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Introduction générale

Pour mieux se protéger contre d’éventuels événements sismiques, il est nécessaire de

bien comprendre les phénomènes de tremblement de terres qui est à l’ origine de mouvement

fort du sol.

Les mouvements sismique a pour effet d’induire dans la sol et les ouvrages des forces

d’inertie importante est rapidement variable. Son action s’exerce donc d’une manière

fondamentalement dynamique.

L’amélioration de la réglementation technique de la construction se base donc sur une

connaissance approfondie du mouvement du sol.

A cet effet l’ingénieur en génie civil est censé concevoir des édifices de manière à faire

face à ce phénomène (construction parasismique), il doit en outre tenir compte de différent

facteur tel que l’économie, esthétique, la résistance et surtout la sécurité.

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

règlement a fin d’assuré le bon fonctionnement de l’ouvrage. Le choix du système de

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

l’usage de la construction ainsi les contraintes architecturales.

Le projet qu’on à choisit porte sur l’étude d’un bâtiment multifonctionnelle (R+10 avec

sous-sol et entresol), il regroupe a la fois commerce, service et logements d’habitation et il est

contreventé par un système mixte (voile portique).

Les calculs ont été mené en respectant les différents code de calcul et de conception des

structures du génie civil, notamment le CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003 et les

différentes DTR.

Le travail est partagé en six chapitres :

Premier chapitre : présentation du projet et les principes de calcul vis-à-vis des règlements.

Deuxième chapitre : pré dimensionnement des éléments du bâtiment.

Troisième chapitre : calcul des éléments secondaires tels que les planchers, les escaliers,

l’acrotère et l’ascenseur.

Quatrième chapitre : l’étude dynamique qui est faite en utilisant le logiciel SAP2000 V14.

Cinquième chapitre : calcul du ferraillage des éléments structuraux.

Sixième chapitre : étude de l’infrastructure.



Chapitre I Généralités

2

I.1. Introduction

L’étude d’un bâtiment en béton armé nécessite des connaissances sur lesquelles

l’ingénieur prend appui, et cela pour obtenir une structure à la fois sécuritaire et économique.

A cet effet, on consacre ce chapitre à l’étude des matériaux de construction à utiliser.

I.2. Présentation du projet

L’ouvrage faisant l’objet de la présente étude est un bâtiment à usage mixte (habitation-

services-commerce) faisant partie d’un ensemble promotionnel. Sa structure est en

R+10+E/Sol+S/Sol, ayant une forme régulière et implantée dans la Ville D’AKBOU. Cette

région est classée zone à moyenne sismicité (zone II.a) selon le (RPA99/version 2003),

règlement parasismique en vigueur en Algérie.

I.3 .Caractéristiques de la structure

I.3.1 .Caractéristiques géométrique

Les caractéristiques de la structure sont :

 Largeur en plan .....................................................19.25m

 Longueur en plan………………………………. .24.10m

 Hauteur du RDC ……………………………… ...4.59m

 Hauteur de l’entresol……………………………...3.06m

 Hauteur du sous-sol……………………………... .2.21m

 Hauteur 1ér étage ………….. …………………. ..3.40 m

 Hauteur d’étage courant………………………......3.06m

 Hauteur totale………………………………….. 38.59 m.

I.3.2 .Données du site
 L'ouvrage appartient au groupe d'usage 2 en vertu du RPA99 version 2003.

 Le site est considéré comme ferme (S 3).

 Contrainte admissible du sol  = 2.00 bars

 L’ancrage minimal des fondations : D=1.50m.

I.3.3.Les planchers
Les planchers dans notre structure sont de type :

 dalle pleine au niveau de la cave

 dalle pleine à tous les étages au niveau d'ascenseur et de la cage d'escaliers

 plancher a corps creux à tous les niveaux
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I.3.4.Les escaliers

Ce sont des éléments secondaires réalisés en béton armé coulés sur place, permettant le

passage d’un niveau à un autre.

I.3.5.Les maçonneries
 les murs extérieurs seront réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 15

cm séparées par une âme d’air de 5cm.

 les murs de séparation intérieure seront en une seule paroi de brique de 10cm

I.3.6.L’acrotère
C’est un élément encastré dans le plancher terrasse.

Dans notre projet on a un seul type d’acrotère sur le plancher terrasse inaccessible.

I.3.7. Choix du contreventement

L’ouvrage en question rentre dans le cadre de l’application du RPA 99 (version

2003).répondant aux conditions de l’article 4-b du RPA99, la structure sera assurée par un

contreventement mixte avec justification d’interaction portique-voile. Pour ce genre il y a

lieu également de vérifier un certain nombre de conditions :

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

sollicitations dues aux charges verticales.

 Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les

portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi qu’aux

sollicitations résultantes de leurs interaction à tous les niveaux.

 Les voiles doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges

horizontales, au moins 25% de l’effort tranchant de l’étage.

I.4. Règlements et normes utilisés

Les règlements utilisés sont :

 RPA99 /version 2003.

 BAEL91/modifiées 99.

 CBA93.

 DTR B.C.2.2

 DTR B.C.2.3.3

I.5.Etats Limites

Dans le domaine des constructions, un état limite est celui qui satisfait strictement aux

conditions prévues sous l’effet des actions (force, moment ou couples) qui agissent sur la

structure ou l’un de ses éléments.
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Les conditions sont : la stabilité, la résistance, la durabilité, les déformations (flèches)

non nuisibles pour satisfaire les fonctions techniques d’utilisation des structures et leur

confort.

I.5.1.États limite ultimes (ELU)

Le dépassement de cet état conduit à la ruine de la structure. Au-delà de l’état limite

ultime, la résistance des matériaux et des aciers sont atteints, la sécurité n’est plus garantie et

la structure risque de s’effondrer.

On distingue:

 Etat limite de l'équilibre statique (pas de renversement, pas de glissement).

 Etat limite de résistance de l'un des matériaux (pas de rupture par écrasement

ou par allongement excessif).

 Etat limite de stabilité de forme (pas d’instabilité).

I.5.2. Etats limite de service (ELS)

Qui définissent les conditions que doit satisfaire l’ouvrage pour que son usage normal

et sa durabilité soient assurés.

 Etat limite de compression du béton.

 Etat limite d'ouverture des fissures (durabilité des ouvrages).

 Etat limite de déformation (flèche maximale).

I.6. Actions et sollicitations

I.6.1 les actions

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

aux déformations imposées, elles proviennent donc :

 Des charges permanentes.

 Des charges d’exploitations.

 Des charges climatiques.

1. 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.
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 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 produisant rarement et avec une courte durée

d’application, on peut citer :

 Les chocs.

 Les séismes.

 Les explosions.

 Les feux.

2. 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

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

utilisée est :

1,35Gmax+Gmin+1,5Q1+ ∑1,3ψ i0 Q i

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

  ψoi: Coefficient de pondération.

 Situations accidentelles

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

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.
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  ψ1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable.

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

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

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

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

b) Combinaison d’action à l’E L S

Gmax+Gmin+Q1+∑ ψ0iQi

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

Avec :

G max : l’ensemble des actions permanentes défavorable.

G min : l’ensemble des actions permanentes favorable.

Q1 : action variable de base.

Q i : action variable d’accompagnement.

c) Combinaisons de calcul

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

déformations sont :

 Situations durables : ELU: 1,35G+1,5Q

ELS :G+Q

 Situations accidentelles : G+Q∓ܧ

0.8G∓ܧ

G+Q∓1.2ܧ Pour les poteaux des portique autostable

I.6.2 Les sollicitations

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

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

I.7. Caractéristique des matériaux

I.7.1 Le béton

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.



Chapitre I Généralités

7

1. Composition du béton

On a proposée un béton d’ou un mètre cube, est composé de :

350 Kg de ciment (CPA 325).

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

Gravillons (5<Dg< 15mm).

Gravier (15<Dg<25mm).

175 l d’eau de gâchage.

Le béton obtenu aura une masse volumique qui varie entre 2200 Kg/m3 et 2500Kg /m3.

2. Résistance du béton

a) Résistance en compression cjf

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 (

cjf 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, cjf est fonction de l’âge du béton. Aussi, la valeur

conventionnellement retenue pour le calcul des ouvrages est cjf .

 Pour des résistances c28≤40 MPa.

cj
j

j

83,076,4 
 28cf        si   j ≤ 28j 

cj= fc28 si j > 28j

BAEL91 (Art A.2.1.11)

 Pour des résistances c28.> 40 MPa.

cj=
95,04,1 

j
c28. si   j ≤ 28j 

cj = c28 si j > 28j

800 l de

Fig I.1: Evaluation de la résistance cjf en fonction de l’âge du béton
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Pour 1m³ de béton courant dosé à 350kg 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 tjf

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 ftj, est

conventionnellement définie par les relations :

tj =0,6 + 0,06fcj si c28 ≤ 60 MPa . CBA93 (Article A.2.1.1.2)

tj =0,275 fcj si c28> 60 MPa.

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

c) Contrainte limite

 Etat limite ultime

 Contrainte ultime de compression

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

2 80 , 8 5 c
b u

b

f
f




Fig I.2 : Diagramme des contraintes du béton

ƒbu : contrainte ultime du béton en compression.

b : Coefficient de sécurité. b = 1,5 en situations durables ou transitoires.

b =1,15 en situations accidentelles.

Compression
avec flexion

Compression
avec flexion
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ƒ bu =14,17 MPa pour : b =1,5

ƒ bu =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.

 Etat limite de service

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

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

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

bcbc 

Avec : bc = 0,6 ƒ 28c =15 MPa. CBA93 (Article A.4.5.2)

d) déformation longitudinale du béton

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

Young instantané Eij et différé Evj

εbc(‰)

σbc(MPa)



 bc

Fig I.3: Diagramme des contraintes limite du béton
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 Le module de déformation longitudinale instantané

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

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

du béton Eij est égal à :

Eij = 11000 3
cjf , (fcj= fc28= 25 MPa ) d’où : Ei28= 32164 MPa. CBA93 (Article A.2.1.2.1)

 Le module de déformation longitudinale différé

Sous un chargement 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 . CBA93 (Article A.2.1.2.2)

Eij= 11000 (c28)
1/3 .

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

Pour : c28=25Mpa on a :

Ev28=10721,40 MPa

Ei28=32164,20 MPa

 Module déformation transversale

)1(2 




E
G (Module de glissement).

Avec : E : Module de Young

 : Coefficient de poisson

18493, 45ELSG MPa

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.

 =

Avec:

Déformation longitudinale

Déformation transversale

L

t

0 ξ

ξ

ΔL/L

Δd/d
ν  0
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           ξt: déformation limite transversale.

            ξl: 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.7.2 L’acier

Le matériau acier est un alliage 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, en constitue un matériau homogène.

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

1. Résistance caractéristique de l’acier

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

Principales armatures utilisés

Tableau I.1 : ef en 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 TLE500 FeTE500

ef [MPa] 215 235 400 500 500 500

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

2. Contrainte limite :

 Etat limite ultime

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte- déformation suivant

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

σs

B’ Raccourcissement
A’de l’acier

fe /γs

fe /γsA allongement B

fe /γsεs

10‰
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 s=
s

ef


; es =

s

s

E


.

Avec :

E s = 200 000 MPa.

s : Coefficient de sécurité.

 Etat limite de service

Nous avons pour cet état : BAEL91 (Article A.4.5.32)

 Fissuration peu préjudiciable.

 Fissuration préjudiciable : st ≤


st = min (2/3f e , 110 tjf )

 Fissuration très préjudiciable : st ≤ 


st = min (1/2 f e , 90 tjf )

 : Coefficient de fissuration.

 = 1 pour les ronds lisses (RL)

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

I.8 Hypothèses de calcul

I.8.1 Calcul aux états limites de services

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

armatures et le béton.

 La résistance de traction de béton est négligée.

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

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

à 15 (η =
b

s

E

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

I.8.2 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.

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

 Le raccourcissement ultime du béton est limité à

bc = 3.5 ‰ en flexion

bc = 2 ‰ en compression centrée

s =1 cas de situations accidentelles.

s =1,15 cas de situations durable où transitoire.
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 La règle des trois pivots qui consiste à supposer que le domaine de sécurité est défini

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

définis par la figure suivante :

Tel que :

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

concentrée.

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

comprimée.

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

la fibre la plus comprimée.

Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont :

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

 La résistance à la traction ft28 = 2.1 MPa.

 Evj = 10721,40 MPa.

 Eij = 3216.20MPa.

 fe = 400 MPa.

Fig I.5 : Diagramme des déformations limites de la section règle des trois pivots.



Chapitre II Pré dimensionnement des éléments

14

II.1. Introduction
Les éléments porteurs doivent avoir une section minimale pour reprendre les efforts

sollicitant et pour cela nous avons respecté les recommandations du : (RPA 99 version 2003,

BAEL 91 et CBA 93 et le DTR).

II.2. Pré dimensionnement des planchers

II.2.1. Les planchers à corps creux

Le plancher est un élément qui joue un rôle porteur supportant les charges et

surcharges et un rôle d’isolation thermique et acoustique et séparateur entre deux étages.

Il est composé de corps creux et de poutrelles et de dalle de compression. Son pré

dimensionnement se fait par satisfaction de la condition suivante :

h  Lmax /22.5 CBA93( Art B.6.8.4.2.4)

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

ht : hauteur du plancher

Lmax=420-30=390cm

h 390 /22,5= 17.33cm

Donc on adoptera des planchers à corps creux avec une hauteur de (16+4)=20cm.

Avec :

h = 16 cm : hauteur du corps creux.

h0= 4 cm : hauteur de la dalle de compression.

Fig. II.1 : Coupe du plancher à corps creux.

b

h0

h
ht
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II.2.2. Pré dimensionnement des poutrelles
La disposition des poutrelles se fait selon deux critères :

1. Critère de la petite portée

Les poutrelles sont disposées parallèlement à la plus petite portée.

2. Critère de continuité

Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les poutrelles sont disposées

parallèlement au sens du plus grand nombre d’appuis.

Dans notre cas les poutrelles sont disposées selon les deux critères.

Fig II.2 : Disposition des poutrelles.

b : Largeur de la table de compression.

h : Épaisseur du plancher =16+4cm.

L x : Distance maximale entre nus d’appui de deux poutrelles.

yl : Distance maximale entre nus d’appuis de deux poutres principales.

b0 = (0,4 à 0,8) h    →  b0 = (10 à 20cm)

Soit : b0 = 10cm

b1 ≤ min (Lx/2, Ly/10) CBA93 (article A.4.1.3)

Lx = 65-10 = 55 cm : distance entre deux nervures Successives.
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Ly : la distance minimale entre nus d’appuis des poutres secondaires

Ly = 340-30 = 310cm

b1 ≤ min (55/2 ; 310/10) 

b1 ≤ min (27.5 ; 31) 

b1 = 27.5cm

b = 2b1 + b0

b = 227.5 + 10 = 65

Soit : b = 65cm

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

II.2.3. Les dalles pleines
 Critère de résistance (CBA 93)

Lx/35 ≤ e ≤ lx/30 pour une dalle sur deux appuis.

e ≥ Lx/20 pour une dalle sur un seul appui.

Lx/45 ≤e≤  Lx/40 pour une dalle sur trois ou quatre appuis

 Coupe feu (CBA 93)
e ≥ 7cm pour une heure de coupe feu.

e ≥ 11cm pour deux heures de coupe feu.

1. Dalle sur 4 appuis
a) Type1 (au niveau de la cage d’ascenseur)

Lx=3.40 m ;Ly =3.50m


4045

xx l
e

l

40

340

45

340
 e

cmecm 5.855.7 

On opte pour e=15cm

b) Type 2

Lx=3.40m ;Ly=4.05m (plancher du S.Sol)


4045

xx l
e

l

40

340

45

340
 e

cmecm 5.855.7 

On opte pour e=15cm

b1

h

b

h0

b0b1

Fig.ІІ.3 : Schéma d’une poutrelle.
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2. Dalle sur trois appuis
(Balcon du 2ème au10ème étage)

Lx=1.40m ;Ly=3.10m


4045

xx l
e

l

40

140

45

140
 e

cmecm 5.311.3 

On opte pour e=12cm

3. Dalle sur 2 appuis (3ème étage)
Lx=1.70m ; Ly=4.05m


3035

xx l
e

l

30

170

35

170
 e

cmecm 66.586.4 

On opte pour e=15cm

4. Dalle sur un seul appui

(Balcon du 10ème étage)

Lx=1.40m ; Ly=9.60m

20

140

20
 e

l
e x

cme 7

On opte pour e=12cm

II.3. Pré dimensionnement des poutres
II.3.1 Poutres principales

Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres se fait en utilisant la condition

suivante :  L/15≤ h ≤L/10 

h : hauteur de la poutre.
L : distance maximale entre nu d’appuis (Lmax = 4.2−0.30 = 3.9m)

D’ou:
L = 390cm.  26cm ht  39cm
On prend: b=30cm ; h=35cm

 Vérifications selon RPA 99

b  20cm ……………………………………………… vérifiée.

ht  30cm ……………………………………………... vérifiée.

h/b = 35/30 = 1.16 < 4 ………………………….... vérifiée.

Elles seront disposées perpendiculairement aux poutrelles.
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II.3.2. Les poutres secondaires
Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leurs hauteur est donnée par le

critère de flèche qui est : L/15≤h≤L/10 

L: portée maximale entre nu d’appuis (L= 370-30=340 cm)

L =340cm  22.66cm  h  34cm.

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

 Vérifications selon RPA 99

Les dimensions de la poutre doivent satisfaire les conditions suivantes :

b  20cm ……………………………………………… vérifiée.

ht  30cm ……………………………………………... vérifiée. (Article .7.5.1)

h/b = 30/30 = 1 < 4 …………………………….... vérifiée.

Après les vérifications on adopte les dimensions suivantes :

Poutres principales bh = (30 ,35) cm2

Poutres secondaires bh = (30,30) cm2

II.4. Pré dimensionnement des poteaux
Ce sont des éléments en béton arme, rectangulaire et circulaire, le pré

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

appliquant les critères de résistance et le critère de stabilité de forme et suivant les exigences

du RPA 99 version 2003.

Fig II.4 : Hauteur libre d’étage.

Min (b, h)25cm

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

0.25 b/h 4.0

D 25cm pour un poteau circulaire.

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

en vérifiant les recommandations du RPA99.

Les dimensions des poteaux sont supposées :
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1. Sous-sol, entresol (h, b)= (55,55,) cm2 D= (55) cm

2. RDC, 1er étage (h, b)= (50,50) cm2 D= (50) cm

3. 2ème ,3 ème et 4 ème étage (h, b) = (45, 45) cm2 D= (45) cm

4. 5ème ,6 ème et 7ème étage (h, b) = (40, 40) cm2

5. 8ème ,9ème et 10 ème étage (h, b) = (35,35) cm2

II.5. Pré dimensionnement des voiles

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions du RPA (article 7.7.1)

suivantes :

L’épaisseur minimale du voile est de 15cm.

e max [he /22, 15cm].

Avec : he : la hauteur libre d’étage. On a

1. he =3.06-0.20=2.86m (pour étage courant et l’entre sol).

2. he=3.40-0.20=3.20m (pour 1er étage).

3. he = 4,59-0.20=4.39m (pour RDC).

4. he = 2.21-0.15=2.06m (pour sous sol).

On a:

1. e ≥286/22=13.00cm

2. e ≥320/22 =14.54cm

3. e ≥ 206/22 =9.36 cm

4. e≥439/22 =19.95cm

On adopte pour le RDC, l’entre sol et le sous sol une épaisseur de e=20cm et pour tous les

autres étages une épaisseur de e=15cm

II.6. Pré dimensionnement des escaliers
Les escaliers sont une succession de marches permettant le passage d’un niveau à un

autre, les déférents éléments constituant un escalier sont :

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

 La contremarche est la partie verticale, contre la marche

 L’emmarchement est la longueur utile de chaque marche.

 Le giron est la largeur de la marche prise sur la ligne de foulée dont cette dernière est

tracée à 0.5m de la ligne de jour.

 La paillasse supporte les marches et contremarches.

est l’inclinaison de la paillasse par rapport à l’horizontale.
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Fig II.5 : Détail d’un escalier droit.

II.6.1. Différents types d’escaliers
On distingue dans notre projet quatre types d’escaliers :

1. Type 1
Escalier droit à trois volées au niveau de la cage de l’ascenseur, avec les
mêmes dimensions dans tous les étages courants, et l’étage 1 avec les
dimensions qui change dans ce dernier, ainsi que d’autre escaliers qui se
trouve au niveau de l’entre sol et le RDC pour le service avec de différentes
dimensions
2. Type 2
Escalier droit à deux volées au niveau de l’ascenseur, se trouvant au RDC
3. Type 3
Escalier droit à deux volées au niveau de l’ascenseur, se trouvant à l’entre sol
4. Type 4
Escalier droit à deux volées, se trouvant au niveau du sous sol.

II.6.2. Dimensionnement

Condition d’accès d’un étage à l’autre tant dans le sens montant que descendant ;
pratiquement :
– la hauteur h des contremarches se situe entre 14 et 18 cm ;
– la largeur g se situe entre 25 et 32 cm.
La formule très empirique de BLONDEL qui les lie est :

2h+g = m     avec    60 ≤ m ≤ 65cm (1)

Avec :
h = H/n
g = L/(n−1)         n : est le nombre de marches sur la volée

1. Type 1
a) étages courants

Les trois volées sont différentes
Les deux volées 1 et 3 sont identiques
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H = 1.19m h=H/n=119/7=17cm
L = 1.62m g=L/(n-1)=162/6=27cm
n=7 α=tg-1(H/L) =36.29°

2h +g= 61cm 60cm≤61≤65cm………………………………Vérifiée

La longueur développée est : l = Lv+Lp = 162+155 = 317cm
Épaisseur de la paillasse : l’épaisseur de la paillasse est donnée par les deux conditions :

l/30≤ e ≤ l/20

10.56 cm ≤ e ≤ 15.8 cm
e≥11cm (2 heures de coupe feu)
Soit : e = 14cm

La volée 3

H = 0.68m h=H/n=68/4=17cm
L = 0.81m g=L/(n-1)=81/3=27cm
n=4 α=tg-1(H/L)=40.01°

2h +g= 61cm 60cm≤61≤ 65cm………………….. Vérifiée

La longueur développée est : l = Lv+Lp = 81+159 = 240 cm
Épaisseur de la paillasse : l’épaisseur de la paillasse est donnée par les deux conditions :

l/30≤ e ≤ l/20
8 cm ≤ e ≤ 12 cm
e≥11cm (2 heures de coupe feu)
Soit : e = 14 cm

b) 1er étage
Tableau II.1 : Dimensionnement des escaliers du 1er étage.

H (m) L(m) n h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 et
3

1.36 1.89 8 17 27 35.73 14

Volée 2
0.68 0.81 4 17 27 40.01 14

2h +g= 61cm 60cm≤61≤ 65cm …………………………….. Vérifiée

c) 1er étage (Accès pour le service)

Tableau II.2 : Dimensionnement des escaliers du 1er étage (pour le service).

H (m) L(m) N h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 et
3

1.53 2.24 9 17 28 34.33 15

Volée 2
0.34 0.30 2 17 30 48.57 15
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2h +g= 64cm 60cm≤64≤ 65cm …………………………….. Vérifiée

d) RDC (Accès pour le service)

Tableau II.3 : Dimensionnement des escaliers du RDC (pour le service).

H (m) L(m) N h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 2.55 3.92 15 17 28 33.04 20

Volée 2
0.51 0.56 3 17 28 42.32 20

Volée 3
1.53 2.24 9 17 28 34.33 20

2h +g= 62cm 60cm≤62≤ 65cm…………………………….. Vérifiée

2. Type 2 (RDC)

Tableau II.4 : Dimensionnement des escaliers du RDC.

H (m) L(m) N h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 2.38 3.51 14 17 27 34.13 20

Volée 2
2.21 3.24 13 17 27 34.29 20

2h +g= 61cm 60cm≤61≤ 65cm…………………………….. Vérifiée

3. Type 3 (entresol)

Tableau II.5 : Dimensionnement des escaliers de l’entresol.

H (m) L(m) N h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 0.68 0.81 14 17 27 40.01 20

Volée 2
2.38 3.51 14 17 27 34.14 20

2h +g= 61cm 60cm≤61≤ 65cm …………………………….. Vérifiée

4. Type 4 (sous sol)

Tableau II.6 : Dimensionnement des escaliers du sous sol.

H (m) L(m) N h (cm) g (cm) α (°) e (cm)

Volée 1 0.51 0.54 3 17 27 43.36 14

Volée 2
1.02 1.35 6 17 27 337.07 14

2h +g= 61cm 60cm≤61≤ 65cm…………………………….. Vérifiée
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Partie BCD
Β=90/4=22.5°    → x=1.4 tan β=0.58m    → y=1.40-0.58=0.82m
Soit 3 marches avec h=17cm et e=14cm
II.7. Evaluation des charges et surcharges

II.7.1. Tableau récapitulatif

1. Planchers

Tableau II.7 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des

planchers.

Plancher référent désignation
Poids

Volumique
(Kn/m3)

Epaisseurs
(m)

Poids
G

(Kn/m2)

Surcharges Q
(Kn/m2)

Terrasse
inaccessible

(corps
creux)

1
Gravillon de
protection

20 0.04 0.8

1

2
Etanchéité

multicouches
6 0.02 0.12

3
Forme de

pente
22 0.075 1.65

4
Isolation

thermique
18 0.015 0.27

5
Plancher à
corps creux

(16+4)
/ / 2.85

6
Enduit de

plâtre
10 0.02 0.2

Total 5.89

Terrasse
accessible

1 Carrelage 22 0.20 0.44

1.5

2
Mortier de

pose
20 0.40 0.4

3 Lit de sable 18 0.20 0.36

4
Forme de

pente
22 0.075 1.65

5 Plancher / / 2.85

6
Enduit en

plâtre
10 0.20 0.2

Total 5.90

Plancher
Courant a

usage
d’habitation,

bureau et
commercial

1
Revêtement

en
carrelage

22 0.02 0.44

1.5 pour
plancher

d’habitation

2.5 pour le
plancher de

bureau
et 5 pour étage

commercial

2
Mortier de

pose
20 0.02 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.36

4
Plancher à
corps creux

(16+4)
/ / 2.85

5
Enduit de

plâtre
10 0.02 0.2

6
Cloison de
Distribution

10 0.1 1.0

Total 5.25
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Dalle pleine
cave, et au
niveau de

l’ascenseur.

1
Revêtement
en carrelage

22 0.02 0.44

5 pour le
plancher

de stockage
(S.sol)

2
Mortier de

Pose
20 0.02 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.36

4 Dalle pleine 25 0.15 3.75

5 Enduit de
plâtre

10 0.02 0.2

6
Cloison de

Distribution
10 0.1 1.0

Total 6.15

Dalle pleine
balcon.

1
Revêtement
en carrelage

22 0.02 0.44

3.5 pour les
balcons

2
Mortier de

pose
20 0.02 0.4

3 Lit de sable 18 0.02 0.36

4 Dalle pleine 25 0.12 3

5
Enduit de

plâtre
10 0.02 0.2

Total 4.40

Avec : G : charges permanentes
Q : charges d’exploitations

2. Les murs extérieurs

Tableau II.8 : Murs extérieurs (doubles cloisons en briques creuses).

Désignation des éléments e (cm) Poids (Kn/m²)

Enduit en plâtre 1.5 0,15

Briques creuses 15 1,35

Briques creuses 10 0.90

Enduit de ciment 1.5 0,27

 (KN/m²) / 2.67

G = 2,67 Kn/m² Q = 2.5 Kn/m²
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3. Escaliers

a) Volée étage courant

Tableau II.9 : évaluation des charges des volées étage courant.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Marches 8.5 22 2.125

Paillasse 14/ cos α 25 4.342 

Enduit de ciment 2/cos α 14 0.34 

Garde de corps / / 0.42

 (Kn/m²) / / 8.427

b) Palier étage courant

Tableau II.10 : évaluation des charges des paliers étage courant.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Poids de la dalle 14 25 3.50

Enduit en ciment 2 14 0.28

 (Kn/m²) / / 4.98

Gpaillasse= 8.427 Kn/m2 ; Gpalier= 4.98 Kn/m2.

c) Volée 1er étage

Tableau II.11 : évaluation des charges des volées du 1er étage.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Marches 8.5 22 2.125

Paillasse 16/ cos α 25 4.726 

Enduit de ciment 2/cos α 14 0.34 

Garde de corps 10 / 0.42

 (Kn/m²) / / 8.811
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d) Palier 1er étage

Tableau II.12 : évaluation des charges du palier de 1er étage.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Poids de la dalle 16 25 4.00

Enduit en ciment 2 14 0.28

 (Kn/m²) / / 5.48

Gpaillasse= 8.811 Kn/m2 ; Gpalier= 5.20 Kn/m2.

e) Volée RDC et E/S

Tableau II.13 : évaluation des charges des volées du RDC et de l’E/S.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Marches 8.5 22 2.125

Paillasse 20/ cos α 25 6.04 

Enduit de ciment 2/cos α 14 0.34 

Garde de corps 10 / 0.42

 (Kn/m²) / / 10.125

f) Palier RDC et E/S

Tableau II.14 : évaluation des charges des paliers du RDC et de l’E/S.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Poids de la dalle 20 25 5.00

Enduit en ciment 2 14 0.28

 (Kn/m²) / / 6.20

Gpaillasse= 10.125 Kn/m2 ; Gpalier= 6.20 Kn/m2.
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g) Volée du sous sol

Tableau II.15 : évaluation des charges de la volée du S.sol.

Désignation des éléments e (cm) Densité (Kn/m3) Poids (Kn/m²)

Revêtement en carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.40

Lit de sable 2 18 0.36

Marches 8.5 22 2.125

Paillasse 14/ cos α 25 6.04 

Enduit de ciment 2/cos α 14 0.34 

Garde de corps 10 / 0.42

 (Kn/m²) / / 8.895

Gpaillasse= 8.895 Kn/m2.

II.8. Acrotère
L’acrotère est un élément placé à la périphérie du plancher terrasse, cet élément est

réalisé en béton armé, son rôle est la protection contre les infiltrations des eaux pluviales, Il

sert à l’accrochage des matériaux de travaux de l’entretien des bâtiments.

L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher et soumise à

son poids propre et une force horizontale dans notre projet on a un type d’acrotères c’est le

suivant :

S= (0.9*0.1) +(0.05*0.15)+(0.1*0.05)+(0.05*0.05)/2
S=0.103m2

II.8.1. Charge Permanente

1. Poids propre

1 SG b

1103.025 G

G=2.593 Kn/ml

2. Enduit de ciment

eG c  

20 0.02 0.4 KN/mlG   

II.8.2. La Surcharge d’exploitation

Q = 1 Kn/ml
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II.9. La descente de charge

 La loi de dégression des charges d’exploitation

Chaque plancher d’un immeuble est calculé pour la charge d’exploitation maximale

qu’il est appelé à supporter. Toutefois, comme il est peu probable que tous les planchers

d’une même construction soient soumis, en même temps, à leurs charges d’exploitation

maximale, on réduit les charges transmises aux fondations.

La loi de dégression :

Soit : 0Q la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le bâtiment,

1 2, ............... nQ Q Q les charges d’exploitations respectives des planchers des étages

1,2……………n numérotés à partir du sommet du bâtiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes :

Sous toit ou terrasse : 0Q

Sous dernier étage : 0 1Q Q

Sous étage immédiatement inférieur (étage2) : 0 1 20.95( )Q Q Q 

Sous étage immédiatement inférieur (étage3) : 0 1 2 30.9( )Q Q Q Q  

Sous étage n quelconque : 0 1 2

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

2
n n

n
Q Q Q Q Q

n


   

Le coefficient
(3 )

2

n

n


étant valable pour n5

Lorsque les charges d’exploitation sont les mêmes pour tous les étages, la loi de dégression

établie précédemment se réduit à :

Sous toit ou terrasse : 0Q

Sous dernier étage : Q

Sous étage immédiatement inférieur (étage2) : 0.9Q

Sous étage immédiatement inférieur (étage3) : 0.8Q

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

inférieurs suivants :
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Fig II.7 : Schéma de dégression des surcharges.

Fig II.8 : Vue en plan d’identification des poteaux de la descente de charge.
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 Poids propre des poteaux

Tableau II.16 : Evaluation des poids propre des poteaux.

étages S.Sol E/sol RDC 1er 2, 3et
4ème

5, 6et
7ème

8,9
et10ème

S (cm2) (55x55) (55x55) (50x50) (50x50) (45x45) (40x40) (35x35)

P(Kn) 16.71 23.14 28.68 21.25 15.49 12.24 7.37

.
II.9.1. Poteau A1
1. Poids des poutres

Les poutres principales (30×35)

PP = 0.3×0.35×4.275×25 = 11.221 Kn

Les poutres secondaires (0.3×0.3)

PS = 0.3×0.3×3.4×25 = 7.65 Kn

Poids total des poutres est de 18.871 Kn

2. Surfaces afferentes

S1 = (1.55×1.925) = 2.994 m2

S2 = (1.55×1.925) = 2.994 m2

S3 = (1.55×1.95) = 3.11 m2

S4 = (1.55×1.95) = 3.11 m2

Saff =12.208 m2

FigII.9:Surface afférente pour A1.

3. Poids des planchers

Tableau II.17 : Evaluation des charges des plancher.

Planchers Terrasse
Etage

courants
Etage
service

Etage
commercial

Etage
stockage

G(Kn) 71.90 64.09 64.09 64.09 75.08

Q(Kn) 1 1.5 2.5 5 5

4. Descente de la charge du Poteau A1

Tableau II.18 : Descente de charge du premier poteau central.

Niveau Désignation G (Kn) Q (Kn)

N13

Plancher T- inaccessible
Poutres P+S

Poteaux (35x35)

71.90
18.871
9.35 X

12.208
/
/

N12

Venant de N13
Planchers étages courants

X

100.121
64.09
28.22 Y

30.52
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N11
Venant de N12

Y
192.432
92.311

47.00

N10

Venant de N11
Plancher étage courant

Poutres P+S
Poteaux (40x40)

284.743
64.09

18.871 S
12.24

61.65

N9

Venant de N10
S

379.944
95.201

74.446

N8
Venant de N9

S
475.145
95.201

85.456

N7

Venant de N8
Plancher étage courant

Poutres P+S
Poteaux (45x45)

570.346
64.090
18.871 S’
15.49

94.612

N6
Venant de N7

S’

668.797
98.451 103.786

N5
Venant de N6

S’
767.248
98.451

112.924

N4

Venant de N5
Plancher étage courant

Poutres P+S
Poteaux (50x50)

865.699
64.090
18.871
21.250

122.08

N3

Venant de N4
Plancher étage service

Poutres P+S
Poteaux (50x50)

969.910
64.090
18.871
28.680

139.171

N2

Venant de N3
Plancher RDC
Poutres P+S

Poteaux (55x55)

1081.551
64.090
18.871
23.141

175.306

N1

Venant de N2
Plancher E/S
Poutres P+S

Poteaux (55x55)

1187.653
75.08
18.871
16.713

210.588

Total 1298.317
210.588

Nu=1.35G+1.5Q=2068.61Kn
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II.9.2. Poteau A2

1. Poids des poutres

Les poutres principales (30×35)

PP = 0.3×0.35×4.05×25 = 10.631Kn

Les poutres secondaires (30×30)

PS = 0.3×0.3×3.55×25 = 7.987 Kn

Poids total des poutres est de 18.618 Kn

2. Surface afferente

S1 =( 1.75×1.75) = 2.975 m2

S2 =( 1.75×1.55) = 2.55 m2

S3 =( 1.75×1.775)= 3.10 m2 FigII.10:Surface afferante pour A2.

S4 =( 1.55×1.775) = 2.75 m2

Saff =8.4 m2(CC)

3. Poids des planchers

Tableau II.19 : Evaluation des charges des planchers.

Planchers Terrasse1 Terrasse2
Etage
courants

Etage
service

Etage
commercial

Etage
stockage

G (Kn) 17.52 67.772 62.39 62.39 62.39 69.95

Q (Kn) 1 1 1.5 2.5 5 5

4. Descente de la charge du Poteau A2

Tableau II.20 : Descente de charge du deuxième poteau central.

Niveau Désignation G (Kn) Q (Kn)

N14

Plancher T- inaccessible1
Poutres P+S

Poteaux (35x35)

17.522
9.15
9.35

2.975

N13

Venant de N14
Plancher T- inaccessible2

Poutres P+S
Poteaux (35x35)

36.022
67.772
18.618 X
9.35

22.75

N12

Venant de N13
Plancher étage courant

X

131.762
62.396
27.986

38.390

N11

Venant de N12
Plancher étage courant

X

222.144
62.396
27.986

52.325
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N10

Venant de N11
Plancher étage courant

Poutres P+S
Poteaux (40x40)

312.526
62.396
18.618 Y
12.24

64.553

N9
Venant de N10

Y
405.78
93.254

75.075

N8
Venant de N9

Y

499.034
93.254

92.421

N7

Venant de N8
Plancher étage courant

Poutres P+S
Poteaux (45x45)

592.288
62.396
18.618 S
15.49

100.66

N6
Venant de N7

S
688.792
96.504

109.086

N5

Venant de N6
S

785.296
96.504

117.50

N4

Venant de N5
Plancher étage service

Poutres P+S
Poteaux (50x50)

881.8
62.396
18.618
21.25

125.97

N3

Venant de N4
Plancher RDC
Poutres P+S

Poteaux (50x50)

984.064
62.396
18.618
28.68

141.61

N2

Venant de N3
Plancher E/S
Poutres P+S

Poteaux (55x55)

1093.758
62.396
18.618
23.14

174.89

N1

Venant de N2
Plancher S-S
Poutres P+S

Poteaux (55x55)

1197.912
69.956
18.618
16.713

207.36

TOTAL 1303.199 207.36

Nu=1.35G+1.5Q=2070.368Kn
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II.9.3. Les vérifications nécessaires

1. Poteau du sous sol

a) L’effort normal ultime
On a : Nu=2070.368Kn

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

10% .

tel que : Nu=1.1×(1.35G+1.5Q)

Donc Nu=1.1×2070.368KN =2277.404 Kn

b) Vérification a la compression simple

MPa
f

B

N

b

c
bc 2.14

85.0 28 




2

3__
151.0

102.14

404.2277
mBB

N
B

bc







On a : B = 0.55×0.55 = 0.3025m2 …………………………………..vérifiée.

c) Vérification au flambement (Critère de la stabilité de forme)

D’après le CBA93 (article B.8.2.1) on doit vérifier que :








 







s

e

b

cr
u

fAfB
N




9.0
28

Avec :

As : section d’armature.

Br. : section réduite du béton

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

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

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

2

0.85
si: 50

1 0.2
35

50
0.6 si: 50 70

 


 



 

     
 


      

  

On calcul l’élancement
i

l f


lf : langueur de flambement.

l 0 : Langueur du poteau.
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i : Rayon de giration
hb

I
i




I: Moment d’inertie
12

3hb
I




lf = 0.7 l0 =0.7×2.21=1.54 m.

B=0.55×0.55=0.325 m2

I= 40076.0
12

)55.0(55.0 3

m


158.0
3025.0

0076.0
i

2
3

28

2

123.0

15.1100

400

5.19.0

25
837.0

10404.2277

1009.0

837.0

35

746.9
2.01

85.0

50746.9
158.0

54.1

mB

ff

Nu
B

i

l

r

s

e

b

c

r

f




























































Nous avons :

Br = (55-2) × (55-2) ×10-4 =0.280m2

0.280>0.123……………donc le poteau ne risque pas de flamber

d) Vérification des conditions du RPA 99/version 2003

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire en zone ІІa les 

conditions suivantes :

1 1

1 1

1 1

min (b ,h ) 25cm........................vérifie

min (b ,h ) he/20........................vérifie

1/4 b /h 1/4............................vérifie





  
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2. Les autres poteaux

a) Vérification a la compression simple

Tableau II.21 : Résultats des vérifications à la compression simple.

Poteau
S.S

et E/S

RDC et

Etage 1

Etages

2 ,3

et 4

Etage

5,6 et 7

Etage

8,9 et 10

Nu(Kn) 2277.404 1857.88 1311.135 1032.042 550.437

Bcal(m
2) 0.151 0.123 0.087 0.068 0.036

Badop(m2) 0.3025 0.25 0.2025 0.16 0.1225

b) Vérification au flambement

Tableau II.22 : Résultats des vérifications au flambement.

poteau S.S E/S RDC Etage 1
Etage 2

,3 et4

Etage 5 ,6

et7

Etage

8 ,9et10

Nu(Kn) 2277.40 2067.64 1857.88 1669.18 1311.13 1032.04 550.43

Badop(m2) 0.3025 0.3025 0.25 0.2500 0.2025 0.1600 0.1225

l0 (m) 2.21 3.06 4.59 3.40 3.06 3.06 3.06

lf(m) 1.547 2.142 3.213 2.358 2.142 2.142 2.142

I.10-3 (m4) 7.625 7.625 5.208 5.208 3.417 2.133 1.25

i (m) 0.158 0.158 0.144 0.144 0.129 0.115 0.101

Λ 9.791 13.550 22.312 16.375 16.604 18.55 21.207

Α 0.837 0.825 0.786 0.814 0.813 0.804 0.791

Br cal(m
2) 0.123 0.113 0.107 0.093 0.073 0.058 0.031

Br adop (m2) 0.280 0.280 0.230 0.230 0.184 0.144 0.108

c) Vérification des critères du RPA99 Version 2003

D’après les règlements d RPA99 version 2003

1- Min (b1, h1) ≥ 30 cm

2- Min (b1, h1) ≥ he/20

3-1/4≤ b1/ h1≤ 4 avec he la hauteur libre d’étage

Sous sol=2.06m

E/S=2.86m

RDC=4.39m

1er étage =3.20m

Etage courant=2.86m
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d) Les sections des différents poteaux

Tableau II.23 : Vérification des critères du RPA pour les poteaux.

Niveaux Section (b1xh1)
Condition n°

1 2 3 observation

Sous sol 55x55 55>30 55>10.3 0.25<1<4 Vérifiée

E/S 55x55 55>30 55>14.3 0.25<1<4 Vérifiée

RDC 50x50 50>30 50>21.9 0.25<1<4 Vérifiée

Etage 1 50x50 50>30 50>16 0.25<1<4 Vérifiée

Etage2,3et4 45x45 45>30 45>14.3 0.25<1<4 Vérifiée

Etage5,6et7 40x40 40>30 40>14.3 0.25<1<4 Vérifiée

Etage8,9et10 35x35 35>30 35>14.3 0.25<1<4 Vérifiée

II.10. Conclusion
Après avoir fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et que nous avons fait

toutes les vérifications nécessaires, on a opté pour les sections suivantes :

Les poutres

-Principales : 30x35 (cm2)

-Secondaires : 30x30 (cm2)

Les poteaux

-Sous sol, Entresol : 55x55 (cm2)

-RDC, étage 1 : 50x50 (cm2)

-Etage 2,3 et 4 : 45x45 (cm2)

-Etage 5,6 et 7 : 40x40(cm2)

-Etage 8,9 et 10 : 35x35(cm2).
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III.1. Introduction

La construction est un ensemble d’éléments qui sont classés en deux catégories : éléments

principaux et éléments secondaires. Dans ce chapitre on s’intéresse seulement à l’étude des

éléments secondaires (différents planchers, escalier, acrotère et l’ascenseur). Cette étude se fait

en suivant : évaluation des charges sur l’élément considéré, calcul des sollicitations les plus

défavorables puis, détermination de la section d’acier nécessaire pour reprendre les charges en

question toutes on respectant la règlementation en vigueur (BAEL91, CBA93, RPA99/2003….).

III.2. Méthodes de calculs des poutrelles

Pour le calcul des sollicitations on applique deux méthodes qui sont :

III.2.1. Méthode forfaitaire

Le BAEL91 (Art.L.III,2) propose une méthode simplifiée dite méthode forfaitaire. Elle est

applicable que si les 4 conditions sont vérifiées :

1. Le plancher soit à surcharge modérée c'est-à-dire : 2min (2 ; 5KN/m )Q G

2. Le moment d’inertie soit constant sur toutes les travées.

3. Que le rapport : 25,18,0
1


i

i

L

L

4. La fissuration est peu nuisible.

1. Exposée de la méthode

Soit une poutre continue soumise à une charge Q

Et Soit :
GQ

Q


 avec  : Coefficient traduit l’importance de

Q

Q G

a) Moment sur appuis

 Appui de rive

Sur les Appuis de rive les moments sont nuls cependant on les ferrailles (aciers de

fissuration) avec une quantité d’acier équilibrant un moment égale à (- 0,15M0).

 Appuis intermédiaires

 Poutres à deux travées

Les moments sont de l’ordre de (-0.6M0)

 Poutres à plus de deux travées

Ces moment sont de l’ordre de : (- 0.5M0) : Pour les appuis voisin de l’appui de rive.
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(-0,4M0) : Pour les autres appuis intermédiaires.

Tel que M0 : Le maximum des deux moments isostatique encadrant l’appui considéré.

M0 =
8

2
iLq

b) Moment en Travées

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

(1) Mt + max
2


 dg MM









0

0

05,1

)3,01(

M

M
















)........(
2

)3,01(

)......(
2

)3,02,1

)2(
0

0

b
M

M

a
M

M

t

t





 Si c’est une travée de rive………………. ( a )

 Si c’est une travée intermédiaire…………..(b)

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

Tel que 0M : Moment isostatique de la travée considérée.

c) Evaluation des efforts tranchants

Les efforts tranchants sont évalués :

Soit forfaitairement en supposant la discontinuité entre les travées, dans ce cas les efforts

tranchants hyperstatiques sont confondus même avec les efforts tranchants isostatiques sauf pour

les premiers appuis intermédiaires (voisin de rive).

L’effort tranchant isostatique doit être majoré de :

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

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

Soit par la méthode RDM :

Compte tenu de la continuité : Vu= Vu0 (isostatique) + (Mi-Mi-1) / Li
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Fig III.1 : Evaluation des efforts tranchants.

III.2.2. Méthode de CAQUOT

1. Condition d’application

Cette méthode s’applique pour les planchers à surcharge élevée mais peut également

s’appliquer pour les planchers à surcharge modérée lorsque l’une des conditions de la méthode

forfaitaire n’est pas satisfaite.

2. Principe de la méthode

Cette méthode est basée sur la méthode des trois moments que Caquot a simplifiée et corrigé

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

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

a) Moment en appuis

)(5,8 ''

3'3'

dg

ddgg

i
LL

LqLq
M






' 'et : Longueurs fictives
Telque :

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

g d

g d

L L

q q





' 0.8 : Travée intermédiare

: Travée de rive

L
L

L


 


1

2

q l

11.15

2

q l

21.15

2

q l

2

2

q l
1l 2l

1

2

q l

11.1

2

q l

21.1

2

ql

2

2

q l
1l 2l

3

2

q l

31.1

2

q l

41.1

2

q l

2

2

q l
4l3l
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b) Moment en travée

  




































L

X
M

L

X
MXL

q

L

X
M

L

X
MXMXM dg

X
dg 1

2
1)()( 0

)(

2

0
2

0

max XMM

q
L

M

L

MLq

X

L

M

L

ML
qXq

dX

dM

dg

dg










c) L’effort tranchant

L

M

L

M
Xq

L
q

dX

dM
V dg


2

III.3 Etude des poutrelles

Dans notre structure on a plusieurs types de poutrelles dans les différents planchers des étages on

distingue :

Type 1 :

3.40m

Type 2 :

3.70m

Type 3 :

3.40 m 3.40m
Type 4 :

3.40 m 3.40m 3.40 m

Type 5 :

3.40 m 3.7m 3.40 m
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Type 6 :

3.40m 3.70m 3.40m 3.40m 3.40m

Type 7 :

3.40m 3.40m 3.40m 3.70m 3.40m 3.40m 3.40m

III.3.1. Vérifications des conditions de BAEL

 1ère condition

-Plancher terrasse inaccessible

G=5.89KN/m2 ; Q=1Kn/m2
)/5;89.52min(/1 22 mKnmKn  …………......vérifiée

-Plancher terrasse accessible

G=5.90KN/m2 ; Q=1.5Kn/m2
)/5;90.52min(/5.1 22 mKnmKn  …………vérifiée

-Plancher étage courant

G=5.25KN/m2 ; Q=1.5Kn/m2
)/5;25.52min(/5.1 22 mKnmKn  ………....vérifiée

-Plancher RDC

G=5.25KN/m2 ; Q=2.5Kn/m2
)/5;25.52min(/5.2 22 mKnmKn  ………....vérifiée

-Plancher E.sol

G=5.25KN/m2 ; Q=5Kn/m2
)/5;25.52min(/5 22 mKnmKn  ……………..vérifiée

 2ème condition

Type 3 : 25.1
4.3

4.3
8.0  ……………………………………………………vérifiée

Type 4 : 25.1
4.3

4.3
;

4.3

4.3
8.0  ……………………………………………….vérifiée

Type 5 : 25.1
4.3

7.3
;

7.3

4.3
8.0  ……………………………………………….vérifiée

Type 6 : 25.1
4.3

4.3
;

4.3

4.3
;

4.3

7.3
;

7.3

4.3
8.0  ………………………………..……vérifiée

Type 7 : 25.1
4.3

4.3
;

4.3

4.3
;

4.3

7.3
;

7.3

4.3
;

4.3

4.3
;

4.3

4.3
8.0  ………………………...…vérifiée

 3ème condition

Le moment d’inertie est considéré constant dans toutes les travées.

 4ème condition

La fissuration est peu nuisible.
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Donc on peut appliquer dans notre cas la méthode forfaitaire pour la détermination des

sollicitations.

III.3.2. Calcul des charges revenant aux poutrelles

A l’ELU : qu=1.35G+1.5Q ; pu=b x qu

A l’ELS : qs=G+Q ; pu=b x qs

Tableau III.1 : charges et surcharges sur les poutrelles.

Désignation G(Kn/m2) Q(Kn/m2)
ELU ELS

qu(Kn2/m) pu(Kn/m) qs(Kn2/m) ps(Kn/m)

Terrasse

inaccessible
5.89 1 9.441 6.142 6.89 4.478

Terrasse

accessible
5.90 1.5 10.215 6.639 7.4 4.81

Etage

courant
5.25 1.5 9.330 6.069 6.75 4.387

RDC 5.25 2.5 10.837 7.044 7.75 5.037

E.sol 5.25 5 14.587 9.481 10.25 6.662

III.3.3. Calcul des sollicitations

Pour le plancher terrasse inaccessible

Exemple : Poutrelle type 5

1. Calcul à l’ELU

a) Moments isostatiques

Travée A-B : mKn
lP

M UAB .876.8
8

²4.3143.6

8

²
0 




Travée B-C : mKnM BC .51.10
8

²7.3143.6
0 




Travée C-D : mKnM CD .876.8
8

²4.3143.6
0 




3.4 3.7 3.4

Fig III.2: Schéma statique de la
poutrelle. type 4

mlKnP

mlKnP

s

u

/479.4

/143.6




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b) Moments sur les appuis

0 DA MM

mKnMMM

mKnMMM
CDBC

C

BCAB
B

.255.551.105.0),max(5.0

.255.551.105.0),max(5.0

00

00





c) Moments en travées

145.0
89.55.1

5.1








GQ

Q


145.0 
243.13.02.1

04.13,01









Travée A-B

mKnM t .693.6
2

255.5
-51.1005.1≥ 

mKnM t .526.651.100.621≥ 

Travée B-C

mKnM t .78.5
2

255.5255.5
-51.1005.1≥ 




mKnM t .52.651.100.621≥ 

Travée C-D

mKnM t .692.6
2

255.5
-876.805.1≥ 

mKnM t .512.5876.80.621≥ 

d) Les efforts tranchants

 Travée A-B

KnVVKnV ABA 487.111.1443.10
2

4.3143.6





 Travée B-C

KnVKnV CB 50.1250.12
2

7.3143.6
1.1 



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 Travée C-D

KnVKnV DC 443.10487.11
2

4.3143.6
1.1 




1) Calcul à l’ELS

a) Moments isostatiques

Travée A-B : mKnM AB .472.60 

Travée B-C : mKnM BC .664.70 

Travée C-D : mKnM CD .472.60 

b) Moments sur les appuis

0MM DA 

mKnMMM

mKnMMM
CDBC

C

BCAB
B

.832.3664.85.0),max(5.0

.832.3664.75.0),max(5.0

00

00





c) Moments en travées

Travée A-B

mKnM t .879.4
2

832.3
-472.605.1≥ 

mKnM t .019.4472.60.621≥ 

Travée B-C

mKnM t .215.4
2

832.3832.3
-664.705.1≥ 




mKnM t .759.4664.70.621≥ 

Travée C-D

mKnM t .879.4
2

832.3
-472.605.1≥ 

mKnM t .019.4472.60.621≥ 

d) Les efforts tranchants

 Travée A-B
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KnVVKnV ABA 375.81.1614.7
2

4.3479.4





 Travée B-C

KnVKnV CB 114.9114.9
2

7.3479.4
1.1 




 Travée C-D

KnVKnV DC 614.7375.8
2

4.3479.4
1.1 




Les résultats des sollicitations sont présentés sur le tableau suivant

Tableau III.2 : Sollicitations à l’ELU et à l’ELS.

Type de

Planchers

Type de

poutrelles

ELU ELS

Pu

(Kn/m)

M0
max

(Kn.m)

Ma
max

(Kn.m)

Mt
max

(Kn.m)

Vmax

(Kn)

Ps

(Kn/m)

M0
max

(Kn.m)

Ma
max

(Kn.m)

Mt
max

(Kn.m)

Vmax

(Kn)

Terrasse

inaccessible

2 Type 2 6.143 10.512 0.00 10.512 8,286 4.479 7.665 0.00 7.665 11.365

1

Type 4 6.143 8.877 4.439 7.101 8,376 4.479 6.472 3.236 4.439 11.487

Type 5 6.143 10.512 5,256 6,693 9,115 4.479 7.665 3,833 4,879 12,501

Terrasse

accessible

Type 1 6.640 9.595 0.00 9.595 8,177 4.810 6.950 0.00 6.950 11.288

Type 5 6.640 11.363 5.682 7.338 9,788 4.810 8.231 5.315 4.116 13.512

Etages

Courants

Type 4 6.069 8.770 4.385 7.162 8,206 4.388 6.341 3.171 5.178 11.349

Type 5 6.069 10.386 5.193 6.578 8,93 4.388 7.509 5.755 4.886 12.350

Type 7 6.069 10.386 4.385 7.162 8,206 4.388 7.509 3.171 5.178 11.349

Etage service

Type 3 7,044 10.179 6.107 8.112 9,849 5,038 7.280 4.368 5.801 13.771

Type 4 7,044 10.179 5.090 8.620 9,421 5,038 7.280 3.640 6.165 13.172

Type 6 7,044 12.054 6.027 8.152 10,252 5,038 8.621 4.311 6.165 14.335

Type 7 7,044 12.054 5.090 8.620 9,421 5,038 8.621 3.640 6.165 13.172

Etage

Commercial

Type 3 9,482 13.701 8.221 11.596 13,026 6,663 9.628 5.770 8.149 18.537

Type 4 9,482 13.701 6.851 12.281 12,46 6,663 9.628 4.814 8.631 17.731

Type 7 9,482 16.226 6.851 12.281 12,46 6,663 11.402 4.814 8.631 17.731
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Sollicitation maximales

Tabeau III.3 : Les sollicitations maximales des poutrelles

poutrelles ELU ELS

Terrasse

Inaccessible 2

Mt
max=10.512 Kn.m

Vu
max=8.286 Kn

Ma
rive=-0.15×10.512=1.576Kn.m

Mt
max=7.665 Kn.m

Vu
max= 11.365 Kn

Ma
rive=-0.15×7.665=1.149 Kn.m

Terrasse

Inaccessible 1

Mt
max=7.101 Kn.m

Ma
max=-5.256 Kn.m

Vu
max=9.115 Kn

Ma
rive=-0.15×10.512=1.576Kn.m

Mt
max=4.879 Kn.m

Ma
max=-3.833 Kn.m

Vu
max=12.501 Kn

Ma
rive=-0.15×7.665=1.149 Kn.m

Terrasse

accessible

Mt
max=9.595 Kn.m

Ma
max=-5.682 Kn.m

Vu
max=13.512 Kn

Ma
rive=-0.15×11.363=1.70 Kn.m

Mt
max=6.950 Kn.m

Ma
max=-5.315 Kn.m

Vu
max=9.788 Kn

Ma
rive=-0.15×8.231=1.234 Kn.m

Etages

courants

Mt
max=7.162 Kn.m

Ma
max=-5.262 Kn.m

Vu
max=12.350 Kn

Ma
rive=-0.15×10.386=1.55 Kn.m

Mt
max=5.178 Kn.m

Ma
max=-5.755 Kn.m

Vu
max=8,206 Kn

Ma
rive=-0.15×7.609=1.141 Kn.m

Etage service

Mt
max=8.620 Kn.m

Ma
max=-6.107 Kn.m

Vu
max=14.335 Kn

Ma
rive=-0.15×12.044=1.80 Kn.m

Mt
max=6.165 Kn.m

Ma
max=-4.368 Kn.m

Vu
max=10.252Kn

Ma
rive=-0.15×8.621=1.293 Kn.m

Etage

commercial

Mt
max=12.281 Kn.m

Ma
max=8.221Kn.m

Vu
max=18.537Kn

Ma
rive=-0.15×16.226=2.433 Kn.m

Mt
max=8.631 Kn.m

Ma
max=5.770 Kn.m

Vu
max=13.026 Kn

Ma
rive=-0.15×11.402=-1.710 Kn.m
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III.3.4. Ferraillages des poutrelles

1. Calcul à l’ELU

Le calcul se fera pour une section en T soumise à la flexion simple.

Plancher terrasse inaccessible 1

On a: Mt
max = 7.101Kn.m; Ma

max = -5.256Kn.m; V= 9.115Kn

)
2

( 0
0

h
dfbhM butu 

mKnMM tutu .072.59)
2

04.0
18.0(10*2.14*04.0*65.0 3 

mKnMM t
tu .101.7072.59 max 

L’axe neutre se trouve dans la table de compression étude d’une section rectangulaire

.hb

a) En travée

0'0238.03916.0)4.01(8.0

0238.0
2.14*)18.0(*65.0

10*101.7
2

3

2






A

fbd

M

bull

bu

U
bu





Pivot A: st =10‰ MPa
f

s

e
st 348

15.1

400



 .

0301.0)2-1-1.25(1   bu

Z= d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.0301)=0.177 m.

2
t

3

t

st

t

t 14.1A
0.177348

10101.7
A

Z

M
A cm










 Vérification de la condition de non fragilité

t

e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )41.1(

400

1.218.065.023.023.0 2
minmin

28
min

On ferraille avec Amin=1.41cm2

On opte pour : At = 3HA10 = 2.36cm²

b) En appui

 Appui intermédiaires mKnM appui .256.5max 
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bu =
ெ ௔

௕ ୢమ bc
 1145.0

2.1418.01.0

10256.5
2

3









bu 392.0 l

Pivot A: st =10‰ Mpa
f

s

e
st 348

15.1

400



 0' A .

 m.Z = 0.1690-0.4 αZ =  d  (1bu )152.0)2-1-1.25(1  

0.169348

10256.5
A

Z

M
A

3

a
st

t

a









 Aa=0.894cm2

 Vérification de la condition de non fragilité

t

e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )21.0(

400

1.218.01.023.023.0 2
minmin

28
min

On opte: Aa = 1T12 = 1.13cm².

 Appui de rive rive
aM = 1.576Kn.m

bu =
ெ ௔

௕ୢమ bc
 bu = 0343.0

2.1418.01.0

10576.1
2

3




 

 3916.0lbu  Pas d‘acier comprimée (A’ = 0).

 186.00343.0bu Pivot A ( s =10%0).

0437.0)211(25.1  bu

z =0.18 (1-0.4 0.044)=0.176m

riveA = 









348176.0

10576.1 3

st

a

Z

M


0.256cm2

 Vérification de la condition de non fragilité :

t

e

t AcmAA
f

fdb
A 





 )21.0(

400

1.218.01.023.023.0 2
minmin

28
min

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

2. Vérification à l’ELU

a) Cisaillement

maxV =9.115Kn Mpa
db

V
uU

U
U 078.0

18.065.0

10115.9 3














u = min [
଴.ଶ

ఊ್
28cf ; 5 MPa] = 3.3 MPa uu   ……………..vérifiée.
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b) Calcul des armatures transversales

Soit : At =2Ø6= 0.57cm 2 .

c) L’espacement

cmScmdS tt 2.16)40,9.0min()1 







)'3.0(

)cos(sin8.0
)2

0 Kfb

fA
S

tju

et
t





Flexion simple

Fissuration peut nuisible K=1

Pas de reprise de bétonnage










CBA.(ArtA.5.1.2.3)

090 (Flexion simple, cadres droits.)

tjf ' =min ( tjf ; 3.3MPa)

cmSS tt 280
)1.23.0695.0(10

4008.057.0







cmSS
b

fA
S tt

et
t 57

104.0

40057.0

4.0
)3

0










 On prend St=15cm

d) Vérification des armatures longitudinales ( lA ) à l’effort tranchant ( uV )

 L’appui intermédiaire

d

M
VA U

ul



9.0

( )
e

s

f


= (12.512 -

18.09.0

256.5


) ×10-3

400

15.1
104 =-0.573 cm²………vérifiée.

Or Al=3HA10+1HA12=2.36+1.13=3.49cm2

Au niveau de l’appui intermédiaire uV est négligeable devant Mu (pas d’influence sur les Al)

 Au niveau de l’appui de rive

On a : UM =0Kn.m

²262.0262.0
400

15.110115.9 2
3

cmAcm
fe

V
A l

su
l 








…………………vérifiée.

Or Al=3HA10+1HA10=2.36+0.79=3.15cm2

e) Vérification de la jonction table nervure

.............................3.3595.0

04.018.065.09.0

2

1.065.0
10115.9

9.0

2
3

0

0

VérifiéeMPaMPa

hdb

bb
V

uu

u

u

u












 












 










.6)65;71.5;12min(
10

;
35

;min 0min mm
bh

tlt 







 
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3. Vérification à l’ELS

a) Etat limite de compression du béton

MPaf cbb 156.0≤ 28 

 En travée

2

max

36.2

.879.4

cmA

mKnM

S

tser





 Position de l’axe neutre

H = )(.30)'('.30. 00
2
0 hdAdhAhb 

A’=0 ⇒H=48.8cm3>0

L’axe neutre passe par la table de compression  calcul d’une section en rectangulaire bxh.

my

yyydAyb S

0391.0

0)18.0(1036.23065.00)(30 422



 

 Calcul du moment d’inertie

4

4424
3

2
3

04.8323

108323.0)0391.018.0(1036.215
3

0391.065.0
)(15

3

cmI

mydA
by

I S






 

bcσ = bc
ser y

I

M
≤

bcσ = vérifiéeMPabc ......................................15≤29.20391.0
108323.0

10879.4
4

3









 .

 En appuis

2

max

13.1

.833.3

cmA

mKnM

s

ser





Position de l’axe neutre :

H = )(.30)'('.30. 00
2
0 hdAdhAhb 

A’=0 ⇒H=565.4cm3>0

L’axe neutre passe par la table de compression  calcul d’une section en rectangulaire bxh.

01515
2

20  dAyAy
b

01813.1.015)13.115(
2

10 2




 y
y

y=0.0323m
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230 )(15
3

ydAy
b

I 

2
3

)232.318(13.115
3

23.310





401.3810 cmI 

vérifiéeMPaMPa bcbc ............................1524.3   .

b) Etat limite de déformation

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

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

c) Evaluation de la flèche

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

nécessaire :

16

1
≥)1

l

h

010
≥)2

M

M

l

h t

 efdb

A 2.4
≤)3

0 

On a :
16

1
054.0

370

20


l

h

La condition n’est pas satisfaite donc on doit faire une vérification de la flèche.

gipijigvt fffff 

Tel que :

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

respectivement.

ijf : Flèche due aux charges permanentes appliquées avant la mise en place des cloisons.

pif : Flèche due à l’ensemble des charges permanentes et charges d’exploitation.

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

cm
l

fadm 74.0
500

370

500


 Evaluation des moments en travée

0.65jserq G  La charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de revêtement.

0.65gserq G  La charge permanente qui revient à la poutrelle.

0.65 ( )pserq G Q   La charge permanente et la surcharge d’exploitation.
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8
750

2lq
.M

jser
jser




8
750

2lq
.M

pser
pser




 Propriété de la section

42
3

0 18516.5)-
2

(15
12

cmd
h

A
hb

I s 




²36.2 cmAs 

013.0
1810

36.2

.0





db

As

Mpa.
E

E

Mpa.E

i
v

i

410721=
3

=

232164=

cmy 91.3




)32(

.05.0

0

28

b

b

ft
i



 Coefficient de déformation instantanée.

iv   4.0 Coefficient de déformation différée.

281.3

013.0)
65.0

10.0
32(

1.205.0





i ; 301.15.104.0 v

 Calcul des contraintes

MPa
ydA

M Jser
sj 283.95

)2/0391.018.0(1036.2

10753.3

)2/(
15

4

3
















MPa
ydA

M gser

gj 698.124
)2/0391.018.0(1036.2

10912.4

)2/(
15

4

3
















MPa
ydA

M pser

pj 872.145
)2/0391.018.0(1036.2

10740.5

)2/(
15

4

3
















 Calcul des inerties fictives

482.0
1.2283.95013.04

1.275.1
1

4

75.1
-1

28

28 










tsj

t
j

f

f




28

28

4

751
1

tsg

t
g

f

f.




 574.0

1.2698.124013.04

1.275.1
1 





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28

28

4

751
1

tsp

t
p

f

f.




 623.0

1.2872.145013.04

1.275.1
1 






m
I

If
ji

ij
4

4
0 107929.0

482.0253.31

1018516.51.1

1

1.1 















gi

ig

I
If

 




1

1.1 0 m4
4

107098.0
574.0253.31

1018516.51.1 








pi

ip

I
If

 




1

1.1 0 m4
4

106728.0
623.0253.31

1018516.51.1 








m
I

If
gv

vg
4

4
0 10165.1

574.0301.11

1018516.51.1

1

1.1 















 Calcul des flèches

mKnQGq

mKnGq

mKnGq

pser

gser

jser

/478.4)189.5(065)(65.0

/828.389.565.065.0

/925.250.465.065.0







mKn
lq

M
jser

jser .753.3
8

70.3925.2
75.0

8
75.0

22









mKn
lq

M
gser

gser .912.4
8

70.3828.3
75.0

8
75.0

22









mKn
lq

M
pser

pser ..740.5
8

70.3478.4
75.0

8
75.0

22









iji

jser

ji
IfE

LM
f

..10

. 2

 mm996.1
107929.02.3216410

70.310753.3
4

23-









igi

gser

gi
IfE

LM
f

..10

. 2

 ; mmf gi 919.2
107098.02.3216410

70.310912.4
4

4

23-











ipi

pser

pi
IfE

LM
f

..10

. 2

 ; mmf pi 602.3
106728.02.3216410

70.310740.5
4

23-









gvv

gser

gv
IfE

LM
f

..10

. 2

 mmf vg 334.5
10165.14.1072110

70.310912.4
4-

23-







 La flèche totale f

gipijigvt fffff --  mm025.4)919.2-602.3996.1-334.5( 

mmfmmf adm 4.7025.4  ……………………………………. Vérifiée.
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4. Le résumée de ferraillage de toutes les poutrelles

Tableau III.4 : Calcul des sections d’armatures des poutrelles.

Plancher

Ferraillage longitudinal Ferraillage tras

M(Kn.m)
Acalculée

(cm2)

Amin

(cm2)
Aadopté(cm2) At St (cm)

Terrasse

inaccessible

2

Travée 10.512 0.875 0.24 1HA12=1.13

2Ø6 15

Appuis 0 0 0 0

Appuis 1.576 1.533 1.569 3HA10=2.36

Terrasse

inaccessible

1

Travée 7.101 1.14 1.13 3HA10=2.36

2Ø6 15

Appuis

Inter
5.256 0.894 0.21 1HA12=1.13

Appuis

de rive
1.576 0.256 0.21 1HA10=0.79

Terrasse

accessible

Travée 9.595 0.248 0.241 1HA10=0.79

2Ø6 15

Appuis

Inter
5.682 0.862 0.241 1HA12=1.13

Appuis

de rive
1.704 1.397 1.569 3HA10=2.36

Etage

Courant

Travée 7.162 0.227 0.241 1HA10=0.79

2Ø6 15

Appuis

Inter
5.622 0.795 0.241 1HA12=1.13

Appuis

de rive
1.557 1.039 1.569 3HA10=2.36

Etage

service

Travée 8.620 0.264 0.241 1HA10=0.79

2Ø6 15

Appuis

Inter
6.107 0.931 0.224 1HA12=1.13

Appuis

de rive
1.808 1.254 1.569 3HA10=2.36

Etage

Commercial

Travée 12.281 0.357 0.21 1HA10=0.79

2Ø6 15

Appuis

Inter
8.221 1.282 0.241 1HA10=1.57

Appuis

de rive
2.433 1.795 1.569 3HA10=2.36
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5. Vérification des armatures longitudinal au cisaillement

Tableau III.5 : Vérification au cisaillement

Armature longitudinale

Aux appuis

Jonction table

nervure
Effort tranchant

poutrelles

App rive App int

Mpa

dbh

V

u

bb

U
u

3.3

9.0

)(

0

2
0












Le béton Cisaillement

e

us

l

f

V

A



≥

)
d.

M
+V(

f

γ

≥A

u
u

e

s

l

90 KnV

ab
f

V

u

b

c
u

108

.4.0 0
28




 3.3

.0


db

Vu

Terrasse

Inaccessible2 verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

359.0

15.3





cmAl

cmAl

573.0

49.3 2





Vérifiée

Mpau 816.0

Vérifiée

KnVu 501.12

Vérifiée

Mpau 694.0

Vérifiée

Terrasse

inaccessible1
verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

326.0

15.3





/
Mpau 742.0

vérifiée

KnVu 365.11

vérifiée

Mpau 631.0

vérifiée

Terrasse

accessible
verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

387.0

15.3





cmAl

cmAl

619.0

49.3 2





Vérifiée

Mpau 882.0

vérifiée

KnVu 512.13

vérifiée

Mpau 750.0

vérifiée

Etage

courants
verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

388.0

15.3





cmAl

cmAl

578.0

49.3 2





Vérifiée

Mpau 806.0

vérifiée

KnVu 350.12

vérifiée

Mpau 666.0

vérifiée

Etage service

verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

412.0

15.3





cmAl

cmAl

671.0

49.3 2





Vérifiée

Mpau 935.0

vérifiée

KnVu 335.14

vérifiée

Mpau 796.0

vérifiée

Etage

commercial

verifiée

cmA

cmA

l

l

2

2

532.0

15.3





cmAl

cmAl

646.1

49.3 2





Vérifiée

Mpau 210.1

vérifiée

KnVu 537.18

vérifiée

Mpau 030.1

vérifiée
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6. Vérification des poutrelles à l’ELS

Tableau III.6 : Vérification des poutrelles à l’ELS.

Etage qser (Kn/ml) Mser (Kn.m) L (m) f (cm) fadm OBS

Terrasse

inaccessible

2

qjser 2.925 Mjser 3.753

3.70 0.402 0.74 vérifiéeqgser 3.828 Mgser 4.912

qpser 4.478 Mpser 5.740

Terrasse

inaccessible

1

qjser 2.925 Mjser 3.753

3.70 0.402 0.74 Vérifiéeqgser 3.828 Mgser 4.912

qpser 4.478 Mpser 5.740

Terrasse

accessible

qjser 2.925 Mjser 3.754

3.70 0.437 0.74 Vérifiéeqgser 3.835 Mgser 4.921

qpser 4.81 Mpser 6.173

Etages

courants

qjser 1.852 Mjser 2.376

3.70 0.466 0.74 Vérifiéeqgser 3.412 Mgser 4.379

qpser 4.387 Mpser 5.630

Etages

service

qjser 1.852 Mjser 2.376

3.70 0.535 0.74 Vérifiéeqgser 3.412 Mgser 4.379

qpser 5.037 Mpser 6.646

Etages

commercial

qjser 1.852 Mjser 2.376

3.70 0.711 0.74 Vérifiéeqgser 3.412 Mgser 4.379

qpser 6.662 Mpser 8.550

7. Vérification des contraintes

Tableau III.7 : Vérification des contraintes dans le béton

Mpafcbb 156.0≤ 28 

Terrasse inaccessible2 vérifiéeMPab ..................29.3

Terrasse inaccessible1 vérifiéeMPab ..................60.3

Terrasse accessible vérifiéeMPab ..................27.3

Etages courants vérifiéeMPab ..................43.2

Etage service vérifiéeMPab ..................90.2

Etage commercial vérifiéeMPab ..................06.4
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8. Schémas de ferraillages des poutrelles aux différents niveaux

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

Terrasse inaccessible
(1+2),

Terrasse accessible
Etages courants

Etage service

1T10

3T10

1T12

3T10

1T10

3T10

Etage commercial

1T10

3T10

2T10

3T10

1T10

3T10

Fig.III.3 : Schéma de ferraillage des poutrelles des plancher.

III.4. Etude de la dalle de compression

III.4.1. Armatures perpendiculaires aux nervures

11.1
235

6544








ef

b
A cm2/ml

III.4.2. Armatures parallèles aux nervures

55.0
2

//  A
A cm2/ml

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

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

– 33cm (3 p.m) pour les armatures parallèles aux nervures.

D’où on opte : un treillis soudé TS 5 150×150

Ts 5 150150
1501505 Ts

Fig III.4 : Schéma de ferraillage de la dalle de compression.
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III.5. Etudes des dalles pleines

III.5.1. Etude de la dalle pleine sur 4 appuis

1. Type 1 e=15cm

Cette dalle pleine correspond à la dalle de l’ascenseur

Fig. III.5 : dalle sur 4 appuis.

Lx / Ly=0.97> 0.4

a) ELU

q=1.35*(6.15) +1.5*(1.5) = 10.55Kn/m











mKnMM

mKnlqM
x

y
y

xux
x

.45.4

.78.4

00

2
0




BAEL 91(article IV.2)

En travée











mKnMM

mKnMM
yy

t

xx
t

.34.385.0

.58.385.0

0

0

En appui

mKnMMM xy
a

x
a .39.25.0 0 

 Ferraillages en flexion simple

Tableau III.8 : Ferraillage de dalle sur 4 appuis

Sens M(Kn.m) bu  Z(m)
Acal

(cm )/2 ml

Aadp

(cm )/2 ml

Travée
x-x 3.58 0.0149 0.0180 0.129 0.799 4HA10=3.14

y-y 3.34 0.0175 0.0175 0.129 0.744 4HA10=3.14

Appuis
y-y

x-x
2.39 0.0100 0.0125 0.129 0.530 4HA8=2.01
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 Espacement des armatures

Sens x-x: St cmcmhy 33)33,3min(  ; on adopter St cmy 25 .

Sens y-y : St cmcmhx 45)45,4min(  ; on adopte St 25x cm .

 Vérifications

 la condition de non fragilité











cal
y

cal
x

AcmA

AcmA
2

min

2
min

200.1

217.1
On ferraille avec Amin

 Vérification de l’effort tranchant

MPaf
db

V
cadm

U
u 25.105.0 28 


 

vérifiéeMPaMPau ..........25.1108.0
115.01

1042.12 3









 .

b) L’ELS

Q =7.65KN/m

 Contrainte de compression du béton

En travée

Sens x-x

Mt ser=3.08 Kn.m

A 214.3 cmx 

01515
2

2  xdAyAy
b

y=3.05cm

I = 23 )(15
3

ydAy
b

x 

I=5.608.10-5 m4

MPaMPa admbc 1568.1   .

Sens y-y

Mtser=2.94 Kn.m

Ay=3.14cm4

y=3.05cm.

I=5.608.10-5 m4

MPabc 1560.10  ……………….. vérifiée.
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En appuis

Maser=1.23KN.m; Aa=2.01cm2.

y =3.06cm ; I =5.60x10-5 m4

MPaMPa bcbc 1564.0
__

 

 Etat limite d’ouverture des fissures

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

 Etat limite de déformation

On doit vérifier les trois conditions suivantes :

Sens x-x

1) 0625.0
16

1
044.0

40.3

15.0


l

h
………………………. ..... Non vérifiée.

2) 0425.0
*20

044.0
0


M

Mt

l

h
…………………………… vérifiée.

3) 0105.0
2.4

1043.2
13.0*1

10*14.3

*
3

4

 


efdb

A
…………vérifiée.

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
















mKnM

mKnM

mKnM

x
p

x
g

x
j

.49.3

.8.2

.35.2

mmf gv 92.0 ; mmf t 74.0 mm8.6 ………………vérifiée.

Sens y-y

1) 0625.0
16

1
0428.0

5.3

15.0


l

h
………………………. ..... Non vérifiée.

2) 0425.0
*20

0428.0
0


M

Mt

l

h
…………………………… vérifiée.

3) 0105.0
2.4

1074.2
115.0*1

10*14.3

*
3

4

 


efdb

A
…………vérifiée.

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
















KNmM

KNmM

KNmM

y
p

y
g

y
j

3.3

68.2

24.2

mmf gv 93.0 ; mmf t 74.0 mm7 …………………. Vérifiée.
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c) Schéma de ferraillage

2. 2ème type e=15cm

Lx=3.40m ; Ly=3.90m Fig. III.7 : Dalle sur 4 appuis.

87.0
90.3

40.3
 >0.4

Donc la dalle travail suivant les deux sur sens.

a) ELU

Pu =1,35xG + 1,5 *Q =15.802KN/m².

 Ferraillages en flexion simple

Tableau III.9 : ferraillage de la dalle sur 04 appuis.

Sens
Mt

(Kn.m) bu  Z(m) Acal
(Cm2/ml)

Amin

(Cm2/ml)

Aadp

(cm )/2 ml
St

(cm)

Travée
x-x 7.08 0.0295 0.0375 0.128 1.59 1.296

4HA10=
3.14cm2 25

y-y 4.73 0.0197 0.0249 0.128 1.05 1.2
4HA8=
2.01cm2 25

Appui x-x
y-y

4.72 0.0197 0.0249 0.128 1.05 1.296
4HA8=
2.01cm2 25

Fig. III.6 : Schéma de ferraillage de la dalle sur 4 appuis.
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 Vérification de l’effort tranchant

Selon le CBA93 (A.5.1.1) u =1,25 MPa

Vumax =22.53Kn ; u =0.166MPa.

 uu  Vérifiée

b) ELS

Ps = G + Q = 11.15KN/m².

 Les contraintes dans le béton

.15 MPabc 

Les vérifications des contraintes sont résume dans le tableau suivant

Tableau III.10 : les vérifications des contraintes dans le béton.

Sens Mser(KN.m) A (cm²) bc Observation

Travée
x-x 5.664 3.14 3.09

Vérifiée

y-y 4.336 2.01 2.36

Appuis

x-x

3.776 2.01 2.06
y-y

 Etat limite d’ouverture des fissures

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

 Etat limite de déformation BAEL 91(Article B-6-3)

Selon X

1.
l

h
=

340

15
=0.044 ≥  

16

1
=0.0625 …………………………….non vérifié

2. vérifiénon
M

M

l

h t ...........................................075.0
10
≥0.044

340

15

0






3. verifié
fdb

A

e

s ..............................005.0
2

00243.0
*


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Les conditions ne sont pas vérifiées donc la vérification de la flèche est nécessaire

Selon X

mknM jser .680.1

mknM gser .756.2

mknM pser .997.4

mmf gv 1,1640 ; mmf t 1,275 mm6,8 …………c’est vérifiée

Selon Y

1.
l

h
=

405

15
=0.037≥  

16

1
=0.0625 …………………………….non vérifié

2. vérifiénon
M

M

l

h t ..........................................0745.0
10
≥0.029

405

15

0






3. verifié
fdb

A

e

s ..............................005,0
2

00164,0
*



Les conditions ne sont pas vérifiées donc la vérification de la flèche est nécessaire

Selon Y

mknM jser .122.1

mknM gser .840.1

mmf gv 1,286 ; mmf t 1,276 mm8,1 …………………..vérifiée

c) Schéma de ferraillage

Fig. III.8 : Schéma de ferraillage de la dalle sur 4 appuis.
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III.5.2. Dalle sur trois appuis (balcon)

On à: L y = 3.10m; L x = 1.30m


2

10.3

2

yL
1.55m>L x =1.30m Fig. III.9 : Dalle sur 3 appuis.

Donc :

6

3

2

2
3

0

32

0

xy

xyxx

lP
M

lPllP
M










1. ELU

PU = 1, 35 G + 1,5 Q = 1,35 2/19.115.35.140.4 mKn

 Ferraillages en flexion simple

Tab III.11 : Ferraillage de dalle sur 3 appuis

 L’effort tranchant

On doit vérifier que : MPaf
db

V
cadm

U
u 25.105.0 28 


  .

Mn
lq

V x
y

31022.5

2
1

1

2

4.0
















.

Mn
lq

V x
x

31039.6
3






vérifiéeMPaMPa
xu ..........25.1064.0

10.01

1039.6 3









 .

Sens Mt
(Kn.m) bu  Z(m) Acal

(cm2/ml)
Amin

(cm2/ml)
Aadp

(cm2/ml)
St (cm)

Travée
x-x 11.49 0.0809 0.105 0.095 3.45 1.22

5HA10=
3.95cm2 20

y-y 4.34 0.039 0.050 0.086 1.27 0.96
4HA8=
2.01cm2 25

Appui x-x
y-y

5.4 0.038 0.048 0.098 1.58 1.22
4HA8=
2.01cm2 25
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2. ELS

P = G + Q = 4.4 + 3.5 =7.9Kn/m 2 .

 Les contraintes

Tableau III.12 : les vérifications des contraintes.

Mser

(KN.m)

A

(cm2)

Y

(cm)
I(cm4)

)(MPabc )(MPabc )(MPast )(MPast

x-x 8.11 3.95 2.9 3799.7 6.189 15 200.31 201.6

y-y 3.07 2.01 2.02 1660.7 3.734 15 188.004 201.6

Appuis 3.81 2.01 2.17 2189.2 3.77 15 201.42 201.6

 Etat limite de déformation

On doit vérifier les trois conditions suivantes :

Sens x-x

1) 0625.0
16

1
085.0

40.1

12.0


l

h
………………………. .....vérifiée.

2) 0425.0
*20

085.0
0


M

Mt

l

h
……………………………vérifiée.

3) 0105.0
2.4

1095.3
10.0*1

10*95.3

*
3

4

 


efdb

A
…………vérifiée.

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

Sens y-y

1) 0625.0
16

1
0387.0

1.3

12.0


l

h
………………………. ..... Non vérifiée.

2) 0425.0
*20

0378.0
0


M

Mt

l

h
 …………………………… Non vérifiée.

3) 0105.0
2.4

1028.2
088.0*1

10*01.2

*
3

4

 


efdb

A
…………vérifiée.

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
















KNmM

KNmM

KNmM

y
p

y
g

y
j

45.0

25.0

25.0

mmf gv 0.070 ; mmf t 0.065 mm6.2 ………………. vérifiée
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3. Schéma de ferraillage

Fig. III.10 : Schéma de ferraillage de la dalle sur 3 appuis.

III.5.3. Dalle sur deux appuis : e=15cm.

mlx 70.1

mly 90.3

 43.0
90.3

70.1
 La dalle travaille dans les deux sens, donc elle se calcule comme une dalle

sur quatre appuis.

1. L’ELU

qu=1.35*6.15+1.5*1.5=10.55Kn/m2

 Ferraillages en flexion simple

Tableau III.13 : Ferraillage de dalle sur 2 appuis

Sens
M

(KN.m)
bu  Z (m)

Acal

(cm2/ml)

Amin

(cm2/ml)

Aadp

(cm2/ml)

St

(cm)

Travée

x-x 2.786 0,0116 0,014 0,129 0.62 1.58
4HA10=

3.14
25

y-y 0.696 0,0029 0,003 0,129 0,15 1.2
4HA10=

3.14
25

Appui
y-y

x-x
0.98 0,0041 0,005 0,129 0,21 1.58

4HA8=

3.14
25

Fig. III.11 : dalle sur 2 appuis.
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 L’effort tranchant

On doit vérifier que : 280,05 1,25U
u adm c

V
f MPa

b d
    


.

Sens x-x : KN
lq

V xu
x 97.5

3



 .

Sens y-y : Kn
lq

V xu
y 81.4

2
1

1

2










MPaMPa admu 25.10459.0
13.01

1097.5 3









 ………………….. vérifiée.

2. ELS

P = G + Q = 6.15 + 1.5 =7.65Kn/m 2 .

 Les contraintes

Tableau III.14 : les vérifications des contraintes.

Mser

(KN.m)

A

(cm2)

Y

(cm)
I(cm4)

)(MPabc )(MPabc

x-x 2.06 3.14 3.36 6742.6 1.03 15

y-y 0.61 3.14 3.36 6742.6 0.30 15

Appui 0.72 3.14 3.36 6742.6 0.36 15

 Etat limite d’ouverture des fissures

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

 Etat limite de déformation

On doit vérifier les deux conditions suivantes :

Sens x-x












































 33 1051043.2

0426.00882.0

400

2

13100

14.3

42.220

063.2

70.1

15.0

2

20

e

à

t

fbd

A

M

M

l

h

La vérification n’est pas nécessaire dans le sens x-x..

Sens y-y










































 32

0

1051037.1

0423.0037.0

400

2

5.11100

14.3

72.020

61.0

05.4

15.0

2

20 

e

t

fbd

A

M

M

l

h
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La vérification est nécessaire.

mmf gv 23.0 ; mmf t 186.0 mm1.8 ……………….. vérifiée

3. Schéma de ferraillage

Fig. III.12 : Schéma de ferraillage de la dalle sur 2 appuis.

III.5.4. Dalle en console

(Balcon) avec e=12cm

Lx=1.40m ;Ly=9.60m

1. ELU

qu=1.35*4.40+1.5*3.5=11.19Kn/m2

Mu = mKn
lq xu .96.10

2

40.119.11

2

22







Vu = Knlq xu 66.1540.119.11 

Le calcul se fait à la flexion simple pour une section rectangulaire (bxh).

Avec b=100cm ; h=12cm ;d=10cm ;

 Ferraillages en flexion simple

Tableau III.15 : Ferraillage de dalle en console

Mu(KN.m) µbu α Z(m) Acal(cm2/ml) Amin(cm2) Aadop(cm2/ml)

10.96 0.077 0.100 0.096 3.28 1.21 4HA10=3.14

Fig. III.13 : Dalle en console.
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 Calcul des armatures transversales

At≥
஺௦

ସ
=

ଷ.ଵସ

ସ
= 0.785cm2/ml soit :At=4HA8=2.01cm2/ml.

 Espacement des barres

Armatures longitudinales : St≤ (3×e ; 33) cm=33cm soit St=25cm.

Armatures transversales : St≤ (4×e ; 45) cm=45cm soit St=25cm.

 Vérification

 Condition de non fragilité

Amin=0.23. .ܾ݀
௙௧ଶ଼

௙௘
=1.21cm2< .vérifiée.........................................ݏܣ

 L’effort tranchant

u ≤ u =
MPaMPa

f

b

c 25.3)4;13.0min( 28 


u = 







MPa
db

V
156.0

1.01

1066.15

.

3

u …………………….vérifiée

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

vérifiéecmA
fd

M
VA

e

su
u .........005.3

400

15.1
)

10.09.0

1096.10
1056.15()

9.0
( 2

3
3 












2. ELS

qs=4.40+3.5=7.9Kn/m2

mKnM
lq

M ser
xs

ser .74.7
2

4.19.7

2

22









 Les contraintes

Tableau III.16 : les vérifications des contraintes.

Mser

(Kn.m)

A

(cm2)

Y

(cm)
I(cm4)

)(MPabc )(MPabc )(MPast )(MPast

x-x 7.74 3.14 2.63 3160.6 6.432 15 190.77 201.6

 Etat limite de déformation

On doit vérifier les trois conditions suivantes :
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Sens x-x

1) 0625.0
16

1
0857.0

4.1

12.0


l

h
………………………. .....vérifiée.

2) 05.00857.0
*20

0857.0
0


M

Mt

l

h
……………………………vérifiée.

3) 0105.0
2.4

1014.3
1.0*1

10*14.3

*
3

4

 


efdb

A
…………vérifiée.

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

3. Schéma de ferraillage

Fig. III.14 : Schéma de ferraillage de dalle en console.

III.6. Etude de l’acrotère

III.6.1. Evaluation des charges et surcharges

Poids propere: G =2.99 Kn/ml

99.2pW Kn/m

435.199.28.015.04 pF Kn/ml

 Calcul de centre de gravité de la section

le centre de gravité de l’acrotère est donné par :

cmYcmX GG 95.44;58.6 

III.6.2. Calcul des sollicitations

L’acrotère est sollicité par :

NG=2.99KN ;NQ=0 ;NF=0

Les moments engendrés par ces efforts sont :

MG = 0

9.09.1  hQM Q Kn.m

645.04495.0435.1  GPF YFM Kn.m

Q
NG

Fig III.15 : Schéma statique de l’acrotère.
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 Combinaisons d’action

Le calcul de l’acrotère se fait à la flexion composé pour une bande de 1 ml

Tableau III.17 : Les sollicitations de calcul

RPA 99 ELU ELS

Sollicitation G + Q + E 1.35G + 1.5 Q G + Q

N (Kn) 2.99 4.036 2.99

M (Kn .m) 1.545 1.35 0.9

III.6.3. Ferraillage

Le ferraillage se fait à la flexion composée

1. Calcul de l’excentricité

334.0
036.4

35.1
1 

u

u

N

M
e m ……………(1)

15.0
6

9.0

6


h
m ………………………(2)


6

1

h
e  La section est partiellement comprimé  le ferraillage se fait par assimilation à la

flexion simple.

e = e1+e2 + ea

Avec e1 : excentricité structurelle = 0.334m

max (2cm , )
250

a

h
e   2)

250

90
,2max(  cmea m

)2(
10

3

0
4

2

2 
h

l
e

f

Avec : fl : Longueur de flambement 8.19.022  hl f m

h0 : Hauteur de la section h0 = 10cm

0
10

0








QG

G

MM

M


La vérification à faire est :

)
20

,15(max
0

1

0 h

e

h

l f
  8.66)

1.0

334.020
,15(max18

1.0

8.1

0





h

l f

Donc le calcul se fait en tenant compte de l’excentricité e2
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019.0)02(
101.0

8.13
4

2

2 



e

e = e1 + ea + e2 = 0.334 + 0.02 + 0.019 = 0.373m

Les sollicitations corrigées sont : Nu = 4.036Kn

Mu = Nu e = 4.036 373.0 = 1.50Kn.m

2. ELU

Nu = 4.036Kn

Mu = 1.50 Kn.m

Position du centre de pression c :

373.0
036.4

50.1


u

u
G

N

M
e cm

eG = 0.373m > yG = 05.0
2

1.0

2
0 

h
cm (c) à l’extérieur

N : Effort de compression et c en dehors de la section  section partiellement comprimée

(spc).

spc  Calcul par assimilation à la flexion simple.

)
2

(
ho

dNMM uuGua 

uaM = 1.62 Kn.m

bu

u
bu

fdb

M




2
  017.0

2.1408.01

1062.1
2

3









bu

392.0 lbu  0'  A

0214.0
8.0

211



 bu



079.0)4.01(  dz m

59.0
079.0348

1062.1 3

1 










st

uA

fz

M
A cm2

st

u

f

N
AA  1  474.0

348

10036.4
59.0

3







A cm2

a) Vérification de la condition de non fragilité

97.0
400

1.2
008.0123.023.0 28

min 
fe

f
dbA t cm2

A < minA Donc on prend  2
min 97.0 cmA 4T8=2.01 cm2/ml
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b) Armature de répartition

5.0
4

01.2

4


A
Ar cm2

Soit : 4 T6 = 1.13 cm2

c) L’espacement

Armature principale :

3.33
3

100

3


b
S t cm2 ; soit 25tS cm

Armature de répartition :

33.33
3

100

3


h
S t cm2 ; soit 25tS cm

d) Vérification au cisaillement

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

MPaMPaMPaf ucu 5.2)3;5.2min()3;1.0min( 28  

MPa
db

V
u

u
u 05.0

08.01

10036.4 3














 uu  Pas de risque de cisaillement

3. ELS

a) Vérification de l’adhérence







 iser

i

u
ser

d

V



 ;

9.0
: La somme des périmètres des barres.

cmn iii 084.108.04   

MPaserser 411.0
10084.1008.09.0

1099.2
2

3













5.1;84.21.25.16.06.0 2
28

2   avecMPaf sersertser Pour les aciers HA

 serser  Pas de risque par rapport à l’adhérence.

b) Etat limite de compression du béton

MPaf
I

yM
cbc

ser
bc 156.0 28 


 

0'15)'(15
2

2  dAdAyAAy
b

0801.215)01.2(1550 2 y

KnVWV upu 036.499.235.135.1 
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cmyyy 91.102.24115.3050 2 

I = 23 )(15
3

serser ydAy
b



I = 45243 1035.1)0191.008.0(1001.215)0191.0(
3

1
mI  

vérifiéeMPaMPa
I

yM
bc

ser
bc ...........................1525.1 


 

c) Etat limite d’ouverture

sser
ser

s yd
I

M
  )(15

MPas 9.60)0191.008.0(
1035.1

109.0
15

5

3













Fissuration nuisible  )110,
3

2
min( tjes ff   = 201.6MPa

............................................................................
__

vérifiéess  

III.6.4. Schéma de férraillage

Fig III.16 : Schéma de ferraillage de l’acrotère.
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III.7. Étude de la dalle de l’ascenseur

L’ascenseur est un appareil mécanique, servant à déplacer verticalement des personnes ou

chargements vers les différents niveaux du bâtiment, il est constitue d’une cabine qui se déplace

le long d’une glissière verticale dans la cage d’ascenseur munie d’un dispositif mécanique qui

permet de déplacer la cabine.

Dans notre bâtiment on adopte pour un ascenseur de 8 personnes ayant les caractéristiques

suivantes : (Annexe 04)

La course maximale = 32m

DM : La charge due à l’ascenseur = 82 Kn

PM : La charge due à la machine = 15 Kn

FC : Poids de la cuvette = 102 Kn

La vitesse minimale = 1 m/s

Les dimensions de la cabine BKTK HK= (110140220) cm3

Les dimensions de la gaine : BS = l = 380cm

TS = L= 210cm

III.7.1. Évaluation des charges et surcharge

La dalle reprend des charges importantes, alors on prend une épaisseur h = 20 cm

La charge nominale = 6.3 Kn

P = PM + DM + charge nominale = 15 + 82+ 6.3 = 103.3Kn

Poids propre de la dalle et des revêtements

On a un revêtement en béton d’épaisseur (e = 5cm)

G = 250.2 + 220.05 = 6.1 Kn/m2

Q=1Kn/m2

qu =1.35 G + 1.5 Q = 1.35 6.1+1.51 = 9.735 Kn/m2

qs = G + Q = 6.1 + 1 = 7.1 Kn/m2

Fig ІІІ.17: Cage d’ascenseur.



Chapitre III Etude des éléments secondaires

77

III.7.2. Charges uniformément répartis

 4.084.0
90.1

60.1


y

x

L

L
La dalle porte dans les deux sens.

1. Les sollicitations

a) l’ELU : )0( 









6678.0

0517.0

y

x




(Annexe 02)

xuxx LqM 2 1.28Kn.mM x 

0.86Kn.mMμM xyy 

 Moment en travées

1.08Kn.mM0.85M x
x
t 

0.73Kn.mM0.85M y
y

t 

 Moment en appuis

0.384Kn.mM0.3M x
x
a 

2. Ferraillage

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

Le diamètre des barres utilisées doit être :

2
10

20

10
 

h
cm

On prend des barres de  = 12mm pour le ferraillage et on aura donc

)
2

( ehd x
x 


 4.17)2

2

2,1
(20 xd cm

)
2

( ehd y  


 16)24.1
2

2,1
(20 yd cm

Tableau III.18: Ferraillage de la dalle de locale des machines

Localisation
Mt

(Kn.m)

Ma

(Kn.m)

Atcalculée

(cm2)

Aacalculée

(cm2)

At adoptée

(cm2)

Aa adoptée

(cm2)

Sens xx 1.08 0.38 0.178 0.062 4HA10=3.14 4HA10=3.14

Sens yy 0.73 0.38 0.131 0.062 4HA10=3.14 4HA10=3.14
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3. Vérification à l’ELU

a) Vérification de condition de non fragilité

Pour h >12cm et 4.0

En travée

Sens xx : hbAx )
2

3
(0







 bhcmAx 






 


2

3
257.0 0

2 
 =0.0008 20100

2

84.03








 
 =1.728 2cm .

Sens yy : hbAy 0 22 6.1201000008.0186.0 cmbhcmA ày  

En appui : hbAx )
2

3
(0







 bhcmAx 






 


2

3
09.0 0

2 
 =0.0008 20100

2

84.03








 
 =1.728 2cm

Donc on ferraille avec Amin

b) Espacement des armatures

Armatures // Lx: St = 25 cm ≤ min (3 h , 33 cm) = 33 cm

Armatures // Ly: St = 25 cm ≤ min (4 h , 45 cm) = 45 cm

c) Vérification au cisaillement

.5.19
3

6.19.735

3
Kn

lq
V xu

u 







2
1

1

2 





 x
y

lq
V Kn5.48

2

84.0
1

1

2

6.1735.9









034.0
16.01

1048.5 3









db

Vu
u MPa 25.105.0 28  cf MPa

4. Vérification à l’ELS

a) État limite de compression du béton

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

compression du béton.

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

qs = G + Q = 7.1 KN/m

à l’ELs : ( 2.0 )
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








7655.0

0586.0

y

x




(Annexe 02)

2

xsxx LqM  1.06 xM Kn.m

xyy MM  0.81 yM Kn.m

Moment en travées

Kn.m.M.M x
x
t 900850 

mΚn.Μ.Μ ψ
ψ
τ .690850 

Moment en appuis

0.32Kn.mM0.3MM x
y
a

x
a 

b) Calcul des contraintes

Calcul de y :
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


         ; ' 0.A 

Calcul de I :
3

2 ' 20 15 ( ) ( ')
3

s s

b y
I A d y A y d


         

Tableau III.19: Résultats de calcul des contraintes.

Localisation Sens Mser(Kn.m) A(cm2) Y (cm) I(cm4) bc

(MPa)

bc

(MPa)

Travée
X-X 0.90 3.14 3.60 10524.92 0,307 15

Y-Y 0.69 3.14 3.43 8787.15 0,269 15

Appui
X-X

Y-Y
0.32 3.14 3.60 10524.92 0,109 15

u

h/2

P

Ly

Lxa0

b0

fig III.18 :L’ascenseur.

h/2

h0
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III.7.3. Cas de charges concentrées

La charge P qui s’applique sur la dalle sur une surcharge d’impacte (a0b0) agit sur une aire

(u.v).

On calcul le rectangle d’impact (u.v).

hhau 200 

hhbv 200 

Avec : a0 et u : dimension // à Lx

b0 et v : : dimension // à Ly

(a0b0) surface du chargement de la charge concentrée

h : Epaisseur du revêtement

 : Coefficient qui dépend du type de revêtement (béton armé  =1)

(a0b0) = (8080) cm2

1105122080 u cm

1105122080 v cm

Calcul les moments :

1 2( )xM M M q  BAEL 91(article IV.3)

2 1( )yM M M q 

:coefficient de poisson

0 à l' ELU

0.2 à l' ELS










M1 et M2 : sont des valeurs lues à partir des tables de PIGEAUD (Annexe 03)

1. ELU

 4.084.0
90.1

60.1


y

x

L

L
La dalle porte dans les deux sens

57.0
190

110

68.0
160

110





y

x

L

v

L

u

a) Calcul des sollicitations

qu = 1.35P = 139.45Kn

M1=0.082

M2=0.055
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mKnM

mKnM

y

x

.66.745.139055.0

.43.1145.139082.0

1

1





 Moment dû aux poids propre de la dalle

2
2 xuxx lqM  

; 22 xyy MM  









7655.0

0586.0

y

x





mKnM

mKnM

y

x

.11.146.17655.0

.46.16.173.90586.0

2

2
2





 La superposition des moments

..77.811.166.7

..89.1246.143.11

21

21

mKnMMM

mKnMMM

yyy

xxx





Le ferraillage se fait pour une longueur unité avec h = 20 cm

Moment en travées

..45.777.885.0

..95.1089.1285.0

mKnM

mKnM
y

t

x
t





Moment en appuis

..86.389.123.03.0 mKNMMM x
y
a

x
a 

b) Le ferraillage

Tableau III.20: Ferraillage de le dalle de local des machines

Localisation
Mt

(KN.m)

Ma

(KN.m)

At calculé

(cm2)

Aa calculé

(cm2)

At adopté

(cm2)

Aa adopté

(cm2)

Sens xx 10.95 3.86 1.83 0.64 5HA8=2.51 5HA8=2.51

Sens yy 7.45 3.86 1.35 0.64 5HA8=2.51 5HA8=2.51

c) Vérification à l’ELU

 Vérification de condition de non fragilité

Pour h>12cm et 4.0 :

En travée

Sens xx : hbAx )
2

3
(0







.72.120100
2

84.03
0008.0

2

3
78.1 2

0
2 cmbhcmAx 







 








 




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Donc on ferraille avec Ax.

Sens yy : hbAy 0 .6.1201000008.030.1 2
0

2 cmbhcmAy  

Donc on ferraille avec Amin .

En appui

hbAa )
2

3
(0







.72.1
2

3
62.0 2

0
2 cmbhcmAa 







 





Donc on ferraille avec Amin .

 Vérification au non poinçonnement

La condition de non poinçonnement est vérifier si :

280.045 c c
u

b

U h f
Q


 BAEL91 (article V.3.c)

: Charge de calcul à l' ELUuQ

h : L’épaisseur totale de la dalle

cmvuU c 440)(2 

 KNqu 45.139 Kn660
5.1

10252.04.4045.0 3




…………………vérifiée.

 Vérification de l’effort tranchant

u
u

V

b d
  25.105.0 28  cf MPa

L’effort tranchant max au voisinage de la charge

u = v  au milieu de u : .25.42
1.12.2

45.139

2
Kn

vu

q
V u

u 







MPa
bd

Vu
u 24.0

174.01

1025.42 3









 25.105.0 28  cf MPa.

Diamètre maximum des barres :

max

max

2cm
10

10 mm 20 mm

h




 

 

 Espacement des armatures

Sens xx : St = 25 cm ≤ min (3 h , 33 cm) = 33 cm ; Soit : St=20cm.
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Sens yy: St = 25 cm ≤ min (4 h , 45 cm) = 45 cm ; Soit : St=20cm.

2. L’ELS ( 0.2) 

a) Les moments engendrés par le système de levage

qser = 103.3Kn

    mKnqMMM serx .60.93.103055.02.0082.0211  

  ..37.73.103)082.02.0055.0(121 mKnqMMM sery  

b) Les moments dus aux poids propre de la dalle

qser = G + Q = 6.1 +1 = 7.1 Kn/m2

2
2x x s xM q L ..06.16.11.70586.0 2

2 mKnM x 

2 2y y xM M 81.0065.17655.02  yM Kn.m

c) La superposition des moments

Les moments agissant sur la dalle sont :

..18.881.037.7

..66.1006.160.9

21

21

mKnMMM

mKnMMM

yyy

xxx





d) Vérifications des contraintes

Moment en travées

mKnM

mKnM
y

t

x
t

.95.618.885.0

..06.966.1085.0





Moment en appuis

..20.366.103.0 mKnMM y
a

x
a 

Calcul de y :
2

' '15( ) 15 ( ' ) 0
2

b y
A A y d A d A


         ; avec : A’=0.

Calcul de I :
3

2 ' 215 ( ) ( ')
3

b y
I A d y A y d


         

Tableau III.21 : Résultats de calcul des contraintes.

Localisation Sens Mser(KN.m) A(cm2) Y (cm) I(cm4) bc

(MPa)
bc

(MPa)

Travée
Xx 9.06 2.51 3.26 9375.511 3.15 15

Yy 6.95 2.51 3.11 7715.16 2.80 15

Appui / 3.20 2.51 3.26 9375.511 1.11 15
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III.7.4. Schéma de ferraillage

Fig. III.19 : Schéma de ferraillage de dalle du local des machines.

III.8. Etude des escaliers

Un escalier est une succession de marches permettant le passage d’un niveau à un autre, il

peut être en béton armé, en acier ou en bois.

III.8.1.Etude du 1 er type

Fig III.20: Vue en plans de l’escalier du 1értype (étages courants).

III.8.1.1. Pour la 1ère volée et 3émevolée

1. Les chargements

Gv : poids propre de la volée ; Gp : poids propre de palier.

Gv = 8.427 Kn/m2 ; Gp = 4.98 Kn/m2 ; Q = 2.5 Kn/m2
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12.973Kn/m 15.126Kn/m

2. Les Combinaisons de Charges

ELU: qu =1.35×Gv +1.35×Q

ELS: qs = Gv + Q

0.4m 1.62m

Fig III.21 : Schéma de la volée(1).

Tableau III.22 : Évaluation des charges

3. Les sollicitations

Tableau III.23: sollicitation de l’escalier type 1 (volée 1)

4. Ferraillage

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant :

Tableau III.24 : Ferraillage d’escalier type 1 (volée 1)

q v (Kn/m) q p (Kn/m)

l’ELU 15.126 12.973

l’ELS 10.927 7.48

Mo(Kn.m) Mt
max(Kn.m) Ma

max(Kn.m) Vmax(Kn)

ELU 7.617 5.712 3.80 15.19

ELS 5.436 4.62 2.17 14.571

Mu

(Kn.m)

µbu α Z(m) Acal(cm2/ml) Amin(cm2) Aadop(cm2/ml)

En

travée
5.712 0.028 0.035 0.118 1.39 1.45 4HA10=3.14

En

appuis
3.80 0.018 0.023 0.118 0.921 1.45 4HA8=2.01
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5. Les armatures de répartition

a) En appuis

2.01
0.5025

4 4
a
r

A
A    cm2/ml

b) En travée

mlcm
A

A ls
t /²79.0

4

16.3

4


Soit a
rA = 4HA8/ml =2.01 cm2 ; St= 25 cm.

t
rA = 4HA8/ml = 2.01 cm2 ; St= 25 cm.

6. Vérifications

a) L’ELU

 condition de non fragilité

45.1
400

1.2
12.0123.023.0 28

min 
fe

f
dbA t cm2

En travée : At=3.16cm2 > Amin =1.45cm2…………………...vérifiée

En appuis : 2.01aA  cm2 >Amin=1.45 cm2………………….vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant

τ = 0.05 fc28=1.25MPA

vérifiéeMPa
db

Vu
u ................................25.1126.0

12.01

1019.15 3














Pas de risque de cisaillement.

 Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant

e

u
l

f

V
A




15.1
Avec : Al=2.01+3.16=5.17 cm2

Al = 5.17cm2

400
1019.1515.1 3

Al= 5.17cm2>0.43 cm 2 ……………………………………………………….vérifiée

 Espacement des armatures
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 Armatures longitudinales

St = 20cm ≤ min (3 h, 33cm) = 33cm

 Armatures transversales

St = 25cm ≤ min (4 h, 45cm) = 45cm

b) L’ELS

 Vérification de l’état limite de compression du béton

Tableau III.25 : Vérification des contraintes à l’ELS, escalier type 1

Localisation
Mser

(Kn.m)
Y (cm) I (cm4)

bc

(MPa)

bc

(MPa)
bc

En travée 4.62 2.93 4737.81 2.859 15 Vérifiée

En appui 2.17 2.40 3239.42 1.61 15 Vérifiée

 Etat limite de déformation

D’après le BAEL91 et CBA93 la vérification de la flèche est inutile si :

16

1


l

ht

010 M

M

l

h tt




fedb

AS 2.4

*0



0748.0
436.510

07.4

10
069.0

02.2

14.0

0








M

M

l

h tt ……………….….non vérifiée.

D’où la nécessité de la vérification de la flèche, définie par :

admf f  tel que :

f = fgv – fji + fqi – fgi .

500

l
fadm  Portée  5m.

1000
5,0

l
fadm  Portée > 5m.

bc
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Pour notre cas : l < 5m  cmfadm 404,0
500

202


∆f = fgv – fji + fqi – fgi .

Tel que

fgv et fgi : flèches due a l’ensemble des charges permanentes totales.

fij : flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des

revêtements.

fqi : flèche due aux charges permanentes supportée par l’élément considéré

 Évaluation des moments

Tableau.III.26 : Évaluation des moments.

J (Kn/m2) g (Kn/m2) q (Kn/m2)

Paillasse 6.467 8.427 10.927

Palier 3,50 4.98 7,48

Mser 2.70 3.537 4.62

 Calcul de λi et λv

0026,0
12,01

1016.3

.

4

0









db

As





*)*32(

*05,0

0

28

b

b

f t
i



 =
 

97.7
0026,0*32

1,2*05,0



et iv  *4,0 =3.18

 Contraintes (σs)

I

ydM Jser
sj

)(*
*15


 =

8

3

1081.4737

)0293,012,0(1070.2
15








 =77.65MPa

I

ydM gser

sg

)(*
*15


 =

8

3

1081.4737

)0293,012,0(10537.3
15








 =101.551MPa

I

ydM pser

sq

)(*
*15


 =

8

3

1081.4737

)0293,012,0(1062.4
15








 =132.662MPa
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 Interties fictive (If)

28

28

**4

*75,1
1

tsj

t
j

f

f





 =

1,265.77*0026,0*4

1,2*75,1
1


 =0

28

28

**4

*75,1
1

tsg

t
g

f

f





 =

1,2551.101*0026,0*4

1,2*75,1
1


 =0

28

28

**4

*75,1
1

tsp

t
q

f

f





 =

1,2662.132*0026,0*4

1,2*75,1
1


 =0

I0= bh3/12+15As (h/2-d’’)2

I0 = 164518.3 cm4

ji

ij

I
If

 *1

*1,1 0


 =

0*04.81

164518.3*1,1


=18097.01cm4

gi

ig

I
If

 *1

*1,1 0


 =

0*04.81

164518.3*1,1


=18097.01cm4

pi

ip

I
If

 *1

*1,1 0


 =

0*04.81

164518.3*1,1


=18097.01cm4

gv

vg

I
If

 *1

*1,1 0


 =

0*23.31

164518.3*1,1


=18097.01cm4

 Evaluation des flèches

MpafE ci 195,32164*11000 3
28  ; MPa10721,4E*

3

1
E iv  ;

iji

jser

ji
IfE

lM
f

**10

* 2

 =
8

23

1001.18097*2,32164*10

02.2*10*70.2





=1.89.10-4m

igi

gser

gi
IfE

lM
f

**10

* 2

 =
8

23

10.01.18097*2,32164*10

02.2*10.537.3




=2.45.10-4m

ipi

pser

pi
IfE

lM
f

**10

* 2

 =
8

23

10.01.18097*2,32164*10

02.2*10.62.4




=3.23.10-3m

gvv

gser

gv
IfE

lM
f

**10

* 2

 =
8

23

10*01.18097*4,10721*10

02.2*573.3




=7.37.10-3m

f = fgv – fji + fpi – fgi =6.24.10-4m

f (=0,0624cm) < fadm (=0,404cm)…………………………………………….vérifiée.
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7. Schéma de ferraillage

Fig III.22 : Schéma de ferraillage de l’escalier type1 (volée1et 3.)

III.8.1.2. Pour la 2éme volée

Nous allons l’étudier comme une console encastrée.

15.126 Kn/m 2.162 Kn

1.55m

FigIII.23 : Schémas de la volée 2.

1. Les chargements

G = 8.427 K n /m² ; Q = 2.5 K n /m².

mKnPu /91.2 ; 2/126.15 mKnqu 
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2. Les sollicitations

mKnlP
lq

M U
u

U .69.22
2

²





KnPlqV uUU 36.26

3. Ferraillage

a) Armatures principales

Tableau III.27: Ferraillage d’escalier type 1 (volée 2)

b) Armatures de répartition

En appuis : mcm
A

A a
a /²54.1

4

16.6

4
≥  on choisie : 4T8 = 2.01cm²/ml ; St=25cm.

4. vérifications

a) L’ELU

 Vérification à l’effort tranchant

Il faut vérifier : .≤ u

Tel que : 28×050= cf.τ

u = MPa
db

Vu
219.0


< MPau 25.1 ……………………………. vérifiée.

 Condition de non fragilité

.45.1
400

1.2
12.0123.023,0 228

min cm
fe

ft
dbA 

Amin= 1,45cm2<AS= 6.16 cm2………………………………….. Vérifiée.

 Calcul des espacements

cmScmeS tt 33)33;3min(  On adopte cmSt 25

Mu

(KN.m)
µbu α Z(m)

Acal

(cm2/ml)
Amin(cm2)

Aadop

(cm2/ml)

En

appuis
22.69 0.111 0.147 0.113 5.77 1.45 4HA14=6.16
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b) L’ELS

 La contrainte dans le béton

y
I

Mser
bc 

VérifiéeMPaMPa

cmIydA
y

bI

cmydAyA
yb

bcbc .....................................................1594.7

4.8039)(15
3

87.301515
2

42
3

2










 Vérification de flèche la flèche BAEL 91 (A 6.5.2)

1. 0625.0
16

1
090,0

55.1

14,0


l

ht …………………….. vérifiée.

2. 0105,0
2.4

0051.0
12.0

1016.6 4









e

s

fdb

A
………... vérifiée.

3. 085.0
10

090.0
55.1

14.0

0





M

M

l

h t ………………….vérifiée.

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

III.8.1.3. Pour le palier de repos

Il sera étudié comme une console encastrée dans la poutre brisée : Pu=2.91Kn

1. Les chargements

KnP

mKnq

mKnQ

mKnG

u

u

P

91.2

/473.10

/5.2

/98.4

2

2

2









2. Les sollicitations

mKnPlqV

mKnlP
lq

M

uuu

u
u

u

.151.19

.104.17
2

2








3. Ferraillage

a) Armatures principales

Le calcul des armatures se fait en flexion simple.

1.55m

qu =10.47Kn/m²

Fig III.24 : Schéma statique du palier de repos.
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Tableau III.28: Ferraillage d’escalier type 1 (Palier de repos)

b) Les armatures transversales

213.1
4

cm
A

At  . On choisit des 4T8 = 2.01cm² ; St=25cm.

4. Vérification

a) L’ELU

 Condition de non fragilité

./45,14001,212,0123,0.23,0 2
28min mlcmffdbA et 

On a : A > minA Condition vérifiée.

 Calcul des espacements

cm≤S⇒)cm;emin(≤S tt 33333 On adopte cmS t 25

 Vérification de l’effort tranchant

MPaf
db

V
cuu 25.105.0≤ 28

max 


 

MPaMPau 25.1159.0
12.01

1051.19 3-





 ………………….vérifiée.

.

b) L’ELS

2/48.7 mKnqSer 

KnpSer 192.2

mKnM S .33.12

 Vérification des contraintes dans le béton

y
I

Mser
bc 

Mu

(Kn.m)
µbu α Z(m) Acal(cm2/ml) Amin(cm2) Aadop(cm2/ml)

17.104 0.083 0.109 0.114 4.28 1.45 4HA12=4.52
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VérifiéeMPaMPa

cmIydA
y

bI

cmydAyA
yb

bcbc .....................................................1565.6

6.6324)(15
3

41.301515
2

42
3

2










Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

 Vérification de la flèche BAEL 91 (A 6.5.2)

1. 0625.0
16

1
090.0

55.1

14,0


l

ht .…………………….. vérifiée.

2. 0105,0
2.4

0037.0
12.01

1052.4 4











e

s

fdb

A
………… vérifiée.

3. 085.0
10

090.0
55.1

14.0

0





M

M

l

h t …………………… vérifiée.

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

5. Schéma de ferraillage

Fig III.25 : Schéma de ferraillage de l’escalier type1 (volée2 et palier).
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III.8.2. Calcul de la poutre brisée :
La poutre brisée est une poutre noyée dans le palier et la volée pour reprendre les

sollicitations de la flexion due à son poids propre et la torsion due au couple de torsion.

1. Pré dimensionnement

10

370

15

370

1015
 h

l
h

l

Soit h = 35 cm

Le RPA préconise :











4

20

b

h

cmb










cmh

cmb

35

30

 Charges revenant à la poutre brisée :
tg = 0.68/0.81= 0,84

Poids de la poutre : G = 0,30*0,35*25 = 2.625Kn/m

Au niveau de la volée G = 2.625/cosα = 3.427 Kn/m

Poids du palier : Gp1 = 1,445*4.98 = 7.196Kn/m

Gp2 = 1,445*4.98 = 7.196Kn/m

Poids de mur : Gm = 1.445*2,67= 3.858 Kn/m

Poids de la volée : Gv = 0.81*8.427 = 6.825 Kn/m

 À l’ELU :

Qu = 1,35G+1,5Q

Qup1 =1,35*(7.196+2.625+3.858)+1,5*2,5=22.21Kn/m

Qup2 =1,35*(7.196+2.625+3.858)+1,5*2,5=22.21 Kn/m

Qu v=1,35*(6.825+3.427)+1,5*2,5=17.590 Kn/m

 À l’ELS :

Qs = G+Q

Qsp1 =(7.196+2.625+3.858)+2,5=16.179Kn/m

Qsp2 =(7.196+2.625+3.858)+2,5=16.179Kn/m

Qsv =(6.825+3.427)+2,5=12.752 Kn/m
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 Calcul à la flexion

 Calcul à l’ELU :

Calcul de « q » équivalente

mKnq

mKnq

mKNq

mKnq

éqS

éqS

éqU

éqU

/42.15

/42.15
70.3

81.0*752.122*)445.1*179.16(

/19.21

/19.21
70.3

590.17*81.02*)445.1*21.22(

,

,

,

,















Calcul des moments

La poutre est bi- encastrée, et les moments ont comme suit :



















































mKn
lq

M

mKn
lq

M

ELSLA

mKn
lq

M

mKn
lq

M

ELULA

Sa
S

St
S

Ua
U

Ut
U

.59.17
12

7.342.15

12

.79.8
24

7.342.15

24'

.17.24
12

7.319.21

12

.08.12
24

7.319.21

24'

22

22

22

22

3.70

qU, éq = 21.19KN/ml

3.70

qS, éq = 15.42KN/ml

-24.17KN.m -24.17KN.m

12.08KN.m 8.79KN.m

-17.59KN.m

3.7

qU, éq = 21.19KN/ml

3.7

qS, éq = 15.42KN/ml
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Mtmax = 12.08 Kn.m

Ma = -24.17 Kn.m

Valeurs des armatures longitudinales dans la poutre palière :

Tableau.III.29 : Armatures longitudinales dans la poutre brisée.

Mu (KN.m) Μ α z As (cm2)

Travée 12.08 0,0261 0,0331 0.325 1.06

Appuis -24.17 0.052 0.0676 0,321 2.16

 Vérification à l’ELU : [BAEL91]

 Vérification de la condition de non fragilité
Amin = 0.23 bd ft28 / fe.

Amin =0,23  30 33
400

1,2
= 1.195 cm².

2
min

2 195.106.1 cmAcmAt  ……………………………………………N’est pas vérifiée.

Alors on ferraille avec Amin=1.195
2

min
2 195.116.2 cmAcmAa  …………………………………………………..Vérifiée.

 Vérification au cisaillement
Vu = 39.20KN

 u = min (0,2fc28/γb ; 5Mpa) Fissuration Peu Nuisible

τu =V max / bd = .33,3395.0
33,030.0

1020.39 3

MpaMpa 


 

Pas risque de cisaillement. (L’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis)

L’influence sur le béton

V < Vmax = 0.267 a  b xfc28

Tel que : a = 0.9 d = 0.9  33 = 29.7cm

V = 39.20KN< Vmax = 594.74Kn

L’influence sur les armatures tendues il faut vérifier que:

...........................................0
33,09,0

17.24
20.39

0
9.0

Vérifiée

d

M
V a

U











Donc les armatures inférieures ne sont soumises à aucun effort de traction.

 Vérification à l’ELS : [BAEL91]
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MPafcbc 156.0 28 

mKnM ser
t .79.8

mKnM a .59.17

VérifiéeMPaMPa bcbc ...........................1561.5  

 Etat limite d’ouverture des fissures

Fissuration peu nuisible  pas de vérification à faire

 Etat limite de déformation

1.
l

ht > 1/16.

2.
l

ht >Mt/10Mo.

3.
fedb

AS 2.4

0




Vérification :

)0625,0(
16

1
)094,0(

370

35


l

ht ………………………….. vérifiée.

094.0
l

ht >Mt/10Mo=0.085…………………………………….vérifiée

....................................................0105.0
2.4

0020.0 vérifiée
fedb

AS 


Les 03 conditions sont vérifiées  la vérification à la flèche est inutile.

 Calcul à la torsion

La poutre est soumise a trois moment de torsion uniformément reparties due aux

différentes parties d’escaliers

M1=M3=3.80 Kn.m par mètre (due aux différentes charges de la volée 1et3)

Mp1=Mp2=17.104 Kn.m par mètre (due aux différentes charges du palier 1et2)

M2=22.69 Kn.m par mètre (due aux différentes charges de la volée 2)

mKnMMMM pt .49.1562.1281.0445.12 121
max 

 Calcule de la contrainte de cisaillement




..2 e

Mt
u Avec  : aire de contour du tracé à mi-épaisseur

de la paroi.

cm
b

e 5
6


 = (b-e)  (h-e) = 750 cm2
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MPaMPau 33,306.2
105.705,02

1049.15
2

3













 Ferraillage
La section d’armatures longitudinales et transversales est donnée par :




.2.

.

.

. MtfeAt

St

feAt

ss 

 Armatures longitudinales







..2

..

.2.

.

fe

Mt
At

MtfeAt

s




Avec  : périmètre de 

 = 2.[(b-e)+(h-e)] = 110 cm

A = 2.34 cm2

 Armatures transversals:

fe

StMt
At

Mt

St

feAt s

s ..2

..

.2.

.










On prend St = 20 cm

At = 0,38 cm2

on adopte : At = 2T8 = 1,00 cm2

 Conclusion

La section de ferraillage totale (A²t) est calculée en flexion + torsion qui est donnée par:

En appuis

At = 4.52cm2 on adopte At = 3T12+3T10 = 5.76 cm2

En travée

At =3.53 cm2 on adopte At = 4T12 =4.52 cm2

3T12+3T10

Fig III.28: Schéma de ferraillage de la poutre brisée.

En travéeEn appuis

4T12

3HA12

Cadre+ Étrier HA8
St=15cm

3T12

Cadre+ Étrier HA8
St=15cm
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III.8.3. Etude de 2éme type d’escalier

1. Les chargements

²/20.6 mKnG palier  ; ²/125.10 mKnGvolée  ; ²/50.2 mKnQescalier 

2. Les sollicitations

a) L’ELU

 Palier

qp=1.356.20+1.52.5=12.12 Kn/m.

 Volée

qv=1.3510.125+1.52.5=17.418 Kn/m.

Par la méthode RDM on trouve:

RA = 46.03 Kn; RB=39.763 Kn.

x=2.68mMmax (2.68)=62.64 K.m.

Mt=0.75Mmax=46.96

Ma =0.5Mmax=31.30 Kn.m.

Vmax =46.703 Kn.

b) L’ELS

 Palier : qs=6.20+2.5=8.7Kn.m.

 Volée : qs=10.125+2.5=12.625Kn.m.

Par la méthode RDM on trouve:

RA=33.819 Kn; RB =28.677Kn.

x=2.68mMmax (2.68) =45.29Kn.m.

Mt=085*Mmax=38.50 Kn.m

12.12kn/m
17.41kn/m

3.51m 2.09m

Fig III.31 : Chargement affecté à la 1ère volée.

Fig III.30 : Vue en plan de l’escalier à 2 volées.

3.51m 2.09m

Fig III.29 : Schéma statique.

3.51m

2.09m

3.7m
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Ma =0.4*Mmax=18.11 Kn.m.

Vmax =33.819 Kn.

3. ferraillage

Le calcul se fait à la flexion simple pour une section rectangulaire (b x h).

Avec :

b = 100cm.

d = 18cm.

e = 20cm.

Les calculs de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau III.30 : Ferraillage de la 1ère et 2ème volée.

M (Kn. m ) µbu  Z( m ) A CAL ( 2cm ) A Adobté ( 2cm )

En travée 46.96 0.102 0.135 0.170 7.92 6HA14 = 9.24

En appuis 31.30 0.068 0.088 0.173 5.18 5HA12=5.65

On adopte: St=15cm (en travée).

St=20cm (en appui)

4. Les armatures de répartition

4AA sr   En travée : .31.2424.9 2cmAr 

En appui : .41.1465.5 2cmAr 

Donc, on adopte : 4HA10/ml =3.16cm2 en travée ; St=25cm.

4HA8/ml =2.01cm2 en appui ; St=25cm.

5. Vérification

a) L’ELU

 condition de non fragilité

.173.24001,2.18,0.1.23,0...23,0 2
28min cmffdbA et 

Fig 32:Section à ferraillée.

h d

b
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On a : A > minA ………………………………….... vérifiée.

 l’effort tranchant

280.05 1.25 .u u cf MPa    

_3

259.0
18.0*1

10*70.46
.  



MPa
bd

V
u ……………………… vérifiée

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

Avec : Mu=46.96Kn.m

.
9.0 e

sU
us

fd

M
VA















24
3

3 107
400

15.1

18.09.0

1096.46
1070.46 mAs




 













 0SA Aucune vérification à faire.

 Espacement des barres

-armatures principales : St max ≤ min (3.h,33 cm)=33cm…………………vérifiée.

-armatures secondaires : St max ≤ min (4.h,45cm)=45cm………………...vérifiée.

c) L’ELS

 Etat limite d’ouverture de fissures

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

 Etat limite de compression du béton

On a une fissuration peu nuisible, donc en doit vérifie la contrainte du béton comprimé.

.15MPaY
I

M
bc

ser
bc  

Tableau III.31 : Vérification des contraintes à l’ELS, escalier type 2

Mser(Kn.m) Y(cm) I(cm4)
bc (MPa)

bc (MPa) bc < bc

Travée 38.50 3.68 11381 12.46 15 vérifiée

Appuis 18.118 3.00 7683.7 7.09 15 vérifiée

 Etat limite de déformation
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Les conditions à vérifier sont les suivantes :

                 h / l ≥  1/16………….(1) 

                 h / l ≥  M t /10M0…...(2)

                 A  / b.d   ≤   4,2 /fe…..(3)

On a: h=20cm; L=560cm.

(1) h/l=20/560=0.0357 1/16=0.0625.

La condition (1) n’est pas vérifiée, alors la vérification de la flèche est nécessaire.

l cm
l

fm adm 06.15.0
1000

560
5.0

1000
5  .

Evaluation de la flèche :

mKnM

mKnM

mKnM

y
p

y
g

y
j

.502.38

.191.30

.171.19







.

On utilise le logiciel de calcul SOCOTEC on trouve :

 ft=3.854mm mm6.10 Donc la flèche est vérifiée.

6. Schéma de ferraillage

Fig III.33: Schéma de ferraillage de l’escalier type2 (volée1).
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III.4. Calcul de la poutre palière :

1. Pré dimensionnement :

10lh15l       24cm ≤ h ≤ 37cm.

On doit vérifier les conditions suivantes :

.4/4/1

.30

20







bh

cmh

cmb

 On adopte une section de (30x35) cm2.

a) Calcul de la poutre palière à la flexion simple :

Les charges revenant à la poutre :

 Poids propre de la poutre : Gp = 0.30.3525 = 2.625KN/ml

 Réaction: à L’ELU:RB= 39.763 Kn/m.

à L’ELS: RB= 28.677 Kn/m

Donc la charge reprises par la poutre palière est :

Qu = 39.763+1.352.625 = 43.306 Kn/ml

Qs=28.677+2.625=31.302 Kn/ml

 Schéma statique:

Fig III.34 : Chargement affecté à la poutre palière

La poutre est supposée bi-encastrée ; les sollicitations sont comme suite :

En travée : mKn
lQ

M u
ut .702.24

24

7.3306.43

24

22









mKnM ser .855.17
24

7.3302.31 2






En appuis : mKn
lQ

M u
ut .404.49

12

7.3306.43

12

22









mKnM ser .710.35
12

7.3302.31 2






b) Ferraillage :

mKnM

mKnM
a

t

.70.24404.495.0

.00.21702.2485.0





3.70 m
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Tableau.III.32 : Armatures longitudinales dans la poutre palière.

Mu(KN.m) b(m) d(m) bu  Z(m) A(cm2)

travée 21.00 0.30 0.33 0.045 0.058 0.322 1.87

appuis 24.70 0.30 0.33 0.053 0.068 0.320 2.21

 Condition de non fragilité :

228
min 195.1

400

1.233.03.023.0
23.0 cm

f

fdb
A

e

t 







Donc la condition est vérifiée (
minAAadoptée  )

 Effort tranchant

Kn
lQ

Vu 116.80
2

7.3306.43

2
max 







MPau 81.0
33.03.0

10116.80 3











  MPaMPafcu 25.34;13.0min 28 

Donc c’est vérifié

 Armatures transversales

Soit St =15cm

 Flexion simple

tA  245.0
400

15.03.04.04.0
cm

f

Sb

e

t 





tA  228 18.0
4008.0

)1.23.076.0(15.03.0

8.0

)3.0(
cm

f

fbS

e

tvt 







 

 Vérification de la contrainte dans le béton

Travée

058.0441.0
1002

1

38.1
855.17

702.24

28 









c

ser

u

f

M

M

Appui

068.0441.0
1002

1

38.1
710.35

404.49

28 









c

ser

u

f

M

M
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Donc la vérification de la contrainte dans le béton n’est pas nécessaire.

 Vérification de la flèche

D’après le BAEL, il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si l’une des trois conditions

suivantes est vérifiée :

1-) 0625.0094.0
370

35

16

1


l

h
……………………………………..vérifiée

2-) 075.0
10

75.0
094.0

10 0

0

0








M

M

M

M

l

h t ……………………………..vérifiée

3-) 0105.00018.0
33.03.0

1087.12.4 4











e

s

fdb

A
…………………………vérifiée

Il ne sera pas donc nécessaire de vérifier la flèche.

c) Calcul de la poutre palière à la torsion

Le moment de torsion Mt est engendré par les charges ramenées par le palier et la volée, il est le

moment à l’appui.

Donc Mt = 30.31 Kn.m

 Contrainte de cisaillement ultime de torsion

 U : périmètre de la section

  : air du contour tracer a mi hauteur

 e : épaisseur de la paroi

 Al : section d’acier

e = Ø /6 = b/6 = 5 cm

Ω = [b-e] ×[h-e] = 0.075 m²

U = 2×[(h-e)+(b-e)] = 1.10 m

259.6
2

cm
f

UM
Al

e

sTu 







On vérifie que :  uu 

Avec
22

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

On a uV = 80.105KN

MPa
db

Vu
v 86.0

33.028.0

10105.80 3














MPa
e

M
cr Tu 17.4

05.0075.02

1030.31

2

3














Fig III.35: Section creuse équivalente.
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D’où MPaMPau 25.326.4
_

  …………………………n’est pas vérifiée

Les dimensions de la section transversale sont insuffisantes pour transférer les contraintes de

cisaillement résultantes.

Solution :

On augmente la section da la poutre palière à (b=35cm et h=35cm).

On aura :

e =5.83cm ;  =850.88cm2

.....................................................25.312.3

693.0
*

05.3
**2

max

vérifiéeMPaMPa

MPa
db

V

MPa
e

Mtr

u

v

cr
















Conclusion

Le calcul le plus défavorable est celui de la torsion le ferraillage de la poutre palière se fera à

la torsion.

 Calcul des armatures

 Les armatures longitudinales

2

4
98.5

400*10*69.850*2

15.1*1668.1*31.30

68.116))83.535()83.535((*2))()((*2

**2

**

cmAl

cmebehU

f

UMtr
Al

e

S












Appui  22.5
2

cm
A

AAl torsion
flexion On opte pour 6HA12= 6.78cm2

Travée  286.4
2

cm
A

AAl torsion
flexion On opte pour 6HA12= 6.78cm2

 Les armatures transversales

cm

bh
L

1

)5.3;2.1;1min()
10

;;
35

min( min,









On opte pour Φt = 8mm et on prend At = 4HA8 =2.01cm2
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 Vérification de l’espacement des armatures transversales

Calcul de St : ……………………………..CBA93 (Art A. 5. 1. 2. 2)

St < min (St1, St2), avec:

cmS
b

fA
S

cmScmdS

t
et

t

tt

37.19
*4.0

*

7.29)40;*9.0min(

22

11





On opte pour St = 15cm

Exigences du RPA : Article (7.5.2.2)

- Zone nodale:




















.8

75.8)4.1*12;75.8min(

:

)*12;
4

min(

cmSSoit

cmS

alelongitudinarmaturesdesdiamètrepetitLeAvec

h
S

t

t

l

lt





- Zone courante:











15cm.SSoit

17.5cm
2

h
S

t

t

- Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de

l’encastrement.

Fig III.36: Schéma de ferraillage de la poutre palière

En travéeEn appuis

6HA12

3HA12

Cadre+ Étrier HA8
St=15cm

3HA12

Cadre+ Étrier HA8
St=15cm

6HA12
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III.9. Calcul des chaînages

Les chaînages sont des poutres horizontales en béton armé qui ceinturent les façades à

chaque étage au niveau du plancher et aussi les poutres qui servent de porte à faux.

III.9.1. Dimensionnement

Les dimensions minimales des chaînages sont :

1) h  15cm (Article 9.3.3)

2) b 
3

2
e (e : épaisseur de mur)

Soit :

cmb

cmh

30

30





III.9.2. Calcul des sollicitations

1. ELU

G=1.35  (2.25 + 7.369) = 12.986 Kn/ml

MU= (G 
8

²l
) = (12.986

8

²4.3
) = 18.76 Kn.m

2. ELS

G=2.25+7.369=9.62 Kn/ml

Mels=13.90 Kn.m

III.9.3. Ferraillage

Mt =0,85 MU=15.94 Kn/ml

Ma=0,3 MU=5.628 Kn/ml

1. Armatures longitudinales

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

tableau suivant :

Tableau III.33 : Résumé des résultats de ferraillage.

M(Kn.m) )(md bu  Z(m) calsA (cm²) Aadopté(cm2)

Entravée 15.94 0.28 0.0478 0.061 0.273 1.67 3HA12=3.39

En appui 5.628 0.28 0.0288 0.0366 0.275 1.02 3HA10=2.36

2. Vérification de la condition de non fragilité

mlcm
f

dbA t /²014.1
400

1.2
28.030.023.0

400
23.0 28

min 

Amin =1.014 cm²/ml < As cal
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3. Vérification de l’effort tranchant

Il faut vérifier que : uu  

Avec :
db

VU
u


 (Article. 13. III.2.)

KN
lq

Vu 07.22
2






MPau 262.0

MPaMPaf cu 5,2)4,10,0min( 28  (Fissuration préjudiciable) BAEL91(Art. 13. III. 2.1.)

MPau 262.0 < ...........................5.2 MPau  …………………..vérifiée.

4. Calcul des armatures transversales

 Condition sur le diamètre

)
10

;
35

;min( min

bh
Lt  

mmt 57.8

Soit un cadre de  6 et une épingle 6 ²14.14 6 cmAt  

5. Calcul les espacements des barres

Selon le CBA (Article A.5.1.2.2)

)1.....(....................2.25)40;9,0( cmcmdS t 

)2......(..............................3.11
4,0

.
cm

b

fA
S et

t 

)3...(....................0
)3,0(

.8,0

280


tu

et
t

fb

fA
S






.25)25;min( cmcmhS t  Soit : tS =15cm

III.9.4. Vérification à L’ELS

1. En travée

a) Vérification de la contrainte dans le béton

MPafY
I

M
cbc

ser
bc 156,0 28   ; 0.15.15²

2
 dAyAy

b
Ss

 y 7.03cm

43 1.19041)²(.15
3

cmydAy
b

I s 
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......................................1536.4 MPaMPabc  Vérifiée.

b) Vérification l’état d’ouverture des fissures

Il faut vérifier que :

st
ser

st yd
I

M
  )(15

Avec : MPaMPaf est 6.201)6.201;
3

2
min( 

MPaMPast 6.201139.19510).03,728(
101.19041

10815.11
15 2

8

3





 







2. En appuis

a) Vérification de la contrainte dans le béton

MPafY
I

M
cbc

ser
bc 156,0 28  

0.15.15²
2

 dAyAy
b

Ss

 y 5.84cm

43 4.13335)²(.15
3

cmydAy
b

I s 

MPaMPabc 1582.1  …………………………………………………..vérifiée.

b) Vérification l’état d’ouverture des fissures

Il faut vérifier que :

st
ser

st yd
I

M
  )(15

Avec : MPaMPaf est 6.201)6.201;
3

2
min( 

MPaMPast 6.20193.10310).84.528(
104.13335

1017.4
15 2

8

3





 







c) Vérification l’état limite de déformation

On vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée.

1) vérifiée
L

h
.......................................................................0625.00882.0

16

1

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2) vérifiée
M

M

L

h t ........................................085.00882.0
10

1

0



3) vérifiéeMPa
fdb

A

e

...............................0105.0004.0)(
2,4

0




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

III.9.5. Schéma de ferraillage

Fig.III.37: Schéma de ferraillage de la poutre de chainage.

III.10. Conclusion

Le but de ce chapitre été la détermination des sections d’acier nécessaire pour reprendre les

charges revenant aux éléments secondaires.

Après on passe au quatrième chapitre concernant l’étude dynamique de la structure.
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IV.1. Introduction

Un séisme peut prendre naissance en profondeur, lorsque les forces de tension

accumulées dépassent un certain seuil, qui est fonction de la nature du sol en place, et en

particulier de leur limite d’élasticité.

Il est caractérisé par un point de rupture, appelé hypocentre, situé à une profondeur

variable ; on parle de séisme superficiel pour une profondeur de foyer inférieure à 100km, et

de séisme profond pour une profondeur de foyer supérieure à 300km.

En surface, les séismes se manifestent par des effets destructeurs variés, qui sont

principalement fonction de leur intensité.

Le Nord de l’Algérie est une région où de violents séismes peuvent se produire. Ainsi

il est utile de souligner que lors de la dernière décennie pas moins de 03 séismes de magnitude

supérieure ou égale à 5.5 sur l’échelle de Richter ont eu lieu. Ces séismes qui ont touché aussi

bien les régions du centre que les régions ouest du pays, ont provoqué d’importants dégâts

matériels, et occasionné la perte de nombreuses vies humaines, à moins que les constructions

ne soient conçues et construites de manière adéquates pour résister aux secousses

sismiques. On comprend par « manière adéquate » la conformité de la construction vis à vis des

normes parasismiques en vigueur (RPA99/version 2003).

IV.2. Objectifs et exigences

Les premières exigences, lors de la conception d’une structure, sont données par les

normes de construction dans le cas de situations non sismiques. A celles-ci, viennent s’ajouter

des normes assignées à la construction de structures en zone sismique. En effet, la conception

parasismique ne se limite pas au seul dimensionnement, mais met en jeu de nombreux

facteurs comme la rigidité, la capacité de stockage ou la dissipation d’énergie.

IV.3. Méthodes de calcul

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

sismiques peut être mené suivant trois méthodes :

La méthode statique équivalente ;

La méthode d’analyse modale spectrale ;

La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

IV.3.1. Méthode statique équivalente

Le règlement parasismique Algérien permet sous certaines conditions (4.2 du RPA

99/2003) de calculer la structure par une méthode pseudo dynamique qui consiste à remplacer
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les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction par un système de

forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action

sismique.

 Vérification de la résultante des forces sismique de calcul totale

RPA99 (Article 4.2.3)

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

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

W
R

QDAVst 
1

 A : Coefficient d’accélération de la zone. RPA99 (Tableau4.1)

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. Le facteur

dépend de deux paramètres :

- Groupe d’usage : groupe 2

- Zone sismique : zone IIa  A = 0.15

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

de contreventement. RPA99 (Tableau4.3)

Dans le cas de notre projet, on adopte un système mixte portiques voiles avec interaction,

donc :

R = 5

 Q : Facteur de qualité de la structure déterminée par la formule suivante :

Q = 1 +
6

1

Pq avec : RPA99 (Formule 4.4)

Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q est satisfait ou non.
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Tableau IV .1 : Valeurs des pénalités Pq

‘’ Critère q ’’ Observée Pq /xx Observée Pq /yy

1- Conditions minimales sur les files de contreventement Non 0.05 Oui 0

2- Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05

3- Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05

4- Régularité en élévation Non 0.05 Non 0.05

5- Contrôle de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0

6- Contrôles de qualité des d’exécution Oui 0 Oui 0

Donc : Q = 1.2

 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.

 QiW : Charges d’exploitation.

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

d’exploitation.

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

pondération  = 0. 30 ; et des niveaux à usage d’habitation et bureau donc un coefficient de

pondération  = 0.20.

W = Wi =62601.99Kn
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 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 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 moyenne (D'après les résultats préliminaires de LNHC « Laboratoire National de

l’Habitat et de la Construction »), 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 :

Calcul de la période fondamentale de la structure :

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

)2/(7    0.7

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

type de structure et de l’importance des remplissages.

On prend : %5.8
2

107





Donc )2/(7   = 0.81 > 0.7










sT

sT

5.0

15.0

2

1
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4/3

nTc hCT  RPA99 (Formule 4-6)

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

mhN 65.41

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

par le type de système de contreventement :

Pour le contreventement mixte portique voiles avec interaction qui est notre cas : 050.0TC

cT = 0.050    4/3
65.41 = 0.82 s.

On peut également utiliser aussi la formule suivante :

T=0.09hN/√ܮ RPA99 (Formule 4-7)

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

Lx =24.1m, L y =19.25m










sT

sT

y

x

85.0

76.0

sTsTTT

sTsTTT

yy

xx

5.082.0);(min

5.076.0);(min

2

2





3/2

25.2D 







T
T

 
 












468.1
82.0

5.081.05.2

539.1
76.0

5.081.05.2

3/2

3/2

y

x

D

D

Donc la période fondamentale statique majorée de30 % est :









sT

sT

Sy

Sx

066.182.03.1

988.076.03.1

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

W
R

QDA



stV

Kn
x

65.341699.62601
5

2.1539.115.0
Vst 




Kn
y

29.332099.62601
5

2.1468.115.0
Vst 




Car T5.0  3.0 s
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IV.3.2. Méthode dynamique modale spectrale

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

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

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

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

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

un calcul statique équivalent.

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

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

menée pour les deux axes principaux séparément.

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

effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de

réponse de calcul suivant :

 

 

 





























































































s3.0T
3

3
25.12.5

s0.3T25.12.5

T25.12.5

TT015.2
T

T
1A1.25

3/53/2

2

2

3/2

2

21

1

1

R

Q

T

T
A

T
T

T

R

Q
A

TT
R

Q
A

R

Q

g

Sa









RPA99 (Form4-13)

IV.3.3 Méthode d’analyse par accélérogramme

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

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

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

IV.4 Exigences du RPA99 pour les systèmes mixtes

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

sollicitations dues aux charges verticales.

Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges horizontales

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

interactions à tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins
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25% de l’effort tranchant de l’étage.

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

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

plus de 30%.

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

d’excitation doit être tel que :

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

de la masse totale de la structure ;

– ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale

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

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

IV.5.Interprétation des résultats de l’analyse dynamique

IV.5.1. la disposition des voiles adoptée

Pour avoir un bon comportement de la structure et limitée les effets de la torsion

accidentelle, plusieurs autres dispositions ont été testée dans le but d’aboutir a un système de

contreventement mixte satisfaisant a la fois, une bonne répartition des charges entre portique

et voiles et les contraintes architecturales de la structure

Nous présentons dans ce qui suit la disposition que nous avons adopté

La disposition des voiles est représentée sur la figure qui suit.

Fig. IV.1: Disposition des voiles.
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IV.5.2. Mode de vibration et taux de participation des masses :

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IV.2 : Mode de vibration et taux d participation des masses.

Mode période Individual mode (percent) Cumulative sum (percent)

UX UY UZ UX UY UZ

1 0.840 7,28E-01 6,62E-05 2,36E-06 7,28E-01 6,62E-05 2,36E-06

2 0.806 4,62E-05 7,44E-01 1,74E-06 7,28E-01 7,44E-01 4,10E-06

3 0.613 8,50E-04 5,28E-05 1,11E-08 7,29E-01 7,44E-01 4,11E-06

4 0.274 1,18E-01 4,40E-05 8,75E-06 8,47E-01 7,44E-01 1,29E-05

5 0.262 3,70E-05 1,19E-01 3,90E-05 8,47E-01 8,63E-01 5,19E-05

6 0.198 4,10E-04 3,63E-07 2,10E-06 8,47E-01 8,63E-01 5,40E-05

7 0.149 3,58E-02 1,23E-05 4,11E-06 8,83E-01 8,63E-01 5,81E-05

8 0.140 3,79E-06 3,89E-02 1,35E-05 8,83E-01 9,02E-01 7,16E-05

9 0.106 2,62E-03 3,84E-05 7,09E-06 8,85E-01 9,02E-01 7,87E-05

10 0.101 1,01E-02 9,51E-07 2,20E-04 8,96E-01 9,02E-01 3,00E-04

11 0.093 9,67E-06 1,43E-02 7,00E-02 8,96E-01 9,17E-01 7,03E-02

12 0.091 1,59E-07 2,74E-03 5,57E-01 8,96E-01 9,19E-01 6,27E-01

13 0.086 6,87E-03 1,28E-05 1,20E-04 9,02E-01 9,19E-01 6,27E-01

Fig IV.2 :1er mode de déformation (translation suivant x)
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Fig IV.3 :2ème mode de déformation (translation suivant y)

Fig IV.4 :3ème mode de déformation (rotation suivant z)
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IV.5.3. Vérification des résultats vis-à-vis du RPA 99/Version2003

IV.5.3.1. Justification de l’interaction voiles-portiques

L’article 3-4-4-a du RPA99/version2003 exige que pour les constructions à

contreventement mixte avec justification de l’interaction, les voiles de contreventement

doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales ; les charges

horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques proportionnellement a

leurs rigidité relative ainsi que les sollicitations résultants de leurs interaction a tous les

niveaux;

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

25% de l’effort tranchant d’étage.

a) Sous charges verticales

%80



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques.

%20



voilesportiques

Voiles

FF

F
Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.

Les résultats de calcule sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau IV.3 : les résultats d’interaction sous charges verticales

Niveaux Charge reprise (KN) Pourcentage repris (%)

Portiques Voiles Portiques Voiles

E. sol 62158,4 7648,85 89,04289 10,95711

RDC 51659,7 9319,04 84,71757 15,28243

1er étage 44733,5 8657,1 83,78535 16,21465

2éme étage 39178,5 8055,94 82,94479 17,05521

3 éme étage 34558,1 7237,7 82,68318 17,31682

4 éme étage 30145,1 6385,25 82,52067 17,47933

5 éme étage 25635,1 5633,99 81,98223 18,01777

6 éme étage 21344 4739,18 81,83049 18,16951

7 éme étage 17117,2 3779,98 81,91153 18,08847

8 éme étage 12827,5 2884,33 81,64227 18,35773

9 éme étage 8700,98 1900,86 82,07051 17,92949

10 éme étage 4588,91 905,376 83,5215 16,4785

On constate que l’interaction sous charge verticale est vérifiée
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b) Sous charges horizontales

%25



voilesportiques

portiques

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques.

%75



voilesportiques

Voiles

FF

F
Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

Tableau IV.4 : les résultats d’interaction sous charges horizontales

Niveaux

Sens x-x Sens y-y

Portique

s

(Kn)

Voiles

(Kn)
P (%) V (%)

Portiques

(Kn)

Voiles

((Kn)
P (%) V (%)

E. sol 17506,50 21184 45,247 54,752 25675,647 9866,557 72,239 27,760

RDC 22136,47 15848,35 58,277 41,722 20346,147 15414,16 56,895 43,104

1er étage 25157,14 9513,514 72,560 27,439 25585,114 7717,648 76,825 23,174

2éme étage 23650,28 9862,289 70,571 29,428 25392,004 8779,708 74,307 25,692

3 éme étage 21552,34 9932,287 68,453 31,546 21946,301 10031,00 68,630 31,369

4 éme étage 20313,96 8834,67 69,690 30,309 20767,693 8797,513 70,243 29,756

5 éme étage 18224,04 8161,711 69,067 30,932 17272,822 9416,429 64,7182 35,281

6 éme étage 16407,23 6833,07 70,598 29,401 15527,239 7890,082 66,3066 33,693

7 éme étage 14403,07 5251,746 73,280 26,719 13240,331 6476,206 67,1534 32,846

8 éme étage 10891,82 4738,806 69,682 30,317 10378,655 5238,047 66,4586 33,541

9 éme étage 8551,287 2708,758 75,943 24,056 7874,569 3287,68 70,5464 29,453

10émeétage 6722,453 970,108 87,389 12,610 6067,886 643,15 90,4165 9,5834

A partir du tableau on déduit que l’interaction sous charges horizontales est vérifiée sauf le

dernier étage.

On remarque que le taux des charges reprises par les voiles ne dépasse pas la limite des

20% exigée par le RPA 99/version 2003.
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IV.5.3.2.Vérification de l’effort normal réduit

Il est exigé de faire la vérification à l’effort normal réduit pour éviter l’écrasement de la

section du béton après modélisation et cela par la formule suivante :

3.0
28





c

rd
fB

N
N (IV-8) Art (7.4.3.1)

Tel que : N : L’effort normal maximal de calcul s’exerçant sur une section de béton.

B : Section du béton.

28cf : Résistance caractéristique du béton à la compression.

Tableau IV.5 : Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux.

niveaux B (m2) N(Kn) Nrd Remarque

E. sol 0.650.60 2485.19 0.25 Vérifiée

RDC 0.600.60 2196.68 0.24 Vérifiée

2ème

etage
0.60.55 1747.83 0.21 Vérifiée

5ème

etage
0.550.55 1178.54 0.15 Vérifiée

8ème

etage
0.550.50 636.25 0.1 Vérifiée

IV.5.3.3. Vérification de la résultante des forces sismiques

En se référant à l’article 4-3-6 du RPA99/Version2003, qui stipule que la résultante des

forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être

inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique

équivalente Vst pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique

appropriée.

Tableau IV.6 : Vérification de la résultante des forces sismique.

Sens Vdy ((Kn) Vst (Kn) stV8.0 Remarque

x-x 2734.32 3416.65 2733.32 Vérifiée

y-y 2741.11 3230.29 2584.23 Vérifiée
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IV.5.3.4.Calcul des déplacements :

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

ekk R   RPA99 (Article 4.4.3)

Avec : ekxxk R   ekxkx R  

:ek Déplacement dû aux forces iF (y compris l’effet de torsion).

:R Coefficient de comportement.

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

Avec : ek h %1 RPA99 (Article 5.10)

Tableau IV.7 : Vérification des déplacements.

Sens x-x Sens y-y

Niv ek

(cm)

k

(cm)

1k

(cm) (cm)

kh

(cm)
(%) (cm)

k

(cm)

1k

(cm) (cm)

kh

(cm) (%)

41.65 2.06 10.3 9.75 0.55 306 0.18 2.02 10.10 9.75 0.35 306 0.11

38.59 1.95 9.75 9.35 0.40 306 0.13 1.95 9.75 9.30 0.40 306 0.13

35.53 1.87 9.35 8.85 0.50 306 0.16 1.86 9.30 8.80 0.50 306 0.16

32.47 1.77 8.85 8.20 0.65 306 0.21 1.76 8.80 8.20 0.60 306 0.19

29.41 1.64 8.20 7.50 0.70 306 0.22 1.64 8.20 7.50 0.70 306 0.22

26.35 1.50 7.50 6.70 0.80 306 0.26 1.50 7.50 6.70 0.80 306 0.26

23.29 1.34 6.70 5.80 0.90 306 0.29 1.34 6.70 5.80 0.90 306 0.29

20.23 1.16 5.80 4.85 0.95 306 0.31 1.16 5.80 4.80 1.00 306 0.32

17.17 0.97 4.85 3.90 0.95 306 0.31 0.96 4.80 3.80 1.00 306 0.32

14.11 0.78 3.90 2.90 1.00 306 0.32 0.76 3.80 2.80 1.00 306 0.32

11.05 0.58 2.90 1.80 1.10 340 0.32 0.56 2.80 1.75 1.05 340 0.30

7.65 0.36 1.80 0.40 1.40 459 0.30 0.35 1.75 0.40 1.35 459 0.29

3.06 0.08 0.40 0 0.40 306 0.13 0.08 0.40 0 0.40 306 0.13

D’après le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs des niveaux

sont inférieurs au centième de la hauteur d’étage.

cmhcm ek 59.4%140.1max  .

k
K

K

h


ek k
K

K

h

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IV.5.3.5. Justification vis-à-vis de l’effet  P-Δ  

Les effets de second ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments 

si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

.
0.10

.

k k

k k

P

V h



  RPA99 (Article 5.9)

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associes au dessus du niveau (k).

( )
n

k Gi Qi
i k

P W W


 

Vk : Effort tranchant d’étage au niveau k

Δk : déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1

hk : hauteur d’étage (k)

Si 0.10 0.20k   : Les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative  

en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1°

ordre par le facteur
1

(1 )k
.

Si 0.20k  : La structure est potentiellement instable et doit être redimensionner

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-après :

Tableau ІV.8 : Vérification des effets P-Δ

La condition 0.1   est satisfaite, d’où les effets de second ordre ou effet P-Δ peuvent être 

négligés.

Hauteur

(m)

hk

(cm)

Pk

(Kn)

Sens xx Sens yy

k (cm) Vk ( Kn ) k k (cm) Vk ( Kn ) k

Terrasse 306 589.66 0.55 72,913 0.014 0.35 65,513 0.010

10ème étage 306 4549.29 0.40 563,245 0.011 0.40 504,387 0.013

9ème étage 306 4553.84 0.50 826,434 0.019 0.50 802,534 0.019

8èm eetage 306 4555.92 0.65 1115,991 0.027 0.60 1092,406 0.025

7èmeetage 306 4631.37 0.70 1375,489 0.031 0.70 1353,217 0.031

6èmeetage 306 4631.96 0.80 1599,438 0.038 0.80 1582,193 0.038

5èmeétagé 306 4631.88 0.90 1792,191 0.046 0.90 1780,905 0.046

4èmeetage 306 4707.27 0.95 1967,438 0.051 1.00 1960,872 0.054

3èmeetage 306 4711.68 0.95 2125,938 0.054 1.00 2119,546 0.057

2ème étage 306 4885.29 1.00 2271,744 0.061 1.00 2229.004 0.062

1eretage 340 5317.27 1.10 2369,46 0.065 1.05 2270,782 0.065

RDC 459 6689.21 1.40 2633,707 0.063 1.35 2420,009 0.066

E.sol 306 7838.34 0.40 2685,098 0.030 0.40 2422.449 0.033
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IV.6. Conclusion

Nous avons opté pour la disposition des voiles qui nous à donnée les meilleurs

résultats vis-à-vis de l’interaction voiles-portiques (horizontale et verticale).

Toutes les étapes de l’étude dynamique à savoir la vérification de la période, le comportement

de la structure, l’interaction voiles-portiques, l’effort normal réduit, et elles découlent toutes

de la disposition des voiles.

La satisfaction de toutes les exigences de l’étude dynamique n’est pas une chose aisée pour

tout type de structures, car des contraintes architecturales peuvent entravée certaines étapes.

Dans notre cas, on a pu vérifier toutes les exigences de l’étude dynamique, selon le

RPA99/2003.
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V.1. Introduction

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

Pour cela ces éléments doivent être suffisamment dimensionnés, armés (ferraillés) et

bien disposés pour qu’ils puissent reprendre toutes les sollicitations.

V.2. Etude des poteaux

Le rôle des poteaux dans une construction est la transmission des charges de la

super structure vers la fondation, ces poteaux sont sollicités en flexion composée. Leur

ferraillage se fait selon les combinaisons de sollicitations suivantes :

1) 1.35G+1.5Q

2) G+Q

3) G+Q+E

4) G+Q-E

5) 0.8G+E

6) 0.8G-E

7) G+Q+1.2E

8) G+Q-1.2E

Les sections d’armatures sont déterminées selon les sollicitations suivantes :

Nmax M correspondant

Nmin M correspondant

Mmax N correspondant

V.2.1. Recommandations du RPA99 (version 2003)

1. Les armatures longitudinales RPA99/2003(Art7.4.2.1)

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets.

- Amin= 0.8% de la section de béton (en zone IIa),

- Amax= 4% de la section de béton (en zone courante),

- Amax= 6% de la section de béton (en zone de recouvrement),

- Φmin= 12mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales)

- La longueur minimale de recouvrement est de 40Φen zone IIa. 

- La distance ou espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de

poteau ne doit pas dépasser 25cm (zone IIa)

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones

nodales (zone critique).

La zone nodale est définie par l’ et h’ tel que :

RPA99 (Article 5.2)
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b1

h’

l’

l’

h

Fig.V.1 : La zone nodale

1 1

h1

Coupe 1-1

l’ = 2h

h’ = max(
6

eh
, b1, h1, 60cm).

he: hauteur d’étage.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du

RPA99 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau. V.1 : Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux

selon le RPA.

Niveau
Section du

poteau (cm²)
Amin (cm²)

Amax (cm²)

zone courante

Amax (cm²)

zone de recouvrement

S/sol+E /sol
65x60 31,2 156 234

π×302 22,61 113.09 169.64

RDC, 1erétage
60×60 28,8 144 216

π×27,52 19 95,03 142.54

2,3et4éme étage
60x55 26,4 132 198

π×22,52 12.72 63,61 95,42

5, 6et7 éme étage 55x55 24,2 121 181,5

8,9et10éme étage 55x50 22 110 165

2. Les armatures transversales RPA99 (Article7.4.2.2)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule

suivante :
e1

ut

fh

V

t

A






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 :
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- )cm15,10min(t l (zone nodale).

- t l 15 (zone courante). ( 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).

Avec : λg = l f /b1 ou λg = l f /h1, et l f longueur de flambement du poteau.

La quantité d’armatures transversales minimales
1bt

At


en pourcentage est :

- 0.3% si 5g 

 - 0.8% si λg≤ 3 

- 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 .

V.2.2. Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont

extraites directement du logiciel SAP2000, les résultats sont résumés dans le tableau

suivant :

Avec :

N>0 : effort de traction.

N<0 : effort de compression.

Tableau V.2 : Sollicitations dans les poteaux rectangulaires.

Section

Nmin , Mcorr Mmax , Ncorr Nmax , Mcorr

VU(Kn)
N (Kn)

M

Kn.m
M Kn.m N (Kn) N (Kn) M Kn.m

60×65 138,275 30,03 108,24 1145,83 2485,19 3,25 95,99

60×60 31,639 67,44 138,5 1336,25 2196,68 4,50 111,71

60×55 6,506 48,81 159,21 156,203 1747,83 6,94 127,75

55×55 172,426 6,92 122,53 499,475 1178,54 8,61 113,81

50×55 41,729 24,92 83,83 344,242 336,25 9,52 73,80
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Tableau V.3: Sollicitations dans les poteaux circulaires.

Section Com

Nmin , Mcorr

com

Mmax , Ncorr

com

Nmax , Mcorr

VU(Kn)
N (Kn)

M

Kn.m

M

Kn.m
N (Kn) N (Kn)

M

Kn.m

π×302 5 100,12 -1,28 3 43,43 257,48 1 504,23 7,56 71.93

π×27.52 4 131,05 24,04 5 57,82 389,08 1 603,48 14,88 -21,31

π×22.52 4 1,21 14,45 4 77,01 44.94 1 75,46 29,07 45,08

V.2.3. Calcul du ferraillage

1. Ferraillage longitudinal

Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul et

les autres seront résumés dans un tableau.

 Exemple de calcul

Soit à calculer le poteau rectangulaire le plus sollicité du RDC, avec les sollicitations

suivantes :

– Nmin = 138,275Kn Mcor = 30,03Kn.m

– Mmax = 108,24Kn.m Ncor = 1145.83Kn

– Nmax = 2485,19Kn Mcor = 3,25Kn.m

a) Calcul sous Nmax et Mcor

d = 0.9 h=0.585m; d’ = 0.065m

N = -2485,19Kn

M = 3,25KN.m⇒ eG = M/N = 0.0013m

eG< h/2 = 0.65/2 = 0.325m ⇒ le centre de pression est à l’intérieur de la section entre les

armatures (AA’).

Il faut vérifier la condition suivante :

N(d−d’)−Ma ≤ (0.337h−0.81d’)b.h. fbu (I)

Ma = M+N ×(d−h/2)= 3,25+ 2485,19× (0.585-0.325)=649,40Kn.m
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(I)⇒ 2485,19×10-3×(0.585−0.065)−649,40×10-3≤(0.337×0.65−0.81×0.065)×0.39×14,2 

 0.64≤0,92……………………. vérifiée.

Donc la section est partiellement comprimée. Le calcul se fait par assimilation à la

flexion simple

223.0
2,14585.060.0

1040,649
2

3

2












bu

A
bu

fdb

M


µbu= 0.223 < µl = 0.3916 ⇒ A’ = 0

µbu > 0.186 ⇒ pivot B⇒ )
1

(
1000

5.3







s

α= 1.25 (1- bu21 ) = 0.32

z = d (1−0.4α) = 0.51m⇒A1= 2
3

59,36
34851.0

10.40,649

.
cm

fz

M

st

A









A=A1-
22 0082,34 cmAcm

f

N

st



b) Calcul sous Mmax et Ncor :

M = 108,24Kn.m, N = 1145.83Kn ⇒ eG = 0,094m

Donc le centre de pression se trouve entre la section des armatures

(I)⇒0.189≤0,92  ⇒ calcul d’une section partiellement comprimée.

MA=406.15Kn⇒ µbu=0.139<µl⇒ A’ = 0

α= 0.188 ⇒ z = 0.54m ⇒ A1 =21,57cm2⇒ A= -11,35cm2 200 cmA 

c) Calcul sous Nmin et Mcor:

M = 30,03KN.m, N = 138,275Kn ⇒ eG = 0,217m

Donc le centre de pression se trouve entre la section des armatures

(I)⇒0.005≤0,92  ⇒ calcul d’une section partiellement comprimée.

MA=66.25Kn⇒ µbu=0.022<µl⇒ A’ = 0

α= 0.028 ⇒ z = 0.578m ⇒ A1 =3,29cm2⇒ A= -0,68cm2 200 cmA 
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Le ferraillage des poteaux est résume dans le tableau suivant :

Tableau V.4 : Les armatures longitudinales adoptées pour les poteaux rectangulaires.

Niveau Section
Asup

(cm2)

Ainf

(cm2)

ARPA

(cm2)

Aadop

(cm2)
Barres

S/sol, E/sol 6560 0 0 31,2 32,68 10HA16+4HA20

RDC,1erétages 6060 0 2.27 28,8 32,68 10HA16+4HA20

2eme,3ème 4ème étages 6055 0 5,20 26,4 28,15 14HA16

5eme,6ème 7ème étages 5555 0 0.09 24,2 28,15 14HA16

8eme,9ème 10éme, étages 55x50 0 0.64 22 24,13 12HA16

Tableau V.5 : Les armatures longitudinales adoptées pour les poteaux circulaires.

Niveau Section
A

(cm2)

ARPA

(cm2)

Aadop

(cm2)
Barres

S/sol, E/sol π×302 0 22,61 24,13 12HA16

RDC,

1erétages
π×27.52 0 19 20,11 10HA16

2emeet 3ème étages π×22.52 11.82 12.72 13.85 9HA14

2. Sections des armatures transversales dans les poteaux

Les armatures transversales dans les poteaux servent à reprendre, les efforts

tranchants et évitent le flambement des barres verticales, Le tableau ci-dessous

comporte les sections calculées et les minimums préconisés par le

RPA99/2003.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule

suivante :
e1

ut

fh

V

t

A






Les résultats de calcule sont résumé dans le tableau ci-après :
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Tableau V.6: Les armatures transversales adoptées pour les poteaux rectangulaire.

Niveau
S/Sol,

E/sol
RDC 1eme etage

2. 3. 4ème

Etage

5.6.7 éme

étage

7.8.10ème

étage

Section (cm) 65×60 60×60 60×60 60×55 55×55 55×50
max

l (cm) 2 2 2 1.6 1.6 1.6

min

l (cm) 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6 1.6

fl (cm) 214.2 321.3 238 214.2 214.2 214.2

g 3.57 5.35 3.96 3.89 3.89 4.28

uV (Kn) 95.99 111.71 111.71 127.75 113.75 73.80

St zone nodale (cm) 10 10 10 10 10 10

St zone courante (cm) 15 15 15 15 15 15

min
tA courante(cm2) 2,07 2.09 3.14 3.58 3.49 1.67

min
tA nodale(cm2) 1,38 1.16 1.74 1.99 1.49 2.26

adoptée
tA (cm2) 3.08 3.08 3.66 3.66 3.66 3.14

Nbre de barre
2HA10+

3HA8

2HA10+

3HA8

4HA10+

1HA8

4HA10+

1HA8

4HA10+

1HA8

4HA10

Tableau V.7: Les armatures transversales adoptées pour les poteaux circulaire.

Niveau
S/sol,

E/sol
RDC 1eme etage

2. 3. 4ème

Etage

Section (cm) π×302 π×27.52 π×27.52 π×22.52

max

l (cm) 0.16 0.16 0.16 0.14

min

l (cm) 0.16 0.16 0.16 0.14

fl (cm) 214.2 321.3 238 214.2

g 3.57 5.84 4.32 4.76

uV (Kn) 71.93 21.31 21.31 45.08

St zone nodale (cm) 10 10 10 10

St zone courante (cm) 15 15 15 15

min
tA courante(cm2) 1.90 0.4 0.4 1.05

min
tA nodale(cm2) 1.26 0.27 0.27 0.70

adoptée
tA (cm2) 3.14 2.51 2.51 2.08

Nbre de barre 4HA10
2HA10+

2HA8

2HA10+

2HA8

2HA10+

1HA8
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V.2.4.Vérifications

1. Vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme

Selon le BAEL99(Art4.4.1) 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.

On doit vérifier que :


















s

e
s

b

28cr
u

f
A

9.0

fB
N ≥Nmax CBA 93(Article B.8.4.1)

 : Coefficient en fonction de l’élancement .

:rB Section réduite du béton

As : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

l f : longueur de flambement.

si..................................................

si...........................................

.

.






















 











 




50
35

60

50

35
201

850

2

2

Si plus de la moitié des charges est appliquée avant 90 jours, alors on remplace par

/1.10.

L’élancement mécanique est donné par :

=3.46  lf/b pour les sections rectangulaires,

=4  lf/Ø pour les sections circulaires,

Le poteau le plus élancé dans ce projet se situe au niveau du R.D.C, avec une longueur

de : l0 =4.59m et un effort normal égal à : 2196.68 Kn.

Lf=0.7*l0=3.213m (Longueur de flambement).

m
h

A

I
i 173.0

12

2

 (Rayon de giration)

i

l f
 =18.550<50⇒α=0.804
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Br= (0.6-0.02)*(0.6-0.02)=0.3364 m2 (Section réduite).

.31.6145
15.1

400
1068.32

5.19.0

253364.0
804.0 4 KnNu 












 

On a Nmax = 2196.68Kn < Nu=6145.31Kn………………………… vérifiée.

Donc pas de risque de flambement. Le tableau ci dessous résume les calculs effectués.

Tableau V.8: Justification de l’effort normal ultime pour les poteaux rectangulaire.

Niveaux
Section

(cm2)

L0

(cm)

lf

(cm)

i

(cm)
 Α 

As

(cm2)

Br

(cm2)

Nmax

(Kn)

Nultime

(Kn)

S/sol, E/sol 65*60 306 214.2 18.76 11.41 0.832 32.68 3654 2485.19 6766.56

RDC 60*60 459 321.3 17.30 18.55 0.804 32.68 3364 2196.68 6145.31

1er

Etage
60*60 340 238 17.30 13.75 0.824 32.68 3364 2196.68 6269.91

2.3 et 4éme

étage
60*55 306 214.2 17.30 12.38 0.829 28.15 3074 1747,83 5698.28

5,6 et

7ème

Etage

55*55 306 214.2 15.87 13.49 0.825 28.15 2809 1178,54 5270.65

8,9 et

10ème

Etage

50*55 306 214.2 15.87 13.49 0.825 24.13 2544 336,25 4725.97

Tableau V.9: Justification de l’effort normal ultime pour les poteaux circulaire.

Niveaux
Section

(cm2)

L0

(cm)

lf

(cm)

i

(cm)
 Α 

As

(cm2)

Br

(cm2)

Nmax

(Kn)

Nultime

(Kn)

S/sol, E/sol π×302 306 214.2 15 14.28 0.785 24.13 2642.08 504.23 4673.43

RDC π×27.52 459 321.3 13.75 23.36 0.75 20.11 2206.18 603.48 3641.05

1er

Etage
π×27.52 340 238 13.75 17.30 0.774 20.11 2206.18 603.48 3845.32

2et3ème

Etage
π×22.52 306 214.2

11.25
19.04 0.766 13.85 1452.20 75.46 2552.46
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Du tableau ci-dessus on ne constate que Nmax < Nu

Donc pas de risque de flambement.

2. 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  28cbc f6.0 

     2233
gg dvA15vdA15vv

3

b
I 

 

 AA15hb

dAdA15
2

hb

v

2






 ; et vhv  ; h9.0d 

On a :    233
gg vdA15vv

3

b
I0A 

A15hb

dA15
2

hb

v

2








Les résultats sont résumés dans le tableau ci dessous :

Tableau V.10: Vérification des contraintes dans le béton des poteaux rectangulaires.

Niveau
d

(cm)

A

(cm2)

V

(cm)

V’

(cm)

Iyy

(m4)

Nser

(Kn)

Mser

(Kn.m)

bcߪ

(MPa)
Obs

S/sol,

E/sol
58.5 32.68 35.40 29.60 0.0166 1808.13 31.96 5.31 Vérifiée

RDC et

1er étage
54 32.68 32.87 27.13 0.0132 1602.227 36.24 5.34 Vérifiée

2,3 et

4èmeetage
54 28.15 32.72

27.27
0.0120 1275.59 58.45 5.45 Vérifiée

5,6

et7ème

étage

49.5 28.15 30.20 24.80 0.0094 860.34 35.91 3.99 Vérifiée

8,9

et10ème

Etage

49.5 24.13 30.05 24.95 0.0084 465.18 37.56 3.02 Vérifiée

v

A

A

v

Fig.V.2: Section d’un poteau.
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Tableau V.11: Vérification des contraintes dans le béton des poteaux circulaires.

Niveau
d

(cm)

A

(cm2)

V

(cm)

V’

(cm)

Iyy

(m4)

Nser

(Kn)

Mser

(Kn.m)

bcߪ

(MPa)
Obs

S/sol,

E/sol
47.84 24.13 28.99 24.17 0.031 367.40 18.10 2.87 vérifiée

RDC et

1er étage
43.85 20.11 26.56 22.17 0.047 440.57 10.58 9.97 vérifiée

2 et

3èmeetage
35.88 13.85 21.78 18.09 0.010 51.32 17.49 5.51 vérifiée

Des tableaux ci- dessus on remarque que  bcbc donc la contrainte de

compression dans le béton est vérifiée.

3. Vérification aux sollicitations tangentielles

28cdbu f Telle que :

si 5g 

si 5g  RPA 99 (Article 7.4.3.2)

db

V

0

u
bu




Tableau V.12: Vérification des contraintes tangentielles des poteaux rectangulaire.

Niveau
Section

(cm²)
g d

d

(cm)

uV

(Kn)



MPa

adm

MPa
Obs

S/sol, E/sol 60x65 3.57 0.04 58.5 95.99 0.27 1 Vérifiée

RDC 60x60 5.35 0.075 54 111.71 0.34 1.875 Vérifiée

1eretage 60x60 3.96 0.04 54 111.71 0.34 1 Vérifiée

2,3 et 4éme

étage
55x60 3.89 0.04 54 127.75 0.43 1 Vérifiée

5, 6 et7éme

étage
55x55 3.89 0.04 49.5 113.81 0.42 1 Vérifiée

8,9et10éme

étage
55x50 4.28 0.04 49.5 73.80 0.30 1 Vérifiée






04.0

075.0
d
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Tableau V.13: Vérification des contraintes tangentielles des poteaux circulaire.

Niveau
Section

(cm²)
g d

d

(cm)

uV

(Kn)



MPa

adm

MPa
observation

S/sol,

E/sol
π×302 5.10 0.075 54 71.93 0.22 1.875 Vérifiée

RDC π×27.52 8.34 0.075 49.5 21.31 0.08 1.875 vérifiée

1eretage π×27.52 6.18 0.075 49.5 21.31 0.08 1.875 vérifiée

2 et

3éme

étage

π×22.52 6.80 0.075 36 45.08 0.27 1.875 vérifiée

Du tableau ci-dessus on remarque que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les

sollicitations tangentielles est vérifiée pour tous les étages.

4. Vérification de l’effort normal réduit

Selon le RPA (article.7.1.3.3) il faut vérifier :

Tableau V.14: Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux.

niveaux B (m2) N(Kn) Nrd Remarque

S/sol,

E/sol
0.39 2485.19 0.25 Vérifiée

RDC 0.36 2196.68 0.24 Vérifiée

2ème

etage
0.33 1747.83 0.21 Vérifiée

5ème

etage
0.3025 1178.54 0.15 Vérifiée

8ème

etage
0.275 636.25 0.1 Vérifiée

3.0
28





c

rd

fB

N

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V.2.5. Schémas de ferraillages des poteaux
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V.3. Etude des poutres

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 deux types de poutres à étudier dans les dimensions sont

augmentées pour vérifier l’interaction :

– poutres principales (45×40),

– poutres secondaires (45×35),

V.3.1. Recommandation du RPA99/2003

1. 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 40Φ en zone IIa.  

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les

poteaux de rive et d’angle doit être effectué à 90°.

2. Armatures transversales RPA99/2003(Art 7.5.2.2)

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : At= 0.003×St ×b

Avec :

b : largeur de la poutre.

St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :

– St ≤ min (h/4;12Φl
min) en zone nodale,

– St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale.
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Avec : h : hauteur de la poutre

           Φl : valeur du plus petit diamètre des armatures longitudinales utilisé et dans le

cas d’une section en travée avec armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit

des aciers comprimés.

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de

l’appui ou de l’encastrement.

V.3.2.Calcul de ferraillage

1. Armatures longitudinales

Tableau V.15 : ferraillage des poutres.

Niveau Type Section Localisation
M

(Kn.m)
Acal

(cm2)

Nbre de

barres

A adop Amin

(cm2)

Commerce
pp 45*40

Travée 92.289 6.55 6HA12 6.79

9
Appuis 124.08 8.97

3HA16+

3HA12
9.42

PS 45*35
Travée 40.01 2.77 3HA12 3.39

7.875
Appuis 91.385 6.53 6HA12 6.79

Service

(1ér

étage)

pp 45*40

Travée 30.49 2.4
3HA14

4.62

9

Appuis 142.15 10.38
3HA16+

3HA14
10.65

PS 45*35

Travée 61.80 4.33 3HA14 4.62

7.875
Appuis 135.35 9.97

3HA16

+

3HA14

10.65

Etage

courant

pp 45*40

Travée 24.82 2.05 3HA14 4.62

9
Appuis 142.5 10.42

3HA16

+

3HA14

10.65

PS 45*35

Travée 18.04 1.79 3HA12 3.39

7.875
Appuis 126.11 9.23

3HA16+

3HA12
9.42

Terrasse

pp 45*40
Travée 26.33 2.05 3HA12 3.39

9
Appuis 73.45 5.16 5HA12 5.65

PS 45*35
Travée 17.50 1.79 3HA12 3.39

7.875
Appuis 55.84 3.80 4 HA12 4.52
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2. Les armatures transversales











10
;

35
;min

bh
l BAEL91 (Article H.III.3)

)4;28.1;2.1min(
10

40
;

35

45
;2.1min 










Donc on prend mmt 10 ²14.3104 cmTAt  (un cadre et un étrier)

 Calcul des espacements des armatures transversales

 cmS
b

fA
S t

et
t 5.78

4.0
11 






 cmScmdS tt 25,38)40;9.0min( 22 


)f3.0(b

Af8.0
S

28tu0

te
3t




 cmS t 503  BAEL91 (ArticleH.III.3)

 cm
h

S t 5.22
2
 On adopte un espacement de 15cm en zone courante.

 ).12,
4

min( lt

h
S 

  cmS t 5.114.14;5.11min  on adopte un espacement de 10cm en zone nodale sur une

longueur de cmhl 902  .

Tableau V.16:.Calcul des espacements des barres.

Espacement Poutre principale Poutre secondaire

St1 78.5 89.71

St2 38.25 38.25

St3 50 55.20

St 38.25 38.25

St1RPA 11.25 11.25

St2RPA 22.5 22.5

En zone nodale 10 10

En zone courante 15 15



Chapitre V Etude des éléments structuraux

144

V.3.3. Vérifications

1. Vérification de la section minimale de At

On vérifié que :

At min = 0.003×St ×b < At cal

Poutres principales et secondaires:

At min= 0.003×15×40 = 1.8cm2 < 3.14cm2 ………………………………..vérifiée.

2. Vérification des armatures longitudinales

Longueur de recouvrement

lr ≥ 40× l RPA99/2003(Art 7.5.2.1)

Φl= 16mm          lr ≥ 40×1.6 = 64cm, on adopte: lr =70cm.

Φl = 14mm          lr ≥ 40×1.4 = 56cm, on adopte: lr =60cm.

Φl = 12mm          lr ≥ 40×1.2 = 48cm, on adopte: lr =50cm.

3. Vérifications à l’ELU

a) Vérification des contraintes tangentielles :

La vérification à faire vis-à-vis de la contrainte tangentielle maximale est celle

relative à la fissuration peu nuisible suivante :

db

v
u




0

 Tel que : )4;
2.0

min( 28 MPafc

b

u 


 BAEL91 (Article H.III.1)

Tableau V.17 : Vérification des contraintes tangentielles.

Poutres Vu (Mn) τu (MPa) Observation

Principales 0.192 1.13 Vérifiée

Secondaires 0.171 1 .15 Vérifiée
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ntcisaillemederisquedepasdoncMPauu :25.3 

b) Vérification des armatures longitudinales à l'effort tranchant

 Poutres principales

 Appuis intermédiaire

.08.3
425.0.9,0

08.124
192.

400

15.1

.9,0
.

15.1 2 
















 cm

d

M
V

f
A a

u

e

l

faireàonvérificatiaucune

 Appuis de rive

.52.5
400

192.15,1.15,1 2 faireàonvérificatiaucunecmA
f

V
A l

e

u
l 

 Poutres secondaires

 Appuis intermédiaires

.095,1
425,0.9,0

38,92
192.

400

15,1

.9,0
.

15.1 2 
















 cm

d

M
V

f
A a

u

e

l

faireàonvérificatiaucune

 Appuis de rive

.91.4
400

171.15,1.15,1 2 faireàonvérificatiaucunecmA
f

V
A l

e

u
l 

4. Vérifications à l’ELS

a) L’état limite d’ouverture des fissures

Aucune vérification a faire car la fissuration est peu préjudiciable.

b) L’état limite de compression du béton

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

compression du béton

Tableau V.18: Vérification des contraintes de compression.

Poutre Localisation Mser(kn.m) I(cm4) Y(cm) bc (Mpa)
bc (Mpa)

PP
Appui 79.25 15.5 104 15.53 7.27 15

Travée 23.65 12.1 104 12.07 2.44 15

PS
Appui 67.90 15.7 104 15.73 6.53 15

Travée 21.53 8.64 104 8.64 2.79 15
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5. Vérification des zones nodales

La vérification des zones nodales est l’une des exigences du RPA 99/03(Article

7.6.2). Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et

non dans les poteaux, la somme des moments résistant ultimes des extrémités des

poteaux aboutissant au nœuds est au moins égale, en valeur absolue, à la somme des

valeurs absolues des moments résistants ultimes des extrémités des poutres affectés

d’un coefficient de majoration de 1.25.

Ça consiste à vérifier la condition suivante, pour chaque sens d’orientation de l’action

sismique.

 .MM25.1MM ewsn 

Cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux des bâtiments

supérieurs à R+2.

a) Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant Mr d’une section de béton dépend :

1) Des dimensions de la section du béton.

2) De la quantité d’acier dans la section du béton.

3) De la contrainte limite élastique des aciers.

Telle que : r s stM Z A F  

Avec :Z=0.85h (h : La hauteur totale de la section du béton).

Fst=fe/γs=348MPa.

Tableau V.19: Les moments résistants dans les poteaux

Niveau
Section

(cm)
Plans

Z

(m)

As

(cm²)

Mr

(Kn.m)

S/sol+E/sol 65×60
xx 0 .5525

32.68
628.34

yy 0.5100 580.0

RDC + Service 60×60
xx 0.51

32.68
580.0

yy 0.51 580.0

étage 2+3+4 60×55
xx 0.51

28.15
499.6

yy 0.4675 457.97

MS

Mn

Me
M

Fig.V.3: Schéma de la zone
nodale.
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b) Détermination du moment résistant dans les poutres

Les résultats obtenus sont données dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.20: Vérification des zones nodales à la formation des rotules plastiques.

Niveau Sens Mw (Kn.m) Me (Kn.m) 1,25 (Mw+Me) (Kn.m)

Commerce

Sens yy 229.08 229.08 572.7

Sens xx 135.5 135.5 338.76

Etage

courant

Sens yy 180.67 180.67 451.68

Sens xx 170.51 170.51 426.28

On voit bien que les moments résistants dans les poteaux sont supérieurs aux moments

résistant dans les poutres dans les deux sens donc la formation des rotules plastique sera

dans les poutres et non pas dans les poteau

V.3.4.Schémas de ferraillage des poutres

1. Etage commercial
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2. étage service et 1er étage
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2. Etages courants
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3. terrasse



Chapitre V Etude des éléments structuraux

151

V.4. Etude des voiles

Le RPA99version 2003 (3.4.A.1.a), exige de mettre des voiles à chaque structure

en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne 

sismicité).

Ces derniers sont soumis à :

1-des forces verticales (charges permanentes et surcharges avec un pourcentage ≤25%).  

2-des forces horizontales (séisme).

V.4.1. Recommandation du RPA

Trois modes d’armatures sont nécessaires pour qu’un voile puisse reprendre tous les

efforts qui lui sont appliqués :

-armatures verticales.

-armatures horizontales.

-armatures transversales.

1) Armatures verticales

Les armatures verticales sont destinées à reprendre les efforts de flexion, elles sont

disposées en deux nappes parallèles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les

prescriptions suivantes :
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L’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures verticales et horizontales

de la zone tendue, tel que : min : 0.2 tA L e 

Lt : Longueur de la zone tendue.

e : épaisseur du voile.

Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés avec des cadres

horizontaux dont l’espacement st <e (e : épaisseur de voile).

A chaque extrémités du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitie sur

1/10de la largeur du voile.

Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.

2) Les armatures horizontales

Les armatures horizontales sont destinées à reprendre les efforts tranchants,

Elles doivent être disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures verticales

pour empêcher leurs flambements et munies de crochets à 135° ayant une longueur

de10 l .En plus des épingles sont prévus 4 par 1m2.

3) Les armatures de coutures

Le long des joints de reprises de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les

aciers de couture dont la section doit être calculée avec la formule :

1.1 ;avec : 1.4Vj u

e

V
A V V

f
   

4) Règles communes (armatures verticales et horizontales) :

- Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

Amin=0.15% e*h……………dans la section globale de voile.

Amin=0.10% e*h……………dans la zone courante.

-
1

10
l e   (Exception faite pour les zones d’about).

- L’espacement :St =min(1.5e ;30)cm.

- Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins quatre épingles par

m2. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

- Longueurs de recouvrement :

40 : Pour les barres situées dans les zones où le renversement de signe des efforts est

possible.
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20 : Pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

combinaisons possibles de charge.

V.4.2. Ferraillage des voiles

1) Voiles parallèles à x-x

Tableau V.21: ferraillage des voiles Vx1.

Niveaux S/S+E/S
RDCet 1er

étage

2,3 et 4ème

étage

5,6 et 7ème

étage

8,9 et

10ème étage

)(mL 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80

)(me 0.20 0.20 0.15 0.15 0.15

).( mKnM 426 .26 352.79 474.12 349.29 64.54

)(KnN 1940.17 809.58 623.27 401.20 323.73

)(KnV 226.27 109 .39 120.74 92.37 80.26

)(MPa 0.96 0.47 0.69 0.53 0.46

)(/ 2min cmfaceAV
5.40 5.40 4.05 4.05 4.05

)(/ 2cmfaceAV
calcul

27.21 20.08 20.31 14.13 6.19

)(/ 2cmfaceAV
adopter 28.14 21.56 21.56 15.83 11.06

faceN barre / 14HA16 14HA14 14HA14 14HA12 14HA10

)(cmS t 13 13 13 13 13

)(/ 2cmfaceAh
calcul

1.21 0.59 0.65 0.49 0.43

)(/ 2min cmfaceAh
9.18 13.77 6.88 6.88 6.88

)(/ 2cmfaceAh
adopter 11.30 15.82 7.90 7.90 7.90

faceN barre / 10HA12 14HA12 10HA10 10HA10 10HA10

)(cmS t 29 30 29 29 29
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Tableau V.22: ferraillage des voilesVx2.

Niveaux S/S+E/S
RDCet

1er étage

2,3 et

4ème

étage

5,6 et

7ème

étage

8,9 et

10ème

étage

)(mL 1.80 1.80 1.80 1.80 1.80

)(me 0.20 0.20 0.15 0.15 0.15

).( mKnM 338.75 634.14 517.09 382.78 79.243

)(KnN 1166.19 977.34 690.80 486.99 346.06

)(KnV 150.22 174.96 130.99 100.71 97.36

)(MPa 0.64 0.75 0.75 0.58 0.56

)(/ 2min cmfaceAV
5.40 5.40 4.05 4.05 4.05

)(/ 2cmfaceAV
calcul 24.38 29.24 22.31 16.17 6.87

)(/ 2cmfaceAV
adopter 24.64 32.16 24.64 18.08 11.06

faceN barre / 16HA16 16HA16 16HA14 16HA12 14HA10

)(cmS t 12 12 12 12 13

)(/ 2cmfaceAh
calcul 0.81 0.94 0.77 0.53 0.52

)(/ 2min cmfaceAh
9.18 13.77 6.88 6.88 6.88

)(/ 2cmfaceAh
adopter 11.30 15.82 7.90 7.90 7.90

faceN barre / 10HA12 14HA12 10HA10 10HA10 10HA10

)(cmS t 29 31 29 29 29
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2) Voiles parallèles à y-y

Tableau V.23: ferraillage des voiles Vy1.

Niveaux S/S+E/S
RDCet 1er

étage

2,3 et 4ème

étage

5,6 et 7ème

étage

8,9 et

10ème

étage

)(mL 2.20 2.20 2.20 2.20 2.20

)(me 0.20 0.20 0.15 0.15 0.15

).( mKnM 558.57 484.70 712.87 460.04 76.67

)(KnN 1244.02 1013.24 778.37 496.61 345.73

)(KnV 269.71 141.90 180.80 132.06 112.64

)(MPa 0.95 0.50 0.85 0.62 0.53

)(/ 2min cmfaceAV
6.66 6.66 4.95 4.95 4.95

)(/ 2cmfaceAV
calcul

28.83 24.06 24.16 15.16 6.42

)(/ 2cmfaceAV
adopter 32.16 24.64 24.64 15.82 11.06

faceN barre / 16HA16 16HA14 16HA14 14HA12 14HA10

)(cmS t 14 14 14 16 16

)(/ 2cmfaceAh
calcul

1.20 0.62 0.79 0.58 0.49

)(/ 2min cmfaceAh
9.18 13.77 6.88 6.88 6.88

)(/ 2cmfaceAh
adopter 11.30 15.82 7.90 7.90 7.90

faceN barre / 10HA12 14HA12 10HA10 10HA10 10HA10

)(cmS t 29 31 29 29 29
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Tableau V.24: ferraillage des voiles Vy2.

Niveaux S/S+E/S
RDCet 1er

étage

2,3 et 4ème

étage

5,6 et 7ème

étage

8,9 et

10ème

étage

)(mL 2.20 2.20 2.20 2.20 2.20

)(me 0.20 0.20 0.15 0.15 0.15

).( mKnM 574.09 577.62 800.25 589.56 93.71

)(KnN 1538.04 1367.30 956.03 599.78 425.47

)(KnV 257.286 257.62 201.30 154.43 93.71

)(MPa 0.90 0.90 0.94 0.72 0.60

)(/ 2min cmfaceAV
6.66 6.66 4.95 4.95 4.95

)(/ 2cmfaceAV
calcul

31.36 30.97 29.42 20.17 7.97

)(/ 2cmfaceAV
adopter 32.16 32.16 32.16 21.56 11.06

faceN barre / 16HA16 16HA16 16HA16 14HA14 14HA10

)(cmS t 14 14 14 16 16

)(/ 2cmfaceAh
calcul

1.13 1.36 0.89 0.68 057

)(/ 2min cmfaceAh
9.18 13.77 6.88 6.88 6.88

)(/ 2cmfaceAh
adopter 11.30 15.82 7.90 7.90 7.90

faceN barre / 10HA12 14HA12 10HA10 10HA10 10HA10

)(cmS t 29 31 29 29 29

V.4.3. Vérification de l’effort tranchant

Selon l’article (7.7.2) du RPA99

MPafcadm 52.0 28 

db

V




0

4.1

Avec b0 : épaisseur du voile et d :hauteur ultime.
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V.4.4. Exemple de schéma de ferraillage (Voile Vy2)

Fig V.4 : Schéma de ferraillage du voile Vy2 (RDC +1er étage).

V.5. Conclusion

Les éléments principaux jouent un rôle prépondérant dans la résistance et la

transmission des sollicitations .Ils doivent donc êtres correctement dimensionnées et

bien armés. Dans la détermination des ferraillages des différents éléments principaux ; il

a été tenu compte des ferraillages obtenus par le logiciel de calcul (SAP2000version14)

ainsi que le ferraillage minimum édicte par les règles parasismiques algériennes. Les

sections minimales exigées par le RPA99Version2003 sont souvent importantes par

rapport à celles données par le logiciel utilisé. Les règles RPA favorisent la sécurité

avant l’économie.
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VI.1. Introduction

L’infrastructure est l’une des parties essentielles d’un bâtiment, car elle est en contact direct

avec le sol d’assise, elle assure la transmission des charges apportées par la superstructure vers le

sol, et avec sa bonne stabilité et sa bonne résistance elle assure :

-un bon encastrement de la structure dans le sol.

-une bonne transmission des efforts apportés par la superstructure au sol d’assise.

-une bonne limitation des tassements différentiels

VI.2. Choix du type de fondation

D’une manière générale, les fondations doivent répondre à la relation suivante :

sol
S

P


Avec :

P : Poids totale de l’ouvrage en fonctionnement.

S : Surface d’appui sur le sol.

sol : La capacité portante du sol.

Afin de déterminer le choix de fondations à adopter pour notre structure, on procède tout

d’abord à la vérification des semelles isolées puis les semelles filantes, si ces deux vérifications

ne sont pas satisfaites, on passera au radier général.

VI.3.Combinaisons d’action à considérer

D’après RPA99 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées selon les

combinaisons suivantes :

1) EQG 

2) EG 8.0

VI.4.Etude des fondations

VI.4.1. Vérification des semelles isolées

Les poteaux de notre structure sont rectangulaires à la base de section (ab) d’où les

semelles sont rectangulaires (AB).

Soit :

N : effort normal transmis par la semelle au sol.

Le poteau le plus sollicité dans notre structure donne un effort normal de l’ordre : N=2697.36KN
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m
N

A
sol

672.3
2.0

697.2




D’après le résultat, et en tenant compte des distances entre les poteaux dans les deux

directions, on remarque que l’utilisation des semelles isolées ne convient pas pour notre cas à

cause du chevauchement des semelles voisines, ce qui nous a conduit à vérifier les semelles

filantes.

VI.4.2. Vérification des semelles filantes

On Choisit une semelle filante de largeur B et de longueur L, située sous un portique de 8

poteaux.

Fig VI.2 : Schéma d’une semelle filante

  KnNN i 18.13323

mL 1.24

La vérification à faire est :
L

N
B

LB

N

S

N

sol

sol







m
L

N
B

sol

764.2
1.242.0

32318.13









A

A

C C’

Vue en plan
A

Coupe cc’

N

a

h

FigVI.1 : Schéma d’une semelle isolée.
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On à la largeur de notre semelle égale à 2.76m, donc le choix des semelles filantes ne convient

pas pour notre cas, donc on passe au radier général.

VI.4.3. Le Radier général

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, il est

choisit selon ces trois principales caractéristiques :

 un mauvais sol.

 les charges transmises au sol sont importantes.

 les poteaux rapprochés (petite trames).

Les choix d’emploi d’un radier général est une solution, afin d’éviter au maximum les désordres

dus aux tassements différentiels et assurer une bonne répartition des charges transmises par la

superstructure sur le sol d’assise.

On opte pour un radier nervuré, car il offre une grande rigidité, et une facilité d’exécution

1. Pré dimensionnement

 La condition de coffrage

ht
10
maxl

 ………………..pour la nervure

maxL : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

maxL = 420cm

En remplaçant dans la relation on obtient : ht 42cm

On opte pour une hauteur ht=70cm

hr
20
maxl

 ……. pour le radier

hr 21cm …….donc on opte pour un radier de 40cm

hr =40cm

 La condition de rigidité

max
2

eL L

 

eL : est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible).

4
4

e

E I
L

K b

 




E : Module d’élasticité du béton, E = 3.216 107 Kn/m2.

I : Inertie de la section du radier.
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K : Coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K= 4104 Kn/m3

b : La largueur de l’élément considéré (radier) de 1ml.

On a :
43
max3
4

48

12

L Kbh
I h

E
  

h 0.575m

A partir des deux conditions (a) et (b) on prend :

La hauteur de la nervure ht = 70cm

La hauteur du radier hr = 40cm

-La surface du radier

Ns : l’effort de service de la superstructure

Ns = 66740.66Kn ;S bat=479.43 m2.


radier

ser

S

N
sol 27.333 m

N
S

sol

ser
radier 



debordsansradierleSS batrad 

On opte S 243.479 mSbatradier 

2. Vérifications nécessaires

 Vérification de la poussée hydrostatique

P F H S    

Avec :

F : Cœfficient de sécurité = 1,5

H : la hauteur d’ancrage du bâtiment = 1.5 m

S : surface totale du bâtiment = 479.43m2

w : Poids volumique : 10Kn/m3

..........................66.6674017.107871043.4795.15.1 KnNKnP  vérifiée

Le bâtiment est stable vis-à-vis de l’arrivé de l’eau.

 Vérification au poinçonnement CBA93 (article A.5.2.4.2)

Il faut vérifier que : 280.045 c
U c

b

f
N U h


   

UN : L’effort normal sur le poteau.
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cU : Le périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

2 ( )cU A B  

A a h

B b h

 


 

Avec : A=0.65+0.7=1.35m

B=0.6+0.7=1.3m

On trouve Uc = 5.3m

...........................34.3629
15.1

25
7.03.5045.02697 KnKnNu   Vérifiée.

 Vérification au cisaillement

28min(0.1 ;3MPa) 2.5MPau
u c

V
f

b d
     



On considère une bande de largeur b =1m

max

2
u

u

N L b
V

S

 


V
43.4792

120.466.66740




U =292.33Kn

4.09.0

1033.292 3








u =0.81MPa

uu   =2.5MPa………………………………. vérifiée.

 Vérification des contraintes dans le sol

Il faut vérifier que :

1 23

4
moy sol

 
 


 

-Dans le sens xx

1,2

.y g

rad y

M XN

S I
  

N: L’effort normale du aux charges verticales.

My : Moment sismique à la base

D’après le programme SOCOTEC :

X g =12.48 m

Y g =9.83m
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I xx =14999.61m4

I YY =25064.65m4

KnNNPNN 96.71534')43.4794.025(66.66740'' 

Avec : radierdeproprepoidsleestcKnShP radrb '3.4794 

1 =
43.479

96.71534
+ 2/25.17748.12

65.25064

44.56291
mKn

2
2 /18.121 mKn

4

3 21 



moy =0.163MPa MPasol 2.0

Donc la contrainte est vérifiée dans le sens xx

-Dans le sens yy

x

gx

rad I

YM

S

N
2,1

2
1 /40.18483.9

61.14999

74.53681

43.479

96.71534
mKn

2
2 /02.114 mKn

MPamoy 166.0
4

3 21 





 MPa20.0

Donc : La contrainte est vérifiée dans le sens yy

 Vérification de la stabilité au renversement

Selon le RPA99,on doit vérifier que :
4

B

N

M
e 

-Dans le sens X-X

vérifiéem
B

me ...................70.6
4

75.0
96.71534

74.53681


-Dans le sens Y-Y

vérifiéem
B

me ...................81.4
4

78.0
96.71534

44.56291


Donc il n’y a pas risque de renversement.

3. Ferraillage du radier

Le radier sera calculé comme une dalle pleine renversée, et sollicité en flexion simple

causée par la réaction du sol, il faut considérer le poids propre du radier comme une charge



Chapitre VI Etude de l’infrastructure

164

favorable. On calculera le panneau le plus défavorable et on adoptera le même ferraillage pour

tout le radier.

 Calcul des sollicitations

2

2

/04.136
34.479

06.65210

/20.149
34.479

96.71534

mKn
S

N
q

mKn
S

N
q

rad

s
s

rad

u
u





 873.0
y

x

L

L
 La dalle travaille dans les deux directions

a) ELU )0( 









7244.0

0486.0

y

x




(Annexe 02)

Le calcul des sollicitations se fait en supposant que la dalle est simplement appuyée











mKnMM

mKnqLM

yoxoy

Uxxox

.47.50

.68.692





Moment en travée :










mKnMM

mKnMM

y
y

t

x
x
t

.90.4285.0

.22.5985.0

0

0

Moment en appuis :










mKnMM

mKnMM

y
y
a

x
x
a

.23.255.0

.84.345.0

0

0

Effort tranchant : Kn
Lq

V xU 83.264
2

55.32.149

2
max 




b) ELS )2.0( 









8074.0

0566.0

y

x




(Annexe 02)











mKnMM

mKnqLM

yoxoy

sxxox

.74.59

.00.742





Moment en travée










mKnMM

mKnMM

y
y

t

x
x
t

.78.5085.0

.9.6285.0

0

0

Moment aux appuis










mKnMM

mKnMM

y
y
a

x
x
a

.87.295.0

.00.375.0

0

0

Fig VI.3: Schéma d’une dalle sur quatre appuis.

Ly=3.55m

Lx=3.10m
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 Ferraillage

Le calcul se fait à la flexion simple pour une bande de (1×0.40) m2, et en respectant la condition

de non fragilité suivante :

Pour hr>12 cm et 4.0 :













bhA

bhA

Min
y

Min
x

0

0 )
2

3
(






Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.1 : Tableau du ferraillage du radier.

Localisation
Moment

(Kn.m)

A calculée

(cm2)

Amin

(cm2)

A adoptée

(cm2)

Espacement

(cm)

Sens xx
En travée 59.2 4.80

3.4
5HA12=5.65 25

En appuis 34.84 2.8 5HA10=3.95 25

Sens yy
En travée 42.90 3.46

3.2
5HA10=3.95 25

En appuis 25.23 2.02 5HA10=3.95 25

 Vérifications à l’ELS

Il faut vérifier que :

280.6 15 .

15 ( ) 201.6 .

ser
bb c

ser
ss

M
y f MPa

I

M
y d MPa

I

 

 

     

     

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 sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau VІ.2 : Vérification des contraintes.

Localisation
Mser

(Kn.m)

Aadop

(cm2)

Y

(cm)

I

(cm4)

σbc

(MPa)

σs 

(MPa)
Observation

Sens

xx

travée 62.90 5.65 7.00 82708 5.33 330.70 Non vérifiée

Appui 37.00 3.95 5.96 60524 3.64 275.41 Non vérifiée

Sens

yy

travée 50.78 3.95 5.96 60524 5.00 377.98 Non vérifiée

appui 29.87 3.95 5.96 60524 2.94 222.33 Non vérifiée

La contrainte de l’acier s en travée et en appuis selon xx et yy est supérieure à la contrainte

admissible, la condition n’est pas vérifiée donc on recalcule à l’ELS.

s

ser
ser

d

M
A




)
3

1( 



Cour BA 3éme année

s

ser

db

M







2

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau.VІ.3 : Vérification des contraintes nouvelles.

Localisation
Mser

(Kn.m)
Β α 

A adm

(cm2)

Y

(cm)

σs 

(MPa)
St (cm)

Sen xx travée 62.90 0.0024 0.25 5HA16=10.05 9.18 181.87 20

Sen xx Appui 37.00 0.0014 0.20 5HA14=7.70 8.03 144.20 20

Sen yy travée 50.78 0.002 0.22 5HA14=7.70 8.03 197.91 20

Sen yy Appui 29.87 0.001 0.17 5HA12=5.72 7.04 155.18 20











3

1
90
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 Schéma de ferraillage du radier

La coupe A-A

Fig VI.4 : Schémas du ferraillage du radier.

VI.4.4. Ferraillage des nervures

Les nervures servent d’appuis au radier, la répartition des charges sur chaque travée est

triangulaire ou trapézoïdale (selon les lignes de rupture).

Pour la simplification des calculs on ferraille la nervure la plus solliciter, et on opte le même

ferraillage pour les autres nervures.
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1. Estimation des charges revenant aux nervures et calcul des sollicitations

Les sollicitations sur les nervures sont déduites en utilisant la méthode de Caquot car on a

des charges élevées et la fissuration est préjudiciable.

On a  4.087.0
55.3

1.3

Y

X

L

L
 la transmission des charges sera subdivisée en deux charges

(trapézoïdales et triangulaires).

 Charge triangulaire

3
xu lq

P


 avec P charge équivalente produisant le même moment que le charge triangulaire.

 Charge trapézoïdale

2
)

3
1(

2
xu lq

P





avec P charge équivalente produisant le même moment que le charge

trapézoïdale.

2. Calcul des sollicitations

mKnq

mKnq

s

u

/04.136

/20.149





Les sollicitations sont obtenues à partir du logiciel SAP2000.

-Sens transversal (x-x)

Fig VI.5 : Chargement de la nervure intermédiaire dans le sens x-x.

3
1

xlq
P




3
'

1
xlq

P




'
11 PPP 



Chapitre VI Etude de l’infrastructure

169

Les résultats des calcules sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VII.4 : Sollicitations de la nervure dans le sens transversal

Travée lx(m) l’x(m) P (Kn/m)
Ma (Kn.m)

X (m) Mt (Kn.m)
Mg Md

A-B 3.4 3.4 338.18 73.30 360.17 1.45 282.46

B-C 3.4 2.72 270.54 360.17 235.47 1.83 95.59

C-D 3.4 2.72 270.54 235.47 270.91 1.66 137.93

D-E 3.7 2.96 294.42 270.91 270.91 1.85 223.91

E-F 3.4 2.72 270.54 270.91 235.47 1.74 137.93

F-G 3.4 2.72 270.54 235.47 360.17 1.56 95.59

G-H 3.4 3.4 338.18 360.17 73.30 1.95 282.46

-Sens longitudinal (y-y)

Fig VI.6 : Chargement de la nervure intermédiaire dans le sens y-y.

Les résultats des calcules sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VII.5 Sollicitati²ons de la nervure dans le sens longitudinal.

Travée lx(m) l’x(m) P (Kn/m)
Ma (Kn.m)

X (m) Mt (Kn.m)
Mg Md

A-B 4.2 4.2 183.47 60.68 310.45 1.776 228.62

B-C 4.15 3.32 170.82 310.45 498.62 2.231 114.57

C-D 3.85 3.08 158.48 498.62 298.43 2.04 129.72

D-E 3.8 3.04 75.68 298.43 283.53 1.492 45.69

E-F 3.25 3.25 323.26 283.53 299.45 1.86 312.10

'
22

2

'
2

2

2

2
)

3
1(

2
)

3
1(

PPP

lq
P

lq
P

yu

yu












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3. Ferraillage

Le ferraillage se fera pour une section en Té en flexion simple.

h=0.7m

h0=0.4m

b0=0.65m

d=0.63m

mbsoit

b

b
ll

b xy

35.0:

)55.1;35.0min(

)
2

1.3
;

10

55.3
min()

2
;

10
min(

1

1

11







Donc mbbb 35.12 01 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans le tableau ci-après :

Tableau VІ.6 : Tableau du ferraillage des nervures.

Localisation Moment (Kn.m) Acal(cm2) Amin(cm2) A adoptée (cm2)

Sens xx
Travée 282.46 13.14 10.27 6HA16+2HA12=14.33

Appuis 360.17 16.84 10.27 6HA16+4HA14=18.22

Sens yy
Travée 312.10 14.54 10.27 6HA16+2HA14=15.14

Appuis 299.45 14.27 4.94 6HA16+2HA14=15.14

4. Vérification de l’effort tranchant

28min(0.1 ;3MPa) 2.5MPau
u c

V
f

b d
    



Sens xx : MPaMPau 5.277.0
63.035.1

1028.659 3











Sens yy : MPaMPau 5.270.0
63.035.1

1039.601 3











On remarque que les contraintes de cisaillement dans les nervures pour les deux sens sont

vérifiées.

5. Vérification à l’ELS

 État limite de compression du béton et 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.

Il faut vérifier que :

b1

h

b

h0

b0

Fig.VI.7: Section de la nervure.
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280.6 15 .

15 ( ) 201.6 .

ser
bb c

ser
ss

M
y f MPa

I

M
y d MPa

I

 

 

     

     

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.

Localisation
Ms

(Kn.m)
A (cm2) Y (cm)

bc

(MPa)

s

(MPa)

Sees xx
Travée 257.54 14.33 17.96 8.38 315.23

Appuis 328.40 18.22 19.83 9.78 319.63

Sens yy
Travée 265.35 15.14 17.77 8.04 307.07

Appuis 280.43 15.14 17.77 8.50 324.53

On remarque que les contraintes dans l’acier ( s ) au niveau des travées et des appuis dans les

deux sens sont pas vérifiées, donc on recalcule à l’ELS.

Les résultats finals de ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.8: Redimensionnement du Ferraillage et vérification des nouvelles contraintes dans

l’acier des nervures

Localisation
Ms

(Kn.m)

A

calculée

(cm2)

β α 
A adoptée

(cm2)

s

(MPa)

Sens x-x

Appuis 257.54 14.33 0.005 0.34
5HA20+5HA16

=25.75
180.49

Travée 328.40 18.22 0.007 0.38
10HA20=

31.40
190.80

Sens y-y

Appuis 265.35 15.14 0.005 0.34
5HA20+5HA16

=25.75
185.18

Travée 280.43 15.14 0.005 0.34
5HA20+5HA16

=25.75
195.70
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 Armatures transversales

mmSoitmm
bh

tlt 1020)2;5.6;2min();
10

;
35

min( 0  

 Espacement des armatures

Conformément au RPA l’espacement doit vérifier la condition suivante :

Armatures // Ly : St = 13cm ≤ min (3 h , 33 cm) = 33 cm

Armatures // Lx : St = 15 cm ≤ min (4 h , 45 cm) = 45 cm

6. Schémas de ferraillage de la nervure la plus sollicitée

Fig VI.8 : Schémas du ferraillage des nervures.
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VI.5. Etude du voile périphérique

Au niveau de l’infrastructure, un voile périphérique est prévu pour supporter l’action des

poussés des terres. Le voile sera calculé comme un plancher encastré au niveau de la semelle

(radier) et appuyé doublement au niveau du plancher de l’entre sol. Ce voile doit satisfaire les

exigences minimales du RPA suivantes :

 L’épaisseur minimale est de 15 cm.

 Il doit contenir deux nappes d’armatures.

 Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens.

 Les armatures dans le voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante.

VI.5.1. Caractéristiques des voiles

 Hauteur h=2.66m

 Epaisseur e=20cm

 Largeur L=3.05m

VI.5.2. Caractéristiques du sol

 L’angle de frottement interne :  25

 Poids volumique des terres : 3/20 mKNh 

VI.5.3. Méthode de calcul

1. Détermination des contraintes

La contrainte qui s’exerce sur la face du voile est : H = Ka .V

H : contrainte horizontale.

V : contrainte verticale.

Avec :

V = q +  . h

Ka : coefficient de poussée des terres au repos qui est donnée par la formule suivante :

)
24

(2 
 tgK a

4.0)
2

25

4
(2 


tgK a

a) ELU

)35.15.1( hqKaH  

Pour h=0 : 2/6 mKnH 

min = 6 Kn/m2

max = 34.72 Kn/m2

Fig.VІ.9 : Répartition des contraintes sur
le voile a l’ELU.

2.66m
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Pour h=2.66m : 2/72.34 mKNH 

2minmax /54.27
4

3
mKNmoy 







b) ELS

)( hqKaH  

Pour h=0 : 2/4 mKnH 

Pour h=2.6m : 2/28.25 mKnH 

2minmax /96.19
4

3
mKnmoy 







2. Ferraillage du voile

Pour le ferraillage on prend le panneau le plus défavorable.

Le voile se calcule comme un panneau de dalle sur quatre appuis, uniformément chargé d’une

contrainte moyenne

cme

ml

ml

y

x

20

05.3

66.2







 Calcul des sollicitations

 4.087.0
y

x

l

l
 La dalle porte dans les deux sens

a) ELU )0( 

 87.0









7244.0

0486.0

y

u




(Annexe02)

mKnMlqM Xxuxx .94.110
2

0  

mKnMMM XxYy .65.8000  

mKnMM x
t
x .15.1085.0 0 

mKnMM y
t
y .7.3585.0 0 

mKnMM x
a .97.55.0 0 

min = 4 Kn/m2

max = 25.28 Kn/m2

Fig.VІ.10 : Répartition des
contraintes sur le voile a l’ELS

2.66m

Lx = 2.66m

Ly =3.05 m
Fig.VІ.11 : Le panneau le plus sollicité.
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b) ELS )2.0( 

 87.0








0.8216

0.0546

y

u




(Annexe 02)

mKnMlqM Xxuxx .76.90
2

0  

mKnMMM XxYy .02.8000  

mKnMM x
t
x .30.885.0 0 

mKnMM y
t
y .82.685.0 0 

mKnMM x
a .88.45.0 0 

 Ferraillage

Le calcul se fait à la flexion simple pour une bande de (1×0.20)m2, et en respectant la condition

de non fragilité suivante :Pour h>12 cm et 4.0 :













bhA

bhA

Min
y

Min
x

0

0 )
2

3
(






Les résultats du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.9 : Tableau du ferraillage du voile périphérique

Localisation

Moment

(Kn.m)

Acalculée

(cm2/ml)

Amin

(cm2)

A adoptée

(cm2/ml)

Espacement

(cm)

Sens xx

En travée 10.15 1.97

1.7

4HA10=3.14 25

En appuis 5.97 1.15 4HA10=3.14 25

Sens yy

En travée 7.35 1.42

1.6

4HA10=3.14 25

En appuis 5.97 1.15 4HA10=3.14 25

3. Vérifications a l’ELS

 Vérification des contraintes

MPaf
I

yM
cb

ser
bc 156.0 28 


 

MPa
I

M
ss 6.20115  
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VІ.10 : Vérification des contraintes dans le voile périphérique.

Localisation Mser(KN.m) A(cm)/ml) Y(cm) σbc(MPa) σs(MPa) Observation

Sens

xx

travée 8.30 3.14 3.31 3.6 190.27 Vérifiée

Appuis -4.88 3.14 3.31 2.11 91.96 Vérifiée

Sens

yy

travée 6.82 3.14 3.31 2.95 156.33 Vérifiée

appuis -4.88 3.14 3.31 2.11 91.96 Vérifiée

 Vérification de l’effort tranchant

On doit vérifier que

)3;*1.0min(
*

28 MPaf
db

V
cu   =2.5 MPa, fissuration nuisible.

On a Kn
Lq

V u
u 87.36

2

*


MPau 2.0 MPa5.2  ………condition vérifiée.

4. Schéma de ferraillage du voile périphérique

Les armatures sont constituées de deux nappes.
Les deux nappes sont liées par quatre épingles /m² de diamètre 6

Fig.VI.12: Schéma du ferraillage voile périphérique
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VI.6. Conclusion

L’étude de l’infrastructure consiste une étape importante dans le calcul d’ouvrage. Ainsi le

choix de la fondation dépend de plusieurs paramètres liés aux liés aux caractéristiques

géométriques de la structure.

Dans un premier temps nous avons essayé d’utiliser des semelles isolées .Cette solution a été

écartée à cause du chevauchement qu’elle induisait. Les même raisons ont fait écarter la solution

de la semelle filante. Nous avons donc opté à des fondations sur radier général ayant les

dimensions suivantes :

Epaisseurs du radier : 40cm.

Sections des nervures (bxh) :

-Sens x-x : (65x70) ;

-Sens y-y : (60x70).
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CONCLUSION :

L’étude de ce projet nous a permis, d’une part d’acquérir de nouvelles connaissances

concernant le domaine du bâtiment et d’approfondir nos connaissances déjà acquise durant

notre cursus sur la réglementation en vigueur.

La recherche du bon comportement de la structure nous a conduits à dégager un certain

nombre de conclusions dont les plus importantes sont :

 Une bonne disposition des voiles permet d’avoir une bonne répartition des charges entre

les portiques et les voiles (interaction) et de limiter les effets de torsions (moment de

torsion).

 Dans le but de vérifier l’effort normal réduit et l’interaction horizontale ; les sections des

poteaux déjà définies par le pré dimensionnement ont été augmentées.

 Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements horizontaux,

nous avons vérifié les effets du second ordre (effet P-delta).

 Nous avons vérifié les moments résistants ultimes dans les poteaux et les poutres au

niveau des zones nodales et nous avons constaté qu’il n’ya pas de risque de formation de

rotules plastiques dans les poteaux avant les poutres.

Outre la résistance, l’économie est un facteur très important qu’on peut concrétiser

en faisant le choix adéquat des sections de béton et d’acier dans les éléments résistants de

l’ouvrage, tout en respectant les sections minimales requises par le règlement en vigueur.



 BAEL91 : (Béton armé aux états limites édition Eyrolles troisième tirage 1997)

 DTR BC-2.48 : Règles Parasismiques Algériennes (RPA99/VERSION 2003)

 Calcul des ouvrages en béton armé (M .Belazougui)

 DTR BC-2 .4 : Règles de conception et de calcul des structures en béton

armé(CBA93).

 DTR BC 2.2 : (Charges permanentes et surcharges d’exploitation ; édition

1989 ).

 DTR BC 2.33.1 « Règles de calcul des fondations superficielles », édition 1992.

 D.T.R BC 2.33.2 « Méthodes de calcul des fondations profondes ».





Annexe 1

Flexion simple : Section rectangulaire

Calcul à l’ELU
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Annexe 2
Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur contour

α =

Y

X

L

L ELU υ = 0 ELS υ = 0.2

µx µy µx µy
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0.57
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Table de PIGEAUD

M1 et M2 pour une charge concentrique P = 1 s’exerçant sur une surface réduite u * v au

centre d’une plaque ou dalle rectangulaire appuyée sur son pourtour et de dimension Lx * Ly

Avec Lx < Ly.

ρ = 0.8 
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Annexe 5

Tableau des armatures en (cm²)

Φ : 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40 
1 0,20 0,28 0,50 0,79 1,13 1,54 2,01 3,14 4,91 8,04 12,57
2 0,39 0,57 1,01 1,57 2,26 3,08 4,02 6,28 9,82 16,08 25,13
3 0,59 0,85 1,51 2,36 3,39 4,62 6,03 9,42 14,73 24,13 37,7
4 0,79 1,13 2,01 3,14 4,52 6,16 8,04 12,57 19,64 32,17 50,27
5 0,98 1,41 2,51 3,93 5,65 7,72 10,05 15,71 24,54 40,21 62,83
6 1,18 1,70 3,02 4,71 6,79 9,24 12,06 18,85 29,45 48,25 75,40
7 1,37 1,98 3,52 5,50 7,92 10,78 14,07 21,99 34,36 56,30 87,96
8 1,57 2,26 4,02 6,28 9,05 12,32 16,08 25,13 39,27 64,34 100,53
9 1,77 2,54 4,52 7,07 10,18 13,85 18,10 28,27 44,18 72,38 113,10
10 1,96 2,83 5,03 7,85 11,31 15,39 20,11 31,42 49,09 80,42 125,66
11 2,16 3,11 5,53 8,64 12,44 16,93 22,12 34,56 54,00 88,47 138,23
12 2,36 3,39 6,03 9,42 13,57 18,47 24,13 37,70 58,91 96,51 150,80
13 2,55 3,68 6,53 10,21 14,70 20,01 26,14 40,84 63,81 104,55 163,36
14 2,75 3,96 7,04 11,00 15,38 21,55 28,15 43,98 68,72 112,59 175,93
15 2,95 4,24 7,54 11,78 16,96 23,09 30,16 47,12 73,63 120,64 188,50
16 3,14 4,52 8,04 12,57 18,10 24,63 32,17 50,27 78,54 128,68 201,06
17 3,34 4,81 8,55 13,35 19,23 26,17 34,18 53,41 83,45 136,72 213,63
18 3,53 5,09 9,05 14,14 20,36 27,71 36,19 56,55 88,36 144,76 226,20
19 3,73 5,37 9,55 14,92 21,49 29,25 38,20 59,69 93,27 152,81 238,76
20 3,93 5,65 10,05 15,71 22,62 30,79 40,21 62,83 98,17 160,85 251,33
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