL E.III.3.z).

Tableau.VІ.8.Redimensionnement du Ferraillage des nervures. 

M
(KNm)

ࣅ (°)࣐ ࢻ ࢉ࢈࣌
(MPa)

Acalc(cm2) Amin(cm2) Aadop(cm2/ml)

Sens
x-x

Travée 1567.67 1.28 46.32 0.43 10.19 82.16 40.25 6T32+2(6T20)=85.95

Sens
y-y

Travée 898.11 1.16 37.19 0.347 7.15 46.65 40.25 6T20+6T25=48.3

Les résultats finaux de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.VІ.9.Vérification des contraintes dans l’acier et dans le béton.
Sens Choix par

(m)
A

(cm2)
Y (cm) I(࢓ࢉ ૛) (MPa)ࢉ࢈࣌ (MPa)࢙࣌

x-x’ Travées 6T32+2(6T20) 85.95 47.29 7219450.636 10.26 197.74
Appuis 3(6T32) 144.76 54.91 8947648.61 13.13 174.30

y-y’ Travées 6T20+6T25 48.3 38.05 4830387.631 7.07 195.09
Appuis 6T32+6T25 77.7 45.59 6750615.748 11.25 197.31

Armatures transversales

)20;70.;29.34min();
10

;
35

min( 0  lt

bh
 Soit .10mmt 
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Espacement des aciers transversaux

cmScm
h

S tlt 30)30;30;30min()30;12;
4

min( min   Soit .10cmSt 

 Schéma de ferraillage des nervures :

Sens x-x’

Figure.VI.4.Schéma de ferraillage de la nervure dans le sens x-x’.

Sens y-y’

Figure.VI.5.Schéma de ferraillage de la nervure dans le sens y-y’.
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VI-3- Voile périphérique : (D’après le RPA99/2003 Article.10.1.2).

Les ossatures au-dessous de niveau de base, doivent comporter un voile périphérique

continue entre le niveau de fondation et le niveau de base d’après le RPA99 version2003

(article.10.1.2).

Le voile périphérique doit répondre aux exigences minimales suivantes :

- Une épaisseur minimale de 15 cm.

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimum des armatures est de 1% dans les deux sens (horizontal et

vertical).

- Les armatures de ce voile ne doit pas réduire (diminue) sa rigidité d’une manière

importante.

VI-3-1- Caractéristiques des voiles :

- Hauteur h=4.30 m.

- Langueur L=6.9

- épaisseur e=20cm.

VI-3-2- Caractéristiques du sol :

Les caractéristiques de sol selon le rapport de sol sont les suivantes :

- Poids spécifique : 3/1.20 mKN

- Angle de frottement :  24 [Annexe 06]

- Cohésion : C=0.31.

VI-3-3- Méthode de calcul :

Le voile périphérique comme un ensemble de panneaux dalles encastrés en chaque côté.

Il est soumis à la poussée des terres, et une surcharge d’exploitation estimée à 10 2/KN m .

VI-3-4- Sollicitations :

௔ܭ =
1 − sin߮

1 + sin߮
= 0.42

Poussé des terres : ௧ܲ = ௔ܭ ∗  ∗ h = 0.42 ∗ 20.1 ∗ 4.30 = 36.30KN/m2

Poussée dû à la surcharge : ௦ܲ = ܽܭ ∗ =ݍ 4.2
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VI-3-5- Ferraillage:

VI-3-5-1- Calcul à l’ELU :

Pu=1,35× ௦ܲ+1,5× ௧ܲ= 43.7 KN/m².

Pu=1.35*4.2+1.5*36.45=5.67+54.45=60.12 KN/m².

+ =

Figure.VI.6.Diagramme des contraintes à l’ELU.

Le voile périphériques se calcul comme un panneau de dalle sur quatre appuis, uniformément

chargé d’une contrainte moyenne tel que :

 4,063,0
y

x

L

L
 Le panneau travail dans les deux sens.

D’après le tableau (Annexe1) on tire :










3338,0

0779,0
:63,0

y

x
ELU






yxy

uxxx

MM

qLM









00

2
0

mKNM

mKNM

ày

x

.31.20

..85.600





Moment en travée :

mKNMM

mKNMM

yty

àxtx

.26.1785,0

.72.5185,0

0 



60.12KN/m²54.45 KN/m²5.67KN/m²

5KN/m²P1 P2

2minmax /25.42
4

67.545.543

4

3
mKNq moyu 









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Moment en appui :

mKNMM xap .25.183,0 0 

Les sections d’armatures sont récapitulées dans le tableau suivant :

Avec : ebA  %1,0min …….condition exigée par le RPA.

Tableau.VI.10. Ferraillage du voile périphérique.

Sens M(KN.m)

࢛࢈ࣆ ࢻ Z(m)
࢓࡭ ࢔࢏
࡭ࡼࡾ

࢓ࢉ) ૛)
A

calculé
(cm²)

A adopté
(cm²)

St (cm)

Travée x-x’ 51.72 0.1127 0.1498 0.1692 2.00 8.78 8T12=9.05 11

y-y’ 17.26 0.0556 0.0716 0.1438 2.00 3.02 4T10=3.14 25

Appuis x-x’ et

y-y’

18.25 0.0398 0.0507 0.1763 2.00 2.97 4T10=3.14 25

VI-3-5-2- Vérifications :

 Effort tranchant :

On doit vérifier que : )3;1,0min( 28 MPaf
db

V
c

u
u 


  =2,5 MPa (fissuration nuisible).

On a : KN
Lq

V
yu

y 84.110

2

63,0
1

1

2

9.625.42

2
1

1

2

















MPaMPau 5.2616,0
18,01

1084.110 3









 

KN
Lq

V xu
x 08.69

2

63,0
1

1

2

3.425.42

2
1

1

2

















MPaMPau 5.2384,0
18,01

1008.69 3









 

5,2 ...............................................................................................................…Condition vérifiée.

 Vérification à l’ELS :

 4,063,0
y

x

L

L
 Le panneau travail dans les deux sens.

D’après le tableau (Annexe1) on tire :

2minmax /39.28
4

2.445.363

4

3
mKNq moys 









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








5004,0

0831,0
:56,0

y

x
ELS






mKNM

mKNM

y

x

.65.13

..27.27

0

0





Moment en travée :

Moment en appui :

mKNMM xap .78,33,0 0 

 Vérification des contraintes :

On doit vérifier :

.63.201)(15

.156.0 28

MPady
I

M

MPafy
I

M

s
ser

s

cb
ser

b









TableauVI.11.Vérification des contraintes dans le voile.

Sens ࡹ ࢘ࢋ࢙

(KN.m)
A( 2cm ) Y(cm) I( 4cm ) ࢉ࢈࣌ ࢙࣌ Obs

Travée x-x’ 10.71 8.78 6.06 26193.79 2.48 73.23 Vérifiée

y-y’ 4.55 3.02 3.61 10948.56 1.5 89.70 Vérifiée

Appuis x-x’et
yy’

3.78 2.97 3.58 10792.99 1.25 75.52 Vérifiée

mKNMM

mKNMM

yty

xtx

.55,485,0

.71,1085,0

0

0





yxy

uxxx

MM

qLM









00

2
0
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VI-3-5-3- Schéma de ferraillage :

Coupe
Coupe A-A :

Figure.VI.7.Schéma du ferraillage du voile périphérique.





Conclusion générale

L’étude de ce projet nous a permit, d’une part de prendre connaissance des principales

étapes à suivre lors de l’étude d’un projet de construction, et même la maitrise du logiciel

SAP200 V14.

D’autre part, cette étude nous a permis d’enrichir les connaissances requises le long de

notre cursus, et nous de dégager certaines conclusions. Parmi celles-ci on a pu retenir ce qui

suit :

1. La modélisation doit, autant que possible englober tous les éléments de la structure, ce

qui permet d’avoir un comportement proche de la réalité ;

2. La disposition des voiles est très importante pour avoir un bon comportement

dynamique de la structure et ça en tenant en compte de l’interaction ;

3. La modélisation des escaliers dans la superstructure influe directement sur la nature

des modes de vibrations, elles peuvent engendrer des modes de torsion non

négligeables ;

4. Si la justification de l’interaction et de la période de vibration de la structure sont

satisfaits, donc le facteur économique est respecté ;

5. L’intensité des forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un tremblement de

terre est conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique,

mais aussi par la rigidité de la structure sollicitée ;

6. Après l’étude des éléments porteurs, on a constaté que les poteaux sont ferraillés avec

le minimum de RPA et cela est dû au surdimensionnement de ces dernières et à

l’existence des voiles et aussi par les exigences du l’RPA qui valorise la sécurité par

rapport à l’économie ;

7. Le choix du type de fondation s’est avéré important tout en respectant les mesures de

prévention imposées pour la stabilité de la structure. Quoi que nous avons un sol qui a

un taux de travaille de 2 bar. On a remarqué que les fondations superficielles ne

peuvent être utilisées vue l’importance du poids de la structure et la faible surface du

projet, et cela nous a conduit a opté pour des fondations sur radier qui peuvent assurer

la stabilité de notre structure.

8. Il est important de souligner la nécessité de garantir une meilleure qualité des

matériaux avec la mise en place de procédures de contrôle adéquates, car il est clair

que sans une mise en œuvre de qualité de la part de l’entrepreneur, la construction
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peut s’effondrer suite à l’utilisation des matériaux de qualité médiocre et/ou de qualité

d’exécution dérisoire. Raison pour laquelle une démarche de conception parasismique

dans la construction doit être mise en place, elle doit se baser sur trois points :

 respect de réglementation parasismique.

 conception architecturale parasismique.

 mise en œuvre soignée de la construction.
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