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Introduction :

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

privilégiées. A ce jour, la construction connaît un grand essor dans la plus part des pays et très

nombreux sont les professionnels qui se livrent à l'activité de bâtir dans le domaine du

bâtiment ou des travaux publics.

Parmi les catastrophes naturelles affectant la surface de la terre, les secousses sismiques

sont sans doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans les zones urbanisées. Il est

malheureusement certain que les séismes continueront à surprendre l’homme. La seule chose

que nous puissions prédire avec certitude, c’est que plus nous nous éloignons du dernier

séisme, plus nous sommes proches du suivant.

Les études concernant l’activité sismique sont très importantes en termes de prévention

des effets des tremblements de terre, les constructions doivent être conçues de manière à

résister aux secousses sismiques pour éviter la perte des vies humaines et minimiser les dégâts

matériels.

De même qu’il est préférable pour la santé d’un être humain d’avoir une bonne

hygiène de vie, avant de se soigner c’est nécessaire, il est préférable pour un bâtiment d’avoir

une bonne conception pour optimiser l’application des règles de calcul parasismique en

prévision d’un tremblement de terre. Le calcul règlementaire d’un bâtiment mal conçue ne

garantit pas son bon comportement, c’est à dire une meilleure stabilité.

Le but des études génie civil est de concevoir des bâtiments capables de résister aux

multiples phénomènes naturels (tremblement de terre, vent extrême, neige,…etc.) ceci

implique la création de systèmes structuraux combinant de manière optimale les propriétés

qui les rendent aptes à encaisser les efforts auquel ils seront soumis et à les transmettre aux

fondations.

Le présent travail consiste à une étude d’un bâtiment(R+8) à usage d’habitation de

30,6m de hauteur 28m de largeur et 32 m de longueur, contreventé par un système mixte

(voiles-portiques) conformément aux règles parasismiques en vigueurs, pour cela ; nous

allons suivre les démarches décrites sur le plan de travail qui est le suivant :

 Chapitre I : qui est consacré pour les généralités.

 Chapitre II : pré dimensionnement des éléments structuraux

 Chapitre III : calcul des éléments secondaires

 Chapitre IV: calcul de l’effort sismique et leur distribution

 Chapitre V: calcul des éléments structuraux

 Chapitre VI: étude de l’infrastructure

Et on termine par une conclusion générale

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

notamment CBA 93, BAEL91, RPA99 version 2003 et les différents DTR.
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I.1.Introduction

Pour qu’une étude génie civil soit bien faite, l’ingénieure en génie civil doit prendre en

considération dans l’étude de la structure à la fois les facteurs d’économie, d’esthétique et

surtout de sécurité.

Le comportement réel d’une structure soumise à une violente sollicitation sismique est

fortement non linéaire et donc très complexe. Durant le séisme, la structure est, en général,

sollicitée au-delà du domaine élastique de manière dynamique et cyclique. Même en faisant

abstraction de l’incertitude importante entachant la sollicitation elle-même, le comportement

sismique structural réel est soumis à une telle variabilité que les méthodes de

dimensionnement traditionnelles y perdent leur pertinence et ne doivent être appliquées

Dans ce chapitre des généralitéson essaie de donner une description de notre projet

ainsi que les caractéristiques des matériaux utilisés pour réaliser ce dernier

I.2.présentation de l’ouvrage

L’ouvrage à étudier est un bâtiment en(R+ 8) à usage d’habitation, il est appartienne au

groupe d’usage 2 ayant une importance moyenne, situé à Sétif (cité yahiaoui). Le bâtiment est

constitué de:

- un RDC à usage commercial

- des étages comportant des habitations

I.3.Implantation de l’ouvrage

Le bâtiment est situé à Sétif (cité yahiaoui), zone classée par le RPA 99/version 2003

comme zone de sismicité moyenne (zone IIa).

I.4.caractéristiques géométriques de l’ouvrage

Les caractéristiques géométriques de bâtiment sont :

 Longueur en plan-----------------------------32,5 m

 Largeur en plan--------------------------------28,5 m

 Hauteur du RDC------------------------------3,4 m.

 Hauteur étage courant------------------------3,4m

 Hauteur totale----------------------------------30,6m

I.5.systéme de contreventement :

Selon l’article (3-4-A-1.a) du RPA 99 version 2003 pour toute structure dépassant une

hauteur de 14m en zone (IIa), il est indispensable d’introduire des voiles porteurs, c’est pour

cette raison que nous optons :
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 Pour un système de contreventement mixte (portique-voiles) avec justification

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

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

sollicitations dues aux charges verticales.

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

portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi qu’aux

sollicitations résultant de leur interaction à tous les niveaux.

 Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux

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

I.6 .les éléments structuraux et les éléments non structuraux

Une structure est constituée de plusieurs éléments aussi différant que divers et dont le

rôle peut être déterminé à partir de la contribution de chacun d’eux a la stabilité globale de

l’ouvrage.

On peut distinguer deux types d’éléments:

I.6.1.Eléments structuraux

Qui comportent tous les élémentsporteurs faisant partie du système de contreventement

et les éléments porteurs ne faisant pas partie du système de contreventement dont la

contribution à la stabilité est directe comme : les poteaux, les poutres, les voiles, les

fondations, les planchers,

I.6.1.1.les poteaux

Un poteau est un élément qui assure la transmission verticale des charges d'une

structure soit à unautre élément porteur, soit à une fondation.On distingue les poteaux « à

compression centré » et les autres dont le moment n’est pas pris en compte dans la

justification de la stabilité et la résistancedes élémentsqui lui sont liés, et qui ne conduisent,

par ailleurs, qu'à de petites excentricités de la force extérieure

Les sections des poteaux peuvent prendre plusieurs formes tel que carré, rectangle,

polygone et ou circulaire et où le dimensionnement est basé essentiellement sur l’équilibre en

compression centré.

I.6.1.2.les poutres

Une poutre est un solide à ligne moyenne droite, de section rectangulaire en « T » ou

en « I » dont la portée est prise entre nus des appuis sauf cas particulier (voiles).Elles assurent

une transmission horizontale, soit à une autre poutre, soit à unélément porteur vertical, des

charges qui lui sont appliquées. Dans cette fonction, elle est soumise àdes sollicitations de

flexion et à des sollicitations d'effort tranchant.
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I.6.1.3.Les voiles

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

verticaux qui sont destinés à reprendre, outre les charges verticales, les efforts horizontaux

grâce à leurs rigidités importantes dans ce plan. Des éléments tridimensionnels dont une

dimension (l’épaisseur) est négligeable devant les deux autres. Ils fonctionnent comme des

consoles encastrées ont leurs base, sur des fondations superficielles ou des pieux, et ou l’effort

normal N due aux charges verticale assure la stabilité de l’ensemble.

Les voiles ont donc principalement pour objet :

_ Assurer la stabilité des constructions non auto stable vis à vis des charges horizontales et

de les transmettre jusqu’au sol.

_ De raidir les constructions, car les déformations excessives de la structure sont source de

dommages aux éléments non structuraux et à l’équipement

I.6.1.4.Les fondations

On appelle une fondation, la partie d'un ouvrage reposant sur un terrain d'assise auquel

sont transmises toutes les charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage dans

debonnes conditions de façon à assurer la stabilité de ce dernier.

Cette transmission peut être directement (cas des semelles reposant sur le sol on cas des

radiers) on être assurée par l’intermédiaire d’autre organes (par exemple,cas des semelles sur

pieux).

I.6.1.5. les planchers

Les planchers sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport aux

autresdimensions.la dalle peut reposer sur 2,3ou 4 cotés. L’épaisseur des planchers dépend le

plussouvent des conditions d’utilisation que des vérifications de résistance. Ils ont un rôle très

important dans la structure. Ils supportent les chargesverticales puis les transmettent aux

éléments porteurs. Ils isolent, aussi, les différents étagesdu point de vue thermique et

acoustique.

I.6.1.6.Les escaliers

Les escaliers sont des éléments permettant le passage d’un niveau à l’autre, ils sont

constitués de volées classiques en béton armé reposant sur des paliers coulés sur place.

Généralement Il existe deux diffèrent type d’escalier

 Escalier sans palier intermédiaire

 Escalier avec palier intermédiaire ou à palier de repos

I.6.1.7.Balcon : Le balcon est constitué d’une dalle pleine encastrée dans les poutres.
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I.6.2.Les éléments non structuraux

Elle comporte tous les éléments les n’ayant pas de fonction porteuse ou de

contreventement dont la contribution à la stabilité est passive tel que : acrotères, les murs en

maçonnerie, le revêtement …

I.6.2.1.Acrotère

L’acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi

contretoute chute. Il est considéré comme une console encastrée à sa base, soumise à son

poidspropre et à une surcharge horizontale due à la main courante. Le calcul se fera en

flexioncomposée dans la section d’encastrement pour une bande de 1 m linéaire.

I.6.2.2.Les murs en maçonnerie : elle comporte deux types :

 Les murs extérieurs : sont en double cloisons, réalisés en brique creuse séparé par une

lame d’air.

 Les murs intérieurs : sont réalisés en simple cloisons de brique creuse, leur fonction

principale est la séparation des espaces sans l’isolation thermique et acoustique.

I.6.2.3. Revêtement : le revêtement est constitué par :

 Enduit de plâtre pour les murs intérieurs et les plafonds.

 Carrelage pour les planchers et les escaliers.

 Enduit en ciment pour les murs des façades extérieures.

 Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

I.7.Caractéristique du sol :

- Le site est considéré comme

- Contrainte admissible du sol est de 1,5 bar

I.8.Régularité de la structure :

Selon le RPA99 version 2003 (article 3.5.1), un bâtiment est classé régulière si on

respecte les deux critères suivants :

I.8.1.Régularité en plan :

 Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis a deux

direction orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour celle des

masses

 A chaque niveau et pour chaque direction de calcul, la distance entre le centre de

gravité et le centre des rigidités ne dépassant pas 15% de la dimension du bâtiment
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 La forme du bâtiment doit être compacte avec le rapport longueur/largeur du plancher

inférieur ou égal à 4

 Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle de

contreventements verticaux pour être considéré indéformable dans leur plan

Dans notre projet on remarque que tous les critères sont vérifiés, donc le bâtiment est régulier

en plan.

I.8.2.Régularité en élévation :

 Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur

discontinu.

 Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restant constants

diminue progressivement sans changement brusque de la base au sommet du

bâtiment.

 Dans le cas de décrochement en élévation la variation des dimensions en plan

entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%dans les deux directions de

calcul.

Dans notre projet, on remarque que tous les critères sont vérifiés.donc le

bâtiment est régulier enélévation.

Conclusion : selon les critères, le bâtiment est classé régulier en plan et en

élévation

I.9 règlementations et normes utilisées :

L’étude du projet est élaborée suivant les règles de calcul et de conception qui sont mises en

vigueur actuellement en Algérie à savoir :

 Le CBA93 (Code De Béton Armé).

 Le RPA 99 révisée 2003(Règlement Parasismique Algérien).

 Le BAEL 91(Béton Armé Aux Etats Limites

 DTR-BC2.2 (Document Technique Règlementaire Charges Et

Surcharges).

 DTR-BC2.331 (Règles De Calculs Des Fondations Superficielles).

I .10.Les états-limites :

I .10.1.Définition des états- limites :

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

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

cas de modification défavorable d’une action (majoration ou minoration selon le cas).

On distingue deux sortes d’état limite :

a)Etat limite ultime ELU
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L'état limite ultime ELU correspondant à :

 la perte de l'équilibre statique de la construction (basculement).

 la perte de la résistance de l'un des matériaux (rupture).

 la perte de la stabilité de forme (flambement).

b) Etat limite de service ELS

L'état limite de service définit les conditions que doit satisfaire l’ouvrage pour que sonusage

normal et sa durabilité soient assurés. Il se traduit par les états limites suivantes :

 Etat limite de compression du béton.

 Etat limite d'ouverture des fissures.

 Etat limite de déformation.

I.11.Hypothèse de calcul :

I.11.1.Hypothèses de calcul à l’ELU :

Ces hypothèses sont au nombre de six. Les trois premières sont celles relatives au calcul

classique, à savoir :

 Les sections droites planes avant déformation restent planes après déformation

(hypothèse de Bernoulli).

 Du fait de l’adhérence, toute armature subit la même déformation linéaire que la gaine

de béton qui l’entoure (supposée non fissurée si l’armature considérée est tendue).

 La résistance du béton tendu est négligée.

 Le raccourcissement relatif de la fibre de béton la plus comprimée est limité à :

௕௖ߝ = 3,5 0
00ൗ en flexion

௕௖ߝ = 2 0
00ൗ en compression simple

 L’allongement relatif des armatures les plus tendues, supposées concentrées en

leur centrede gravité, est limité à 10 ‰.

 Le diagramme linéaire des déformations passe par l’un des trois pivots A, B, C

(la règle destrois pivots) (figure I.1).

 Régle des trois pivot :
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Figure I.1. Régle des trois pivot

Le diagramme passe par :

-Le pivot A si y ≤ 0.2593 * d

-Le pivot B si 0.2593* d ≤y≤ h

-Le pivot C si y≥h

௕௖ߝ : La déformation du béton à la compression(le raccourcissement relatif du

bétoncomprimé)

௦ߝ :La déformation de l’acier tendue (dilatation relative de l’acier).

As : armature longitudinales dans la zone comprimée.

As
’: Armature longitudinales dans la zone tendue.

Y : position de l’axe neutre.

Le schéma donne les positions limites des diagrammes des déformations de la section

dans l’état limite ultime sollicitation aux différentes sollicitations suivantes :

 La traction pure (traction simple)

 Traction excentrée (flexion composée avec force de traction)

 Flexion simple

 Flexion composée
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 Compression pure (compression simple)

Quelque soit le type des sollicitations, le diagramme des déformations passe par l’undes

points A, B ou C appelé pivot.On distingue trois domaines :

 Dans le domaine 1 : pivot A, l’état limite ultime est définie par l’atteinte de

l’allongementlimite de 10‰ de l’armature la plus tendue, diagramme de

déformation passe par le pivot A,et peut prendre l’une des positions suivantes:

Schéma(1) : correspond à la traction simple (ou la dilatation égale à 10‰)

Schéma(2) : correspond à la traction totale de la section (flexion composée ou la

section estentièrement tendue ou force de traction avec une petite excentricité)

Schéma(3) : comme le Schéma(2)

Schéma(4) : correspond à la flexion simple ou composée ou la section est

partiellementcomprimée avec ௕௖ߝ: < =௕௖௨ߝ 3.5°
°°ൗ

Cas particulier :

ௌ=10°ߝ
°°ൗ et ௕௖ߝ = 2 °

°°ൗ

௬

ௗି௬
=

ଶ
ଵ଴଴଴ൗ

ଵ଴
ଵ଴଴଴ൗ

y=0.167d

Si on pose y= α .d on obtient α=0.167 

Schéma(5) : comme le schéma (4) avec ௕௖ߝ: = ௕௖௨ߝ = 3.5 °
°°ൗ

La position limite AB correspond à axe neutre comme suite :
௬

ௗି௬
=

ଷ.ହ

ଵ଴
y=0.259d

yAB ABߙ= xd=0.259d AB=0.259ߙ
Remarque : Le diagramme des déformations passe par le pivot A dans le cas de la

flexion simple ou composée si : ABߙ ≤ 0.259

On ne peut pas augmenter la zone comprimée par l’augmentation de εbc plus que sa

valeur maximale qui est 3.5 ‰, on doit donc diminuer σs (donc diminuer εs )

Le diagramme des contraintes pivot auteur de B jusqu’à ce que εs atteigne zéro, afin de

renforcer la zone comprimée et prendre l’une des positions suivantes :
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·Dans le domaine 2 : Pivot B, l’état limite ultime est défini par l’atteinte du

raccourcissement limite de 3.5‰ de la fibre la plus comprimée du béton, le

diagramme des contraintes passe par le pivot B est peut prendre l’une des positions

suivantes :

Schéma(6) : correspond à la flexion simple ou composée avec bcu=3.5°ߝ=bcߝ:
°°ൗ et

௦ߝ < 10 °
°°ൗ

Schéma(7) : comme le schéma (6) avec :εS =0 (y=d→α=1) 

Schéma(8) : correspond à la flexion composée avec force de compression quand le

raccourcissement de la fibre la plus comprimé atteint 3.5‰ et raccourcissement nul de

lafibre la moins comprimée, c’est l’état limite de domaine(2).

Remarque : la flexion simple ou composée avec un ferraillage tendue 0.259 < ε < 1 

caractérisée le pivot B, si on fait pivoter la droite de B, la petite zone située au dessous

duferraillage devient tendue (contrainte égale à zéro et le ferraillage devient

comprimée)correspond à la flexion composée (section doublement armée et

partiellement comprimée)Le pivot B avec : 1<α<y/d. 

·Dans le domaine3 : Pivot C, cette zone est caractérisé par un raccourcissement

maximal dubéton comprimé comprise entre 2‰ et 3.5‰, le diagramme des

déformations passe parpivot C et peut prendre l’une des positions suivantes :

Schéma (10) : correspond à une flexion composée quand la section est entièrement

comprimée l’axe neutre sera en dehors de la section

bcuߝ=bcߝ = 3.5 °
°°ൗ

Schéma (11) : correspond à une compression simple bc=2°ߝ
°°ൗ pour toute la section.

Remarque : la compression simple et composée caractérise le pivot C

2°
°°ൗ < ௕௖ߝ < 3.5 °

°°ൗ au niveau de la fibre la plus comprimée.
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௕௖ߝ < 2 °
°°ൗ Au niveau de la fibre la moins comprimée ;

Résumé :

Pivot A : traction simple ou composée, flexion avec l’acier qui atteint

l’état limite ultime.

Pivot B : flexion avec le béton qui atteint l’état limite ultime.

Pivot C : compression simple ou composée

I.11.2.Hypothèses de calcul à l’ELS :
 Les sections droites planes avant déformation restent planes après déformation

(hypothèsede Bernoulli).

 Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

 La résistance à la traction du béton est négligée.

 Le glissement relatif entre le béton et l’acier est négligé.

 Par convention le coefficient d’équivalence entre le béton et l’acier est

n =
Eୱ
Eୠ

= 15

I.12.Les actions :

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

déformations imposées.

I.12.1.Les différents types d’actions :

 Actions permanentes (G) : Les actions permanentes sont celles dont la

variation dans le temps est négligeable, elles comprennent :

 Le poids propre de la structure.

 Le poids des cloisons, revêtements, superstructures fixes.

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

 Les déformations imposées à la structure.

 Actions variables (Q) : Les actions variables ont une intensité qui

varie fréquemment d’une façon importante dans le temps, elles

comprennent :

 Les charges d’exploitations.

 Les charges appliquées aux cours d’exécutions

 Les charges climatiques (neige et vent).

 Les effets thermiques.

 Actions accidentelles (FA) : Ce sont celles provenant de phénomène

qui se produisant rarement dont la durée esttrès courte par rapport à la

durée de vie de l’ouvrage, on peut citer :

 Les chocs.



Chapitre I Généralités

12

 Les séismes (E).

 Les explosions

 Les feux.

I.12.2.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 oncombine ces valeurs de calcul pour établir le cas du

chargement le plus défavorable.

I.12.3. Combinaison d’actions à l’ELU :(CBA article A.3.3.2)

Situation durable ou transitoire : On ne tient compte que des actions permanentes et des

actions variables, les combinaisons utilisées est :

1.35 Gmax+Gmin+1.5Q1+∑ 1.3ᴪ଴௜+Qi

ᴪ0i : coefficient de pondération (=0.77 pour les bâtiments à usage courant)

 Situations accidentelles :

1.35Gmax+Gmin+FA+ ψ1i Q1+Σψ2i Qi (i >1)

FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.

Ψ1i Q1: Valeur fréquente d’une action variable.

Ψ2i Qi: Valeur quasi-permanente d’une action variable

ᴪ1i=൞

0.15 Si l’action d’accompagnement est la neige.
0.50 Si l’action d’accompagnement est l’effet de

la température
0.20 Si l’action d’accompagnement est le vent.

I.12.4. Combinaison d’action à l’ELS (CBA93 article A.3.3.3)

Gmax+Gmin+Q1+Σψ0i Qi

Ψ0i =0.6 pour l’effet de la température.

Avec :

G max : l’ensemble des actions permanentes défavorables.

G min : l’ensemble des actions permanentes favorables.

Q1 : action variable de base.

Qi : action variable d’accompagnement.
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I.12.5. Combinaisons de calcul :

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

déformations sont :

Situations durables :൜
ELU ∶ 1.35G + 1.5Q
ELS ∶ G + Q

Situations accidentelles :൝
ܩ + ܳ + ܧ

ܩ + ܳ + ܧ1.2
ܩ0.8 ± ܧ

pour les structures auto-stables RPA99 (article 5.2)

Avec :

- G : étant l’action permanente.

- Q : charge d’exploitation.

- E : l’action du séisme

I.13.Caractéristique mécanique des matériaux :

I.13.1.Introduction :

Les matériaux de structure jouent incontestablement un rôle important dans la

résistancedes constructions aux séismes. Leur choix est souvent le fruit d'un compromis entre

diverscritères tel que; le coût, la disponibilité sur place et la facilité de mise en œuvre

dumatériau, prévalent généralement sur le critère de résistance mécanique. Ce dernier et

enrevanche décisif pour les constructions de grandes dimensions.

I.13.2.Béton :

Le béton de ciment présente des résistances à la compression assez élevées, de l’ordre

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

la compression.

I.13 .2.1.Les compositions du béton :

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

proportionsconvenables de ciment, de granulats (sable et pierrailles) et d’eau.

a) ciment:
C’est un liant hydraulique caractérisé par sa propriété de donner avec l’eau une

pâte quise solidifie en passant par un processus chimique.

Le ciment utilisé pour la réalisation de notre ouvrage en béton armé, est le CPA

325(ciment portland artificiel). Le dosage de ciment par mètre cube de béton est de

375kg.

(BAEL91 : article B.1.1).

b) granulats:

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles:
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 Sables :

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches.La

grosseur de ces grains est généralement inférieure à5mm. Un bon sable contient desgrains de

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

 Pierrailles :

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement

compriseentre 5 et 25 à30 mm. Elles doivent être dures, propres et non gélives. Elles peuvent

être extraites du lit de rivière (matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures

(matériauxconcassés).

c) Les adjuvants :

Ce sont des produits qui sont ajoutés à faible proportion au béton, dont le but

estl’amélioration de certaines de ces propriétés.

I.13 .2.2.Dosage du béton :

Le dosage du béton est le poids du liant employé pour réaliser un mètre cube de béton tel

que :

Ciment(C.P.A325) 350Kg/mଷ

Sable (∅ < 5݉݉ ) 174Kg/mଷ

Gravier (∅ < 25݉݉ ) 366Kg/mଷ

Eau de gâchage 140Kg/mଷ

I.13 .2.3.Résistance mécanique du béton :

a) Résistance à la compression :

Le béton est caractérisé par sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours, ditevaleur

caractéristique requise ; notée fc28.

Cette valeur est mesurée par compression axiale d’un cylindre droit de révolution

dediamètre 16cm, et de hauteur de 32cm, pour un granulat de grosseur au plus égale à 40mm.

D’après le BAEL91, le béton doit avoir une résistance fc28au moins égale à 20 MPaet au

plus égale à 45 MPa pour les éléments principaux.

Cette résistance est donnée par la relation suivante :

 Pour des résistances fc28≤ 40Mpa
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൝
fୡ୨=

୨

ସ,଻଺ା଴,଼ଷ୨
fୡଶ଼ si j ≤ 28jours

fୡ୨= fୡଶ଼����������������������������� si j > 28 ݏݎݑ݆݋
(CBA93 article A.2.1.1.1)

 Pour des résistances fc28 > 40Mpa

൝
fୡ୨=

୨

ଵ,ସ଴ା଴,ଽହ୨
fୡଶ଼ si j ≤ 28jours

fୡ୨= fୡଶ଼ si j > 28 ݏݎݑ݆݋
(CBA93 article A.2.1.1.1)

Pour l’évaluation de la déformation, pour de grandes valeurs de j, on a:fcj=1.1fc28

La figure I.1 montre le schéma d’évolution de la résistance du béton :

Fig. I.2. Évolution de la résistance fcj en fonction de l’âge de béton.

Pour l’étude de notre projet, on prendra fc28 =25MPa.

b) Résistance à la traction :

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

définie par les relations :

ቊ
f୲୨= 0,6 + 0,06fୡ୨ si fୡଶ଼ ≤ 60Mpa

f୲୨= 0,275൫fୡ୨൯
ଶ/ଷ

si fୡଶ଼ > ܽ݌ܯ60
(CBA93 article A.2.1.1.2)
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Figure I.3. Evolution de la résistance du béton à la traction ftj en fonction de celle à la

compression fcj

Pour notre cas ftj= 2.1Mpa.

c)Valeurs de calcul à la compression

Contrainte limite à l’ELU :

La valeur de calcul de la résistance en compression du béton fbu est donnée par:

௕௖ߪ = ௕݂௨ =
଴.଼ହ௙೎మఴ

ఏ.ఊ್
(CBA93 : article : A.4.3.4.1)

Avec :

γb : Coefficient de sécurité pour le béton, tel que :

γb=൜
1.5 pour les situations durables ou transitoires
1.15 pour les situations accidentelles

θ : Coefficient réducteur, tel que : 

ߠ =�ቐ

1 si la durée probable de lᇱapplication de la combinaison dᇱaction t > 24ℎ

0.9 si la durée probable de lᇱapplication de la combinaison dᇱaction 1h ≤ t ≤ 24h

0.85 si la durée probable de lᇱapplication de la combinaison dᇱaction t < 1ℎ

Dans notre cas t≤ 24 heures d’où : 

fbu=൜
14,2 pour les situations durables ou transitoires
18.48 pour les situations accidentelles
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 Diagramme des contraintes- déformations

Ce diagramme peut être utilisé dans tous les cas. Il est constitué par un arc de paraboledu

second degré, prolongé en son sommet par un palier horizontal.

Figure I.4. Diagramme contrainte déformation du béton de calcul à l’ELU

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

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

20
00ൗ : en compression simple ou en flexion composée avec compression

3.50
00ൗ : en flexion simple ou composée

 Contrainte limite à l’ELS :

La contrainte limite à l’ELS en compression est donnée par la relation suivante :

തbcߪ =0.6 fc28(CBA93 article A.4.5.2)

Pour notre cas fc28=25Mpa donc തbc=15Mpaߪ

I.13.2.4.Modules de déformation longitudinale :

 A court terme :(module de déformation instantanée) :

Pour des charges d’une durée d’application inférieure à 24h, nous définissons le module de

déformation instantanée du béton Eij=1100 x ඥfୡ୨
య (CBA93 article A.2.1.2.1)

 À long terme :(module de déformation différée)

Pour des charges de longue durée d’application, le module de déformation différée dubéton

à j jours est :Evj=3700 x ඥ ௖݂௝
య (CBA93 article A.2.1.2.2)
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Pour les vérifications courantes : j > 28 jours on a :

Eij=1100 x ඥ ௖݂௝
య

Evj=3700 x ඥ ௖݂௝
య

Pour notre cas fc28 = 25Mpa donc on a :

Ei28= 32164.20Mpa

Ev28=10818.86Mpa

I.13.2.5.Coefficient de poisson :(CBA93 article A.2.1.3)

Lorsqu’on soumit une éprouvette de béton de longueur l, à des efforts de compression,il se

produit non seulement un raccourcissement longitudinal, ∆l mais également ungonflement

transversal. Si a est la dimension initiale du côté de l’éprouvette, cette dimension devient

a+∆a et la variation unitaire est
∆ୟ

ୟ

On appelle coefficient de poisson le rapport :

∆ୟ

ୟ
∆୪

୪

= υ =
Variation unitaire du côté de la section

Raccourcissement unitaire

Le coefficient de Poisson υ prend les valeurs suivantes : 

υ = ቄ0.2 à l′ELS
0 à l′ELU

I.13.2.6.Module de déformation transversale : (CBA93 article A.2.1.3)

Le module de déformation transversale est donné par la formule suivante:

G =
E୧୨

2 × (ν + 1)

G = ቊ
0.5 × E୧୨� si ν = 0 à l′ELU

0.42 × E୧୨�� si ν = 0.2 à l′ELS

I.13.2.7.Contrainte ultime de cisaillement : (BAEL91 article A.5.1.211)

Dans le cas où les armatures d’âme sont droites ou comportant à la fois des barresdroites et

des barres relevées d’après le BAEL91, la contrainte admissible ҧ߬diffère selon quela

fissuration est peu nuisible ou nuisible. Elle est donnée suivant le cas comme suit :
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⎩
⎪
⎨

⎪
⎧τ�ഥ = minቆ0.20 ×

fୡ୨

γୠ
, 5 Mpaቇ��pour fissuration peu nuisible

τത= minቆ0.15 ×
fୡ୨

γୠ
, 4 Mpaቇ�����������pour fissuration nuisible

Dans notre cas on a ௖݂ଶ଼=25Mpa donc :

൜
τത= 3.33Mpa fissuration peu nuisible
τത= 2.5 fissuration préjudiciable

I.13.3. Acier :

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

lebéton. Les aciers sont caractérisés par leurs limites élastiques et leurs modules d’élasticité.

On distingue :

 Les treillis soudés

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

hauteadhérence par soudage de chaque point de croisement.

 Les ronds lisses

Ce sont des barres laminées de section circulaires.

 Les barres de haute adhérence

Ce sont des barres de section circulaire ayant subi un traitement mécanique pour avoirune

surface rugueuse, et ceci afin d’augmenter l’adhérence entre l’acier et le béton.

I.13.3.1.Caractéristiques mécaniques des aciers :

Type Nuance
Limite
élastique
Fe (MPa)

Limite de
Rupture
(MPa)

Allongement à la
rupture (%)

Haute
Adhérence

FeE400 400 310-490 22

FeE500 500 390-490 25

Ronds lisses FeE215 215 480 14

FeE235 235 550 12

Treillis soudes FeE500 500 550 12

Tableau I.1. Caractéristiques mécaniques des aciers
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Selon (l’Art 7.2.2 du RPA99/Version 2003), les armatures longitudinales des

élémentsprincipaux doivent être de haute adhérence, avec ƒe ≤ 500MPa, et l’allongement 

relatif souscharges maximales spécifiques doit être supérieur ou égal à 5%.

I.13.3.2.Nuances d’aciers utilisés :

 Longitudinalement: On utilise des barres de haute adhérence de nuance FeE400,

delimite d’élasticité de 400 MPa.

 Transversalement : On utilise des ronds lisses de nuance FeE235, de limite

d’élasticité de235 MPa.

 Les treillis soudés: Les treillis soudés sont constitués par des fils se

croisantperpendiculairement et soudés électriquement à leurs points de croisement

-TL 50 (Φ > 6mm) ; ƒe = 500Mpa. 
-TL 52 (Φ ≤ 6mm) ; ƒe=520Mpa 

I.13.3.3.Contraintes de calcul aux états limites :

 Etat Limite Ultime :

σୱ =

⎩
⎨

⎧
fୣ
γୱ

pour εୱୣ ≤ εୱ ≤ 10%

Eୱ
εୱ

pour εୱ୪≤ εୱ

avec εୱ =
fୣ

(γୱ× Eୱ)

௦ߛ = ൜
݊ݑ�ݎݑ݋݌�������������������������1 ݊݋ݐ݅ܽݑݐݏ݅݁� �ܽ ܿܿ ݅݀ ݁݊ ݐ݁ ݈݈ �݁������������������������������������������
݊ݑ�ݎݑ݋݌����1.5 ݊݋ݐ݅ܽݑݐݏ݅݁� ݎܽݑ݀� ܾ݈ ݎܽݐ�ݑ݋݁� ݅݋ݐݏ݅݊ ݎ݁ ����������������������������������������

:௦ߝ Allongement relatif.
Es : Module d’élasticité longitudinal de l’acier = 200000 MPa.
e : limite d’élasticité de l’acier.
s : coefficient de sécurité.

Pour notre cas :

σୱ = ൜
348 pour une situation courant
400 pour une situation accidentelle

 Diagramme des contraintes – déformations (acier)(CBA93 article A.2.2.2)

Le diagramme contrainte (௦ߪ) déformation (௦ߝ) est conventionnellement définit

comme suit :
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Figure I.5. Diagramme contraintes-déformations de calcul

Le diagramme de calcul permet de connaître la contrainte de l’acier s , lorsque l’on connaît
sa déformation relative s .

 Etat Limite de Service
Selon le BAEL91, la limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans

les armatures est nécessaire.

1) Fissuration peu nuisible
Pas de vérification à faire en dehors de celle imposé par l’ELU.

2) Fissuration préjudiciable
La contrainte de traction des armatures est limitée, cas des éléments exposés aux

intempéries.

σୱ ≤ min൤
2

3
× fୣ, 110ටη × f୲୨൨

η: Coeficient de fissuration tel que൜
η = 1 pour lᇱacierRL

η = 1.6 pour lᇱacierHA

3) Fissuration très préjudiciable : (ouvrage à la mer)

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs.

௦ߪ ≤ ݉ ݅݊ ൤
1

3
× ௘݂, 90ටߟ× ௧݂௝൨

 Protection des Armatures
Dans le but d’assurer la protection des armatures contre la corrosion et autres effets ;un

enrobage de ces dernières est prévu.
Le BAEL91 donne les enrobages à respecter en tenant compte de l’exposition et de lanature
de l’ouvrage comme résumé sur le tableau suivant :
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Exposition et nature de l’ouvrage Valeurs minimales de e

Ouvrages à la mer ou exposés aux embruns ou aux
brouillards salins, ainsique pour les ouvrages exposés à
des atmosphères très agressives. 5cm (1)

Parfois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont
susceptibles de l’être) àdes actions agressives, ou à des
intempéries, ou à des condensations, ou encore, eu égal à
la destination des ouvrages, au contact d’un liquide.

3cm (2)

Parfois situées dans des locaux couvert et clos et que ne
seraient pasexposées aux condensations. 1cm

Tableau I.2. L’enrobage des armatures.

Avec :
e : l’enrobage de l’armature la plus proche de la paroi.
(1): enrobage de 5cm peut être réduit à 3cm si, soit les armatures, soit le béton, sont
protégéspar un procédé dont l’efficacité a été démontrée.
(2) : La valeur de 3cm peut être ramenée à 2cm lorsque le béton présente une
résistancecaractéristique supérieure à 40MPa. En effet, l’efficacité de la protection apportée
parl’enrobage est fonction de la compacité du béton, laquelle croit avec sa résistance.
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II.1.Introduction :

Le pré dimensionnement des éléments résistants est une étape régie par des lois empiriques

issues de l’expérience. Cette étape représente le point de départ et la base de la justification à

la résistance, la stabilité et la durabilité de l’ouvrage.

Les éléments de la structure doivent avoir une section minimale pour pouvoir reprendre et

transmettre les efforts sollicitant aux fondations et au sol, pour cela nous nous référons aux

recommandations du RPA99 (version 2003), BAEL91, et au CBA93.

II.2.prédimensionnement des éléments secondaires :

II.2.1.Les planchers :

II.2.1.1.les planchers a corps creux :

a) Définition :

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

Le pré dimensionnement se fait par satisfaction de la condition de flèche donnée par le

(CBA93. article : B.6.8.4, 2.4)

h୲ ≥
L୫ ୟ୶
22.5

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

ht: hauteur du plancher

L୫ ୟ୶ = 550 − 30 = 520

h୲ ≥
520

22.5
⇒ h୲= 23.11cm

Donc on adoptera des planchers à corps creux avec une hauteur de (20+5) = 25cm

Avec :

h= 20cm : hauteur de corps creux.

h0=5cm : hauteur de la dalle de compression.
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Figure II.1 : plancher a corps creux

b) Pré dimensionnement des poutrelles :
Les poutrelles sont considérées comme poutres continues semi encastrées elles

serontcalculées comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis.

b: largeur de la table de compression

b0 : largeur de la nervure

Lx : distance entre nus de deux

poutrelles successive.

Ly: distance maximal entre axes

d’appuis des poutrelles secondaires.

h0 : épaisseur de la dalle de

compression.

ht: hauteur totale de la poutrelle.

Figure II.2 : schéma d’une poutrelle

.

On a b0= (0,4 à 0,8) ht ⇒ b0= (10 à 20)

Soit b0=12 cm

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

Lx=65-10=55 cm

Ly=550-30=520cm

b1≤min (55 /2, 570/10)⇒ b1≤ (27.5, 52)

b1=27.5

b=b0+2b1 ⇒b=12+2(27.5)

Donc on prend b= 67cm
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c) Disposition des poutrelles :

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères :

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

petiteportée.

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

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

Dans notre cas les poutrelles sont disposées selon le deuxième critère comme indique

lafigure ci-dessous (figure II.3) :

Figure II.3.Disposition des poutrelles
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II.2.1.2.Les dalles pleines :

 définition :

Une dalle est un élément horizontal, généralement de forme rectangulaire, dont l’unedes

directions (l’épaisseur h) est petite par rapport aux deux autres(les portées lx etly ).On désigne

par lx la plus petite des portées. Son pré dimensionnement se fait en se basant sur les critères

suivants :

a) Condition de résistance au feu : (CBA93)

 e≥7cm pour une heure de coupe-feu.

 e ≥11cm pour deux heures de coupe-feu.

 e ≥ 17cm pour une coupe de feu de quatre heures.

b) condition d’isolation phonique :

Selon les règles technique « CBA93 » en vigueur en l’Algérie l’épaisseur du plancher doit

être supérieure ou égale à 13 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.

c) Condition de résistance à la flexion :

− e ≤
l୶
20

⇒ Pour une dalle sur 1ou 2 appuis parallèles.                                                

−
l୶
35

≤ e ≤
l୶
30

⇒ pour une dalle sur quatre appuis et ρ =
l୶
l୷

≤ 0.4                            

−
l୶
45

≤ e ≤
l୶
40

 ⇒ Pour une dalle sur trois ou quatre appuiset ρ =
l୶
l୷

> 0.4

lx: est la petite portée du panneau le plus sollicité (cas le plus

défavorable)

 Dalle sur trois appuis (balcon) :

Figure II.4. Dalles sur deux appuis
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A) l୶ = 1.2 − 0.3 = 0.9m

l୷ = 6 − 0.6 = 5.4m

୪౮

୪౯
=
଴.ଽ

ହ.ସ
……………

୪౮

୪౯
= 0.16< 0.4

B)l୶ = 1.2 − 0.3 = 0.9m

l୷ = 4 − 0.6 = 3.4m

୪౮

୪౯
=
଴.ଽ

ଷ.ହ
……………

୪౮

୪౯
= 0.25< 0.4

C)l୶ = 1.2 − 0.3 = 0.9m

l୷ = 5 − 0.6 = 4.4m

୪౮

୪౯
=
଴.ଽ

ସ.ସ
………………

୪౮

୪౯
=0.20< 0.4

D)l୶ = 1.2 − 0.3 = 0.9m

l୷ = 5.5 − 0.6 = 4.9m

୪౮

୪౯
=
଴.ଽ

ସ.ଽ
………………

୪౮

୪౯
=0.18<0.4

Remarque : Dans tous les cas la dalle est travaillée dans le sens de sa petite portée.

Alors ; il suffit de pré dimensionner une seule dalle.

On prend le cas le plus défavorable (cas B) : lx=1.2-0.3=0.9 m

l୶
45

≤ e ≤
l୶
40

⇒
90

45
≤ e ≤

90

40

2 ≤ e ≤ 2.25

ቐ

e ≥ 11cm pour la 1±୰ୣ condition

e ≥ 13cm pour la 2±୫ �ୣcondition

2 ≤ e ≤ 2.25 pour la 3±୫ ୣcondition
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 Dalle sur deux appuis(balcon) :

Figure II.5.Dalle sur deux appuis

l୶ = 1.2 − 0.3 = 0.9m     

l୷ = 1.2 − 0.3 = 0.9m         

l୶
l୷

=
0.9

0.9
… … … … … … … …

l୶
l୷

= 1 > 0.4

e ≤
l୶
20

⇒ e ≤
90

20
= 4.5cm

Finalement l’épaisseur à retenir pour les deux types de dalle est e=13 cm (pour 2

heuresde résistance au feu).

II.2.2.L’escalier :L’escalier est assimilé à une dalle brisée simplement appuyée, et

sollicitée à la flexion simple. Pour dimensionner les marches et les contre marches, on utilise

la relation de « BLONDEL ».

H0 : demi hauteur d’étage.

L0: longueur totale d’escalier.

g : le giron.

h : hauteur de la contre marche.

:ߙ Inclinaison de la paillasse
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Dans notre cas ; on a :

- La hauteur d’étage H=3.4m

- Le giron g =30cm

 Calcul de nombre de contre

marche :

n = (H / 2) * 1 / h

n = (340 / 2) * 1 / 17 Figure II.6. Schéma terminologie d’escalier

n = 10 on opte pour n = 10 et h = 17cm

 Calcul du nombre de

marche :

N= n -1= 9 marches

 Calcul de l’angle ࢻ :

tgߙ = H0 / L0

H0 = H / 2 =170cm

L0 = 30 *10 = 300 cm

tgߙ = 170 /300 = 0.56

ߙ = 29.54° Figure II.7.vue en plan de l’escalier

 Calcul de la longueur inclinée :

L’ = (L0 / cosߙ) = 344.82cm

 Vérification de la relation de blondel

59 ≤ g + 2h < 66cm  

59 ≤ 30 + 2 * 15,5 < 66cm 

59 ≤ 61 < 66cm…………………vérifié. 
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 Epaisseur de la paillasse

             L / 30 ≤ e < L / 20 

Avec L = 550cm : Distance entre nus des appuis.

18,33 ≤ e < 27,5….on opte pour e =20cm.

Figure II.8. Schéma statique de l’escalier

II.2.3.L’acrotère :

C’est un élément en béton armé, encastré

au niveau du plancher terrasse et ayant pour rôle

d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la

forme de pente et le plancher terrasse, ses

dimensions sont mentionné dans les plans

d’architecture.

Pour la terrasse inaccessible on prend H=60cm.

Sinacce=S1+S2 Figure II.9.vue en plan de l’acrotère

S୧୬ୟୡୡୣ =
(0.1 + 0.07) × 0.22

2
+ 0.1 × 0.5

Sinacce=0.0687 m3
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II.3.prédimensionnement des éléments principaux :

II.3.1 : Les poutres :

II .3.1.1.Les poutres principales :

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

condition de la flèche qui est:

L୫ ୟ୶
15

≤ h ≤
L୫ ୟ୶

10

-Lmax :portée maximale entre nus d’appuis de deux poutres principales.

Lmax=600cm-30cm=570 cm

570

15
≤ h ≤

570

10
→ 38 ≤ h ≤ 57

On prend : h=55cm et b=30cm.

 Vérification :

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

suivantes :

ቐ

b ≥ 20cm
h ≥ 30cm
୦

ୠ
≤ 4cm

(RPA99 A7.5.1)

Sachant que :

b : largeur de la poutre.

h : hauteur de la poutre

Dans notre cas ; on a pris :

൞

b = 30 > 20 … … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é
h = 60 > 30 … … … … … … … ݎé݅ݒ… ݂݅ é
h

b
= 2 < 4 … … … … … … … … . . ݎé݅ݒ. ݂݅ é

Donc on adopte pour les poutres principales une section de :

bxh=60x30 cm2



Chapitre II pré dimensionnement des éléments

32

II.3.1.2.Les poutres secondaires :

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

l୫ ୟ୶
15

≤ h ≤
l୫ ୟ୶
10

lmax : Portée libre maximale entre nus d’appuis.

lmax=550-30=520

520

15
≤ ℎ ≤

520

10
→ 34.66 ≤ ℎ ≤ 52

On prend : h=50 et b=30

 Vérification :

Selon les recommandations du RPA 99(version2003), les conditions à satisfaire sont les

suivantes :

൞

b ≥ 20cm
h ≥ 30cm

h

b
≤ 4

Sachant que :

b : largeur de la poutre

h : hauteur de la poutre.

Dans notre cas ;on a pris:

൞

b = 30cm > 20ܿ݉ … … … … … … . ݎé݅ݒ. ݂݅ é
h = 40cm > 30ܿ݉ … … … … … … . . ݎé݅ݒ. ݂݅ é
h

b
= 1.33 < 4 … … … … … … … … … . ݎé݅ݒ. ݂݅ é

Donc on adopte pour les poutres secondaires une section de :

bxh=50x30

II.3.2.Les voiles :

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes:
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Figure II.10. Vue en plan de voile

ቊ
a ≥ maxቂ

୦౛

ଶ଴
; 15cmቃ

L ≥ 4xa
RPA99 (article7.7.1)

a≥ maxቂ
ଷସ଴

ଶଶ
; 15ܿ݉ ቃ

a≥ max[15.45ܿ݉ ; 15ܿ݉ ]

On prend a=20cm

L≥ 4xa=80cm

Tel que hela hauteur d’étage.

II.3.3. Les poteaux :

FigureII.11.hauteur libre de l’étage
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Le pré dimensionnement des poteaux se fait en fonction des sollicitations de

calcul encompression simple à l’ELU. Il ressort ainsi que la vérification vis-à-

vis du flambement serala plus déterminante.

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99

(Art7.4.1),doivent satisfaire les conditions suivantes pour la zone IIa:

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

min(bଵ; hଵ) ≥ 25cm

min(bଵ; hଵ) ≥
hୣ
20

0.25 <
bଵ
hଵ

< 4

Tel que :

he: Hauteur libre d’étage, elle est égale à 3.4m

On adopte préalablement la section des poteaux comme suit :

- Pour les poteaux de 8éme et 7éme étage ; on prend : bଵ × hଵ = 40 × 40cmଶ

- Pour les poteaux de 6éme et 5éme étage ; on prend : bଵ × hଵ = 45 × 45cmଶ

- Pour les poteaux de 4éme et 3éme étage ; on prend : bଵ × hଵ = 50 × 50cmଶ

- Pour les poteaux de 2éme et 1er étage et le RDC ; on prend : bଵ × hଵ = 55 × 55cmଶ

II.4.evaluation des charges et surcharge :

G : Charges permanentes.

Q : Charges d’exploitation.

II.4.1.plancher terrasse inaccessible :

Figure II.12.plancher terrasse en corps creux
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Tableau II.1.évaluation des charges et surcharges deplancher terrasse en corps creux.

La charge permanente totale estimée est :۵ = ૠ.૛ૠ۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૚۹ܕ/ۼ ².

II.4.2.Plancher étage courant :

Figure II.13. Plancher étage courant en corps creux

Matériau Poids (KN /m2)

Gravier roulé 0.80

Etanchéité 0.12

Béton de pente 2.64

Liège 0.16

Plancher en corps creux 3.25

Plâtre 0.30

∑ =7.27
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Matériau Poids (KN/m2)

Carrelage 1.12

Chape de ciment 0.40

Lit de sable 0.51

Plancher en corps creux 3.25

Plâtre 0.30

Cloison repartie 1

∑ =6.58

Tableau II.2.évaluation des charges et surcharges dePlancher étage courant en corps creux.

La charge permanente totale estimée est :۵ = ૟.૞ૡ۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૛.૞۹ܕ/ۼ ².

II.4.3.Les dalles pleines :

Matériau Poids (KN/m²)

Carrelage 1.12

Chape de ciment 0.40

Lit de sable 0.51

Dalle pleine 1.40

Plâtre 0.30

Cloison repartie 1

∑ =4.73

Tableau II.3.évaluation des charges et surcharges des dalles pleine

La charge permanente totale estimée est :۵ = ૝.ૠ૜۹ܕ/ۼ ²
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D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: ൌ ૜Ǥ૞۹ۼȀܕ ; .

II.4.4. Murs extérieures

a. Définition

Ils jouent un rôle important dans l’isolation thermique et phonique du bâtiment, et

se manifestent par un coefficient de comportement qui caractérise la structure étudiée

FigureII.14.Mur extérieur

N° Matériau Epaisseur (cm) Poids (KN/m 3)

1 Plâtre 3 0.30

2 Brique 15
2.25

3 Brique 10

4 Enduit en
mortier

3 0.54

∑ = 3.09

Tableau II.4.évaluation des charges et surcharges demur extérieure.
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La charge permanente totale estimée est :۵ = ૜.૙ૢ۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૛.૞۹ܕ/ۼ ².

II.4.5.L’acrotére :

 Charge permanente :

 Poids propre :

γୠ = 2500kg/mଷ

G1=(Sinaccex1ml) xߛ௕

G1= (0.0687*1)*2500

G1=171.75kg/m2

Sinacce : c’est la surface de l’acrotère inaccessible.

௕ߛ : C’est le poids volumique du béton

 Enduit de ciment :
- Enduit extérieure (e=1.5cm) :

G2=ߩ xexh=2000x0.015x0.6x1ml=18kg/m2

- Enduit interieure (e=2cm) :

G3=ߩ�xexh=2000x0.02x0.6x1ml=24kg/m2

Donc G=G1+G2+G3=171.75+18+24=213.75kg/m2

Description Poids
(KN/m2)

Corps de l’acrotére 1.71

Enduit de ciment exterieure 0.18

Enduit de ciment interieure 0.24

∑ = 2.13

Tableau II.5.évaluation des charges et surcharges del’acrotère.
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La charge permanente totale estimée est :۵ = ૛.૚૜۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૚۹ܕ/ۼ ².

II.4.6.L’escalier :

 Palier :

Description Epaisseur
(m)

Densité
(kg/m3)

Poids
(kg/m2)

Revêtement 0.02 20 0.40

Mortier de pose 0.02 20 0.40

Lit de sable 0.02 18 0.36

Dalle en BA 0.20 25 5

enduit de plâtre 0.02 10 0.20

∑ =6.36

Tableau II.6.évaluation des charges et surcharges depalier.

La charge permanente totale estimée est :۵ = ૟.૜૟۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૛.૞۹ܕ/ۼ ².
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 La volée :

Description Epaisseur
(m)

Densité
(KN/m3)

Poids
(KN/m2)

Revêtement horizontal 0.02 20 0.40

Revêtement vertical 0.013 20 0.26

Matière de pose 0.02 20 0.40

Lit de sable 0.02 18 0.36

Marche 0.17/2 22 1.87

Paillasse 0.2/cosࢻ 25 5.74

Enduit de plâtre 0.02 10 0.20

∑ =9.23

Tableau II.7.évaluation des charges et surcharges dela volée

La charge permanente totale estimée est :۵ = .ૢ૛૜۹ܕ/ۼ ²

D’après le DTR BC2.2 la charge d’exploitation à prendre dans le cas d’une terrasse

inaccessible est estimée à ۿ: = ૛.૞۹ܕ/ۼ ².
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II.5.La descente de charge :

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

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

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

grande surface afférente.

Figure II.15. Schéma statique dela décente de charge
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 Enoncé de la loi de dégression: DTR B.C 2.2 (article 6.3)

Dans notre cas les surcharges d’exploitation sont égales :

Qଵ = Qଶ = ⋯ … … … … … … … … Qଵ଴ = Q(Étages à usage d’habitation), et soit La surcharge

d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.

Donc la loi de dégression sera comme suit :

Niveau 0: Q଴

Niveau 1: Q଴ + Q

Niveau 2: Q଴ + Q + 0.9Q

Niveau 3: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q

Niveau 4: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q

Niveau 5: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q + 0.6Q

Niveau 6: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q + 0.6Q + 0.5Q

Niveau 7: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q + 0.6Q + 0.5Q + 0.4Q

Niveau 8: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q + 0.6Q + 0.5Q + 0.4Q + 0.3Q

Niveau 9: Q଴ + Q + 0.9Q + 0.8Q + 0.7Q + 0.6Q + 0.5Q + 0.4Q + 0.3Q + 0.2Q

 Poteau B-2 :

Figure II.16. Surface revenant au Poteau central B-2

 La surface afférente :

S = Sଵ + Sଶ + Sଷ + Sସ
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S = (2.6 × 2.85) × 4 = 29.64 mଶ

 Les charges et surcharges :

 Plancher terrasse inaccessible :൜
G = 29.64 × 7.27 = 215.48KN
Q = 29.64 × 1 = 29.64KN

 Plancher étage courant de 1à8 :൜
G = 29.64 × 6.58 = 195.03KN

Q = 29.64 × 1.5 = 44.46KN

 Plancher de RDC :൜
G = 29.64 × 6.58 = 195.03KN

Q = 29.64 × 1.5 = 44.46KN

 Poutre principales :P୮୮ = 25 × 0.3 × 0.55 × 5.2 = 21.45KN

 Poutre secondaires :P୮ୱ = 25 × 0.3 × 0.5 × 5.7 = ܰܭ21.375

 Poids total des poutres :

P୮୭୳୲= P୮୮ + P୮ୱ

P୮୭୳୲= 21.45 + 21.375 = 42.825KN

 Pour les poteaux de 8éme et 7éme étage ; on prend :

Pଵ = 25 × 0.4 × 0.4 × 3.4 = 13.6KN

 Pour les poteaux de 6éme et 5éme étage ; on prend :

Pଶ = 25 × 0.45 × 0.45 × 3.4 = 17.21KN

 Pour les poteaux de 4éme et 3éme étage ; on prend :

Pଷ = 25 × 0.5 × 0.5 × 3.4 = 21.25KN

 Pour les poteaux de 2éme et 1er étage et le RDC ; on prend :

Pସ = 25 × 0.55 × 0.55 × 3.4 = 25.71KN
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Niveaux Eléments G(KN) Q(KN) Gt(KN) Qt(KN)

N0

Plancherterrasse

inaccessible
Poteau
Poutres

215.48

13.6
42.82

29.64

271.9 29.64

N1

N0

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

271.9
195.03
42.82
13.6

29.64
44.46

523.35 74.1

N2

N1

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

523.35
195.03
42.82
17.21

74.1
40.014

778.41 114.11

N3

N2

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

778.41
195.03
42.82
17.21

114.11
35.57

1033.47 149.68

N4

N3

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

1033.47
195.03
42.82
21.25

149.58
31.12

1292.57 180.7

N5

N4

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

1292.57
195.03
42.82
21.25

180.7
26.68

1551.67 207.38

N6

N5

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

1551.67
195.03
42.82
25.71

207.38
22.23

1815.23 229.61

N7

N6

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

1815.23
195.03
42.82
25.71

229.61
17.78

2078.79 247.39

N8

N7

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau

2078.79
195.03
42.82
25.71

247.39
13.34

2342.35 260.73
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 Calcul de l’effort normal (N) :

À l’ELU :

N୳ = 1.35G + 1.5Q

N୳ = 1.35(2342.35) + 1.5(260.73)

N୳ = 3553.26 KN

À l’ELS :

Nୱ = G + Q

Nୱ = (2342.35) + (260.73)

Nୱ = 2603.08 KN

 Poteau C-2

Figure II.17. Surface revenant au Poteau C-2

 La surface afférente :
S = Sଵ + Sଶ + Sଷ

S = (2.6 × 2.85) × 2 + (2.6 × 1.85) = 19.63 mଶ

S ୱୣୡୟ୪୧ୣ ୰ = 2.6 × 1.85 = 4.81m²

Remarque : pour le plancher terrasse :

S = 19.63 + 4.81 = 24.44 m²
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 Les charges et surcharges :

 Plancher terrasse inaccessible :൜
G = 24.44 × 7.27 = 177.68KN
Q = 24.44 × 1 = 24.44KN

 Plancher étage courant de 1 à 8 :൜
G = 19.63 × 6.58 = 129.16KN

Q = 19.63 × 1.5 = 29.44KN

 Plancher de RDC :൜
G = 19.63 × 6.58 = 129.16KN

Q = 29.64 × 1.5 = 29.44KN

 Escalier ൜
G = 9.24 × 4.81 = 44.44KN
Q = 2.5 × 4.81 = 12.03KN

 Poutre principales :P୮୮ = 25 × 0.3 × 0.55 × 5.2 = 21.45KN

 Poutre secondaires :P୮ୱ = 25 × 0.3 × 0.5 × 4.7 = ܰܭ17.62

 Poids total des poutres :

P୮୭୳୲= P୮୮ + P୮ୱ

P୮୭୳୲= 21.45 + 17.62 = 39.07KN

 Pour les poteaux de 8éme et 7éme étage ; on prend :

Pଵ = 25 × 0.4 × 0.4 × 3.4 = 13.6KN

 Pour les poteaux de 6éme et 5éme étage ; on prend :

Pଶ = 25 × 0.45 × 0.45 × 3.4 = 17.21KN

 Pour les poteaux de 4éme et 3éme étage ; on prend :

Pଷ = 25 × 0.5 × 0.5 × 3.4 = 21.25KN

 Pour les poteaux de 2éme et 1er étage et le RDC ; on prend :

Pସ = 25 × 0.55 × 0.55 × 3.4 = 25.71KN
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Niveaux Eléments G(KN) Q(KN) Gt(KN) Qt(KN)

N0

Plancherterrasse

inaccessible
Poteau
Poutres

177.68

13.6
39.07

24.44

230.35 24.44

N1

N0

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

230.35
129.16
39.07
13.6

44.44

24.44
29.44

12.03

456.62 65.91

N2

N1

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

456.62
129.16
39.07
17.21
44.44

65.91
26.50
12.03

686.5 104.44

N3

N2

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

686.5
129.16
39.07
21.25
44.44

104.44
23.55
12.03

916.38 140.02

N4

N3

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

916.38
129.16
39.07
21.25
44.44

140.02
20.61
12.03

1150.3 172.66

N5

N4

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

1150.3
129.16
39.07
21.25
44.44

172.66
17.66
12.03

1384.22 202.35

N6

N5

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

1384.22
129.16
39.07
25.71
44.44

202.35
14.72
12.03

1622.6 229.1

N7

N6

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

1622.6
129.16
39.07
25.71
44.44

229.1
11.78
12.03

1860.98 252.91
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N8

N7

Plancherétagecourant

Poutres
Poteau
Escalier

1860.98
129.16
39.07
25.71
44.44

252.91
8.83

12.03

2099.36 273.77

 Calcul de l’effort normal (N) :

À l’ELU :

N୳ = 1.35G + 1.5Q

N୳ = 1.35(2099.36) + 1.5(273.77)

N୳ = 3244.79 KN

À l’ELS :

Nୱ = G + Q

Nୱ = 2099.36 + 273.77

Nୱ = 2373.13 KN

 Calcul de l’effort normal (N) :

À l’ELU :

N୳ = 1.35G + 1.5Q

N୳ = 1.35(903.63) + 1.5(140.02)

N୳ = 1429.93 KN

À l’ELS :

Nୱ = G + Q

Nୱ = 903.63 + 140.02Nୱ

= 1043.65KN
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 récapitulation des résultats :

Poteaux G (KN) Q (KN) Nu (KN) Ns (KN)

Poteau B-2 2099.36 273.77 3244.79 2373.13

Poteau C-2 2342.35 260.73 3553.26 2603.08

Tableau II.10 : Les résultats obtenus pour les deux poteaux

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

Nu de 10% tel que :

N୳ = 1.1(1.35G + 1.5Q)

 L’effort normal maximum

N୳
୫ ୟ୶ = 3553.26 KN ⇒ N୳

୫ ୟ୨
= 1.1 × 3553.26 = 3908.58KN

II.6. vérification des poteaux :

II.6.1. Vérification à la compression simple du poteau rez de chaussé :

On doit vérifier la condition suivante :

N୳

B
≤ 0.6 × fୡଶ଼

Avec B : section du béton.

B ≥
N୳

0.6 × fୡଶ଼
⇒ B ≥

3908.58 × 10ିଷ

0.6 × 25
= 0.26mଶ

On a ܤ = 0.55 × 0.55 = 0.3݉ ² ≥ 0.26݉ ଶ… … … … … … … vérifiée
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Ce tableau résume les vérifications à la compression à tous les niveaux :

RDC ; 1eret 2éme

étage

3émeet 4éme étage 5éme et 6émeétage 7éme et8éme étage

Nu(KN) 3908.58 2646.40 1781.51 899.44

calB (m²) 0.26 0.18 0.12 0.06

adpB (m²) 0.30 0.25 0.20 0.16

 2mBB adpcal  Vérifié vérifié Vérifié vérifié

Tableau II.11:résultat de vérification à la compression simple de bâtiment R+8

II.6.2.Vérification au flambement :

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

N୳ ≤ a × ൤
B୰× fୡଶ଼

0.9γୠ
+

Aୱ× fୣ
γୱ

൨

B୰ : Section réduite du béton.

Aୱ : Section des armatures 

:௕ߛ Coefficient de sécurité de béton

௦ߛ : Coefficient de sécurité des aciers.

:a Coefficient en fonction de l’élancement .

a =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

0.85

1 + 0.2 × ቀ
஛

ଷହ
ቁ
ଶ ⇒ 0 < ≥ߣ 50

0.6 × ൬
50

λ
൰
ଶ

⇒ 50 < ≥ߣ 70

On calcule l’élancement :

λ =
l୤
i

Avec :
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௙݈ : Longueur de flambement

i: Rayon de giration :

i = ඨ
I

B

I : Moment d’inertie :

I =
b × hଷ

12

 Vérification du poteau du rez de chausse :

l୤= 0.7 × l଴�������

l୤= 0.7 × 3.4 = 2.38m

B = 0.55 × 0.55 = 0.3m²

I =
0.55 × 0.55ଷ

12
= 7.62 × 10ିଷmସ

i = ඨ
7.62 × 10ିଷ

0.3
= 0.16

λ =
2.38

0.16
= 14.88 < 50 ⇒ ܽ=

0.85

1 + 0.2 × ቀ
ଵସ.଼଼

ଷହ
ቁ
ଶ = 0.82

D’après le BAEL91 on doit vérifier :

B୰ ≥
N୳

a × ቂ
୤ౙమఴ

଴.ଽ×ஓౘ
+

୤౛

ଵ଴଴×ஓ౩
ቃ

B୰ ≥
3908.58 × 10ିଷ

0.82 × ቂ
ଶହ

଴.ଽ×ଵ.ହ
+

ସ଴଴

ଵ଴଴×ଵ.ଵହ
ቃ

⇒ B୰ ≥ 0.22݉ ²

Or nous avons :

B୰ = (0.55 − 0.02) × (0.55 − 0.02) = 0.82m² ≥ 0.22m²
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Donc le poteau ne risque pas de flamber.

Poteau R.D.C,1er

et 2éme

étage

3éme et

4émeétage

5éme et

6éme étage

7éme et 8éme

étage

Nu(KN) 3908.58 2646.40 1781.51 899.44

adpB (m²)

0.30 0.25 0.20 0.16

0l (m)

3.4 3.4 3.4 3.4

fl (m)

2.38 2.38 2.38 2.38

310 I (m4)

7.62 5.2 3.42 2.13

i (m)

0.16 0.14 0.13 0.11


14.88 17 18.3 21.64



0.82 0.81 0.80 0.79

calrB (m²)

0.22 0.15 0.10 0.05

adprB (m²)

0.28 0.23 0.18 0.14

Tableau II.12:résultat de vérification au flambement

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

avons fait toutes les vérifications nécessaires, nous avons adopté pour les éléments les

sections suivantes :

Poutres principales : (30 55) cm²

Poutres secondaires :(30 50) cm²

Poteaux de RDC ,1ére et 2émé étage : (55 55) cm²

Poteaux de, 3éme et 4émé étage :(50 50) cm²

Poteaux de 5émé et 6éme étage : :(45 45) cm²

Poteaux de 7émé et 8émé étage :(40 40) cm²
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III.1. INTRODUCTION

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

principaux et éléments secondaires. Dans ce chapitre on s’intéresse uniquement àl’étude des

éléments secondaires (différents planchers, escalier, acrotère). Cette étude se faiten suivant le

cheminement suivant : évaluation des charge sur l’élément considéré, calcul dessollicitations

les plus défavorables puis, détermination de la section des aciers nécessaire pourreprendre les

charges en question toutes on respectant la règlementation en vigueur (BAEL91, CBA93,

RPA99 addenda 2003…).

III.2. ETUDE DES PLANCHERS

Le choix du type de plancher dépend de son utilisation pour satisfaire les conditions

suivantes:

- Résistance mécanique en supportant les sollicitations externes.

- Limitation des flèches pour éviter les désordres dans les cloisons et revêtements.

- L’isolation thermique et acoustique.

- La résistance au feu.

III.2.1. Calcul des planches à corps creux

III.2.1.1. Etude des poutrelles

Les poutrelles sont des sections en Té en béton armé, servant à transmettre les

chargesréparties ou concentrées aux poutres principales, elles sont calculées en flexion simple

enrespectant les critères de continuité et d’inertie constante.

a) Pré dimensionnement

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

ht= (20 + 5) cm.

 Hourdis de 20cm d’épaisseur et de 65cm de largeur.

 Table de compression de 4cm.

b) Méthodes de calcul des sollicitations

Pour le calcul des moments sur les poutrelles, les deux méthodes les plus utilisé sont :

 Méthode forfaitaire.

 Méthode de CAQUOT.

III.2.1.2. La méthode forfaitaire

Le BAEL91 (Article. III, 4) propose une méthode simplifiée dite méthode forfaitaire.
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Elle est applicable que si les 4 conditions suivantes sont vérifiées :

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

 Le rapport des portées successives (Li/Li+1) est compris entre 0.8 et 1.25.

Avec Li,Li+1 :langueur entre nu d’appui de deux portées successive.

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

 La fissuration est considérée peu nuisible (FPN) et ne comprend pas la tenue du béton

armée ni celle de revêtement

a) Principe de la méthode forfaitaire :

 Les moments fléchissant :

 En travée :

�����������૚) M୲+
M୥ + Mୢ

2
≥ Max൜

(1 + 0.3 × α) × M଴

1.05M଴��������������������������

α =
Q

Q + G
: Le rapport des charges d’exploitations et permanentes.

૛)൞
M୲≥

1.2 + 0.3 × α

2
× M଴… … … … . . pour une trvée de rive

M୲≥
1 + 0.3 × α

2
× M଴… … pour une travée intermidiaire

Avec ଴ܯ�: =
p×li

2

8

M0 : Moment isostatique maximal de la travée indépendante.

Md : Moment sur l’appui de droite de la travée considérée.

Mg : Moment sur l’appui de gauche de la travée considérée.

Mt : Moment en travée de la travée considérée.

li : Portée de la travée.

 En appuis :

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

-0.6 × M଴:pour les appuis intermédiaires pour une poutre à deux travées.

-0.5× M଴ :pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées.

-0.4× M଴ :pour les appuis intermédiaires pour une poutre à plus de trois travées.
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 Remarque :

-De part et d’autre de chaque appui intermédiaire. On retient pour la vérification des

sections la plus grande des valeurs absolues des moments évalués à gauche et à droite de

l’appui considéré.

-Ainsi que d’après le RPA99 le moment des appuis de rive égal à 15% du moment

isostatique encadrant de l’appui considéré (0.15M0).

 Evaluation des efforts tranchants :

On peut évaluer l’effort tranchant par la méthode de RDM, en tenant compte de lacontinuité :

V = V଴ +
M୥ + Mୢ

l୧

V଴ =
q × l୧

2

Mg et Mdsont des moments sur appuis, on les prend avec leurs signes (signe négatifs (-)).

V0 : L’effort tranchant isostatique.

Figure III.1. Schéma statique de la poutrelle

Forfaitairement en supposant la discontinuité entre les travées, dans ce cas l’efforttranchant

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

intermédiaire (voisin de rive) où on tient compte des moments de continuité enmajorant

l’effort tranchant isostatique V0 :

1) De 15% si la poutre a deux travées :

Figure III.2. Diagramme de l’effort tranchant d’une poutre à deux travées
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2) De 10% si une poutre a plus de deux travées :

Figure III.3. Diagramme de l’effort tranchant d’une poutre à plus de deux travées

III.2.1.3. Méthode de Caquot

a) Conditions d’application

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

égalements’appliquer pour les planchers à surcharge modérée lorsque l’une des conditions de

laméthode forfaitaire n’est pas satisfaite.

b) Principe de la méthode

Cette méthode est basée sur la méthode des trois moments que Caquot à simplifier etcorrigé

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

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

Elle est applicable généralement pour les planchers à surcharges élevéesQ> (2G ; 5KN/m²)

mais elle peut s’appliquer aussi à des planchers à surcharges modérées siune condition de la

méthode forfaitaire n’est pas satisfaite.

 Evaluation des moments

 En appuis :

M୧= −
q୥ × l୥

ᇱଷ + qୢ × lୢ
ᇱଷ

8.5൫l୥ᇱ + lୢ
ᇱ൯

lᇱ= ቄ
l travée de rive

0.8l travée intermidiaire

l'
g, l’

d :Langueurs fictives à gauche et à droite.

qg, qd :Chargement à gauche et à droite de l’appui respectivement.
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Figure III.4. Schéma statique de la poutrelle.

 En travée

M(x) = M଴ + M୥ቀ1 −
x

l
ቁ+ Mୢ

x

l

M0 : Moment statique

M଴(x) =
p୳ × x

2
(l − x)

M(x) =
p୳ × x

2
(l − x) + M୥ቀ1 −

x

l
ቁ+ Mୢ

x

l

dM(x)

dx
= 0 → x = x଴

x଴ =
l

2
+ ൤

M୥ − Mୢ

l × p୳
൨

M୫ ୟ୶
୲ = M(x଴)

 Evaluation des efforts tranchants

V୥ =
p୳ × l୧

2
+

Mୢ − M୥

l୧
… … … … … … … … … … … … … … BAEL(Art L. III. 3)

Vୢ = −
p୳ × l୧

2
+

Mୢ − M୥

l୧
… … … … … … … … … … … … … . BAEL(Art L. III. 3)

III.2.1.4. Le type de poutrelles

Dans tous les planchers de notre bâtiment ; on a le seul type des poutrelles suivant :
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Figure III.5.Le type des poutrelles

a) Calcul des charges et surcharges revenants aux poutrelles

1) à l’ELU : qu=1.35G+1.5Q, pu=0.67qu

2) à l’ELS : qs=G+Q,ps=0.67qs

Désignation

G

(KN/m²)

Q

(KN/m²)

ELU ELS

qu

(KN/m2)

pu

(KN /ml)

qs

(KN/m2)

ps

(KN/ml)

Terrasse inaccessible 7.27 1 11.31 7.57 8.27 5.54

Etages d’habitation 6.58 1.5 11.13 7.45 8.08 5.41

Tableau III.1.Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

b) Calcul des sollicitations

 Pour le plancher terrasse inaccessible

Figure III.6.schéma statique de la poutrelle.
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 Choix de la méthode de calcul :

Pour le plancher terrasse inaccessible on a : Q=1 KN/m2, G=7.27 KN/m
2

Q ≤ 2 × G ⇒ 1 < 14.54 … … … … … … … … ݒ݁ ݎ݅ ݂݅ é

l୧
l୧ାଵ

=
5.5

5
= 1.1 ⇒ 0.8 < 1.1 < 1.25 … … … … … ݒ݁ ݎ݅ ݂݅ é

l୧
l୧ାଵ

=
5

5.5
= 0.9 ⇒ 0.8 < 0.9 < 1.25 … … … … … ݒ݁ ݎ݅ ݂݅ é

l୧
l୧ାଵ

=
5

5
= 1 ⇒ 0.8 < 1 < 1.25 … … … … … … … . ݒ݁ ݎ݅ ݂݅ é

On voit que les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont satisfaites, alors

on utilise cette dernière pour le calcul des sollicitations.

 Calcul des sollicitations :
Pu=7.57 KN/m

Ps=5.54KN/m

G=7.27KN/m2

Q=1KN/m2

 Calcul les Moments isostatiques :

 A l’ELU

M଴ =
p୳ × lଶ

8

-Travées 1-2 ,2-3,5-6,6-7 :

M0=28,62 KN.m

-Travées 3-4,4-5 :

M0=23,65 KN.m

 A L’ELS

M଴ =
pୱ× lଶ

8

-Travées 1-2 ,2-3,5-6,6-7 :

M0=20,95KN.m

-Travées 3-4,4-5 :

M0=17,31KN.m
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 Moments sur les appuis :

 Appuis de rive :
M1 =M7 =0

Remarque :

Sur les appuis de rive, le moment est nul, cependant il faut toujours disposer des aciers de

fissuration équilibrant un moment égal à 0.15M0.

 Appuis intermédiaires :

 A L’ELU
Mଶ = M଺ = −0.5 max(M଴ଵ, M଴ଶ) = −14.31KN. m

Mଷ = Mହ = −0.4 max(M଴ଶ, M଴ଷ) = −11,45 KN. m

Mସ = −0.4 max(M଴ଷ, M଴ସ) = −9.64KN. m

 A L’ELS
Mଶ = M଺ = −0.5 max(M଴ଵ, M଴ଶ) = −10.47 KN. m

Mଷ = Mହ = −0.4 max(M଴ଶ, M଴ଷ) = −8.38 KN. M

Mସ = −0.4 max(M଴ଷ, M଴ସ) = −6.92 KN. M

 Les moments fléchissant en travées :

1)M୲+
หM୥ห+ |Mୢ|

2
≥ max൜

(1 + 0.3α) × M଴

1.05 × M଴

2)൞
M୲≥

(1.2 + 0.3α)

2
× M଴ travée de rive

M୲≥
(1 + 0.3α)

2
× M଴ travée intermédiaire

α =
Q

Q + G
=

1

1 + 8.27
= 0.12

1 + 0.3α = 1.036;
1.2 + 0.3α

2
= 0.618;

1 + 0.3α

2
= 0.518

 A L’ELU

 Travées de rive 1-2, 6-7 :

1)M୲+
0 + 14.31

2
≥ max൫(1.036 × 28.62); (1.05 × 28.62)൯

M୲≥ max(22.49; 22.89) → M୲≥ 22.89KN. m

2)M୲≥ 0.618 × 28.62 → M୲≥ 17.69 KN. m

On adopte pour : Mt=22.89KN.m

 Travées intermédiaires 2-3,5-6 :

1)M୲+
14.31 + 11.45

2
≥ max൫(1.036 × 28.62), (1.05 × 28.62)൯

M୲≥ max(16.77,17.17) → M୲≥ 17.17 KN. m

2)M୲≥ 0.518 × 28.62 → M୲≥ 14.825KN. m
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On adopte pour : Mt=17.17KN.m

 Travées intermédiaires 3-4,4-5 :

1)M୲+
11.45 + 9.64

2
≥ max൫(1.036 × 23.65); (1.05 × 23.65)൯

M୲≥ max(13.965; 14.29) → M୲≥ 14.29KN. m

2)M୲≥ 0.518 × 23.65 → M୲≥ 12.25KN. m

On adopte pour : Mt=14.29KN.m

 A L’ELS :

 Travées de rive 1-2,6-7 :

1)M୲+
0 + 10.47

2
≥ max൫(1.036 × 20.95); (1.05 × 20.95)൯

M୲≥ max(16.47; 16.76) → M୲≥ 16.76KN. m

2)M୲≥ 0.618 × 20.95 → M୲≥ 12.95KN. m

On adopte pour Mt=16.76KN.m

 Travées intermédiaires 2-3 ,5-6 :

1)M୲+
10.47 + 8.38

2
≥ max൫(1.036 × 20.95); (1.05 × 20.95)൯

M୲≥ max(12.28,12.57) → M୲≥ 12.57KN. m

On adopte pour Mt=12.57KN.m

 Travées intermédiaires 3-4,4-5 :

1)M୲+
8.38 + 6.92

2
≥ max൫(1.036 × 17.31); (1.05 × 17.31)൯

M୲≥ max(10.28,10.525) → M୲≥ 10.525KN. m

2)M୲≥ 0.518 × 17.31 → M୲≥ 8.97KN. m

On adopte : Mt=10.525KN.m

 Les efforts tranchants :

 A L’ELU

 Travée 1-2 :

Vଵ =
p୳ × l

2
=

7.57 × 5.5

2
= 20.82KN

Vଶ = −1. 1 × Vଵ = −22.90KN

 Travée 2-3 :

Vଶ = 1.1 ×
p୳ × l

2
= 1.1 ×

7.57 × 5.5

2
= 22.90KN
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Vଷ = −
p୳ × l

2
= −20.82KN

 Travée 3-4 :

Vଷ =
p୳ × l

2
=

7.57 × 5

2
= 18.925KN

Vସ = −1.1 × Vଷ = −20.82KN

 Travée 4-5 :

Vସ = 1.1 ×
p୳ × l

2
= 1.1 ×

7.57 × 5

2
= 20.82KN

Vହ = −
p୳ × l

2
= −18.925KN

 Travée 5-6 :

Vହ =
p୳ × l

2
=

7.57 × 5.5

2
= 20.82KN

V଺ = −1.1 × Vହ = −22.90KN

 Travée 6-7 :

V଺ = 1.1 ×
p୳ × l

2
= 1.1 ×

7.57 × 5.5

2
= 22.90KN

V଻ = −
p୳ × l

2
= −20.82KN

 AL’ELS :

 Travée 1-2 :

Vଵ =
pୱ× l

2
=

5.54 × 5.5

2
= 15.235KN

Vଶ = −1. 1 × Vଵ = −16.76KN

 Travée 2-3 :

Vଶ = 1.1 ×
pୱ× l

2
= 1.1 ×

5.54 × 5.5

2
= 16.76KN

Vଷ = −
pୱ× l

2
= −15.235KN

 Travée 3-4 :

Vଷ =
pୱ× l

2
=

5.54 × 5

2
= 13.85KN

Vସ = −1.1 × Vଷ = −15.235KN

 Travée 4-5 :

Vସ = 1.1 ×
pୱ× l

2
= 1.1 ×

4.54 × 5

2
= 15.235KN

Vହ = −
pୱ× l

2
= −13.85KN

 Travée 5-6

Vହ =
pୱ× l

2
=

5.54 × 5.5

2
= 15.235KN
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V଺ = −1.1 × Vହ = −16.76KN

 Travée 6-7 :

V଺ = 1.1 ×
pୱ× l

2
= 1.1 ×

5.54 × 5.5

2
= 16.76KN

V଻ = −
pୱ× l

2
= −15.235KN

On résume les calculs dans les tableaux suivants :

Travée L
(m)

pu

(KN/m)
M0

(KN.m)
Mg

(KN.m)
Md

(KN.m)
Mt

(KN.m)
Vg

(KN)
Vd

(KN)

1-2 5.5 7.75 28.62 0 -14.31 22.89 20.82 -22.90

2-3 5.5 7.75 28.62 -14.31 -11.45 17.17 22.90 -20.82

3-4 5 7.75 23.65 -11.45 -9.64 14.29 18.93 -20.82

4-5 5 7.75 23.65 -9.64 -11.45 14.29 20.82 -18.93

5-6 5.5 7.75 28.62 -11.45 -14.31 17.17 20.82 -22.90

6-7 5.5 7.75 28.62 -14.31 0 22.89 22.90 -20.82

Tableau III .2.Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher terrasse inaccessible

Figure III.7.Diagramme des moments à l’ELU

Figure III.8.Diagramme de l’effort tranchant à l’ELU
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Travée

L

(m)

Ps

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

1-2 5.5 5.54 20.95 0 -10.47 16.76 15.235 -16.76

2-3 5.5 5.54 20.95 -10.47 -8.38 12.57 16.76 -15.235

3-4 5 5.54 17.31 -8.38 -6.92 10.525 13.85 -15.235

4-5 5 5.54 17.31 -6.92 -8.38 10.525 15.235 -13.85

5-6 5.5 5.54 20.95 -8.38 -10.47 12.57 15.235 -16.76

6-7 5.5 5.54 20.95 -10.47 0 16.76 16.76 -15.235

Tableau III .3. Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher terrasse inaccessible

Figure III.9. Diagramme des moments à l’ELS

Figure III.10. Diagramme de l’effort tranchant à l’ELS
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 Pour le plancher étage courant :

Travée

L

(m)

Pu

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

1-2 5.5 7.45 28.17 0 -14.085 22.69 20.49 -22.54

2-3 5.5 7.45 28.17 -14.085 -11.27 17.056 22.54 -20.49

3-4 5 7.45 23.28 -11.27 -9.31 14.67 18.625 -20.49

4-5 5 7.45 23.28 -9.31 -11.27 14.67 20.49 -18.625

5-6 5.5 7.45 28.17 -11.27 -14.085 17.056 20.49 -22.54

6-7 5.5 7.45 28.17 -14.085 0 22.69 22.54 -20.49

Tableau III .4. Sollicitations à l’ELU des poutrelles du plancher

d’habitation

Figure III.11. Diagramme des moments à l’ELU

Figure III.12. Diagramme de l’effort tranchant à l’ELU
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Travée

L

(m)

Ps

(KN/m)

M0

(KN.m)

Mg

(KN.m)

Md

(KN.m)

Mt

(KN.m)

Vg

(KN)

Vd

(KN)

1-2 5.5 5.41 20.46 0 -10.32 16.435 14.88 -16.365

2-3 5.5 5.41 20.46 -10.32 -8.18 12.345 16.365 -14.88

3-4 5 5.41 16.91 -8.18 -6.76 10.37 13.525 -14.88

4-5 5 5.41 16.91 -6.76 -8.18 10.37 14.88 -13.525

5-6 5.5 5.41 20.46 -8.18 -10.32 12.345 14.88 -16.365

6-7 5.5 5.41 20.46 -10.32 0 16.435 16.365 -14.88

Tableau III .5. Sollicitations à l’ELS des poutrelles du plancher

d’habitation

Figure III.13. Diagramme des moments à l’ELU

Figure III.14. Diagramme de l’effort tranchant à l’ELS

III.2.1.5. les Sollicitations maximales

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

sont récapitulées dans les tableaux suivants :
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Les sollicitations maximales aux états limite des différents types de poutrelles de

chaque niveau

Etage Etats limites

ELU ELS

ۻ ܕ ܠ܉
ܘܘ܉

ܕ.ۼ۹) ) ۻ ܕ ܠ܉
ܞ܉ܚܜ

ܕ.ۼ۹) )
ܕ܄ ܠ܉
(KN)

ۻ ܕ ܠ܉
ܘܘ܉

ܕ.ۼ۹) ) ۻ ܕ ܠ܉
ܞ܉ܚܜ

ܕ.ۼ۹) )
ܕ܄ ܠ܉

(KN)
Rive Intermedi

-aire
Rive Intermedi

-aire

terrasse
inaccessible -4.29 -14.31 22.89 22.90 -3.14 -10.47 16.76 16.76

Etage
courant

-4.22 -14.085 22.69 22.54 -3.096 -10.32 16.44 16.36

Tableau III.6. Sollicitations maximales aux états limite des poutrelles de chaque niveau

III.2.1.6. Ferraillage des poutrelles

Les armatures seront calculées sous les sollicitations les plus défavorables et le calculest

conduit pour une section en Té soumise à la flexion simple.

 Exemple de ferraillage (plancher de la terrasse inaccessible)

Figure III.15.La section de la poutrelle
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a) En travée :

On ferraille toutes les poutrelles avec les sollicitations maximales à l’ELU.

M୳ = 2289 KN. cm ; V୳ = 2290KN. cm

b = 67cm ; b଴ = 12cm ; h = 25cm ; h଴ = 5cm ; d = 23cm

fୡଶ଼ = 2.5KN/cmଶ ; fୣ = 40KN/cmଶ; fୠ୳ = 1.42KN/cmଶ

 Calcul de Mtu :

M୲୳ = b × h଴ × fୠ୳ × ൬d −
h଴
2
൰= 67 × 5 × 1.42 × ൬23 −

5

2
൰= 9751.85KN. cm

M୳ = 2289KN. cm < ௧௨ܯ = ܰܭ9751.85 . ܿ݉ ⇒La table de compression n’est pas

entièrement comprimée donc l’axe neutrepasse par la table de compression ce qui nous

emmène à faire un calcul d’une sectionrectangulaire b×h.

Figure III.16.La section de la poutrelle en travée sollicité à la F.S

 Calcul des armatures :

μୠ୳ =
M୲

fୠ୳ × dଶ × b
=

2289

1.42 × 23ଶ × 67
= 0.045 < 0.186

⇒ Pivot A ∶ ξୱ୲= 10 0
00ൗ ⇒ fୠ୳ =

fୣ
γୱ

=
40

1.15
= 34.78KN/cmଶ

On a : μ୪= 0.8α୪(1 − 0.4α୪) = 0.39

μୠ୳ < μ୪⇒ Aᇱ= 0
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 Calcul d’At:

A୲=
M୲

Z × fୠ୳
avec α = 1.25൫1 − ඥ1 − 2μୠ୳൯

et Z = d × (1 − 0.4α)

α = 1.25 × ൫1 − √1 − 2 × 0.045൯= 0.058

Z = 23(1 − 0.4 × 0.058) = 22.47cm

A୲=
2289

22.47 × 34.78
= 2.93cmଶ

At= 2.93 cm2

 Vérification :

A୫ ୧୬ =
0.23 × b × d × f୲ଶ଼

fୣ
=

0.23 × 67 × 23 × 0.21

40
= 1.86cmଶ

A୲> A୫ ୧୬ … … … … … … … . . condition verifié

Donc on opte: AS=At=2.93cm2

On choisit: At= 2HA12 + 1HA10 (2.26+0.79=3.05 cm2)

b) En appui :

 appuis intermédiaires

La table de compression est tendue donc le calcul se ramène à une section rectangulaire :

b଴ × h .

Figure III.17.La section de la poutrelle en appui sollicité à la F.S
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Mୟ
୧୬୲= 14.31KN. m

μୠ୳ =
Mୟ
୧୬୲

b଴ × dଶ × fୠ୳
=

1431

12 × 23ଶ × 1.42
= 0.16 < 0.186

⇒ Pivot A ∶ ξୱ୲= 10 0
00ൗ ⇒ fୠ୳ =

fୣ
γୱ

=
40

1.15
= 34.78KN/cmଶ

On a μ୪= 0.8α୪(1 − 0.4α୪) = 0.39

μୠ୳ < μ୪⇒ Aᇱ= 0

 Calcul de :ࢇ࡭

Aୟ =
Mୟ
୧୬୲

fୠ୳ × Z

avec α = 1.25 1ൣ − ඥ1 − 2μୠ୳൧etZ = d(1 − 0,4α)

α = 0.22 , Z = 21cm

Aୟ =
1431

21 × 34.78
= 1.96 cmଶ

 Vérification de la condition de non fragilité :

A୫ ୧୬ =
0.23 × b × d × f୲ଶ଼

fୣ
=

0.23 × 12 × 23 × 0.21

40
= 0.33cmଶ

A୫ ୧୬ < Aୟ�… … … … … . . condition vérifiée

On opte pour Aa et on choisit 2HA12 (2.26cm2)

 Appui de rive :(calcul forfaitaire)

Mୟ
୰୧୴ୣ = 4.29KN. m = 429KN. cm

μୠ୳ =
Mୟ
୰୧୴ୣ

b଴ × d × fୠ୳
=

429

12 × 23ଶ × 1.42
= 0.05 < 0.186

⇒ Pivot A ∶ ξୱ୲= 10 0
00ൗ ⇒ fୠ୳ =

fୣ
γୱ

=
40

1.15
= 34.78KN/cmଶ

On a μ୪= 0.39

μୠ୳ < μ୪⇒ Aᇱ= 0

 Calcul d’Aa :

Aୟ =
Mୟ
୰୧୴ୣ

fୠ୳ × Z
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Avecα = 1.25൫1 − ඥ1 − 2μୠ୳൯�et Z = d(1 − 0.4α)

α = 1.25൫1 − √1 − 2 × 0.05൯= 0.064

Z = 23(1 − 0.4 × 0.064) = 22.41 cm

Aୟ =
429

34.78 × 22.41
= 0.55cmଶ

 Condition de non fragilité :
Amin=0.33cm²

Aୟ > A୫ ୧୬ … … … … … . condition vérifiée

On opte pour Aa et on choisit 1HA10 (0.79cm²)

Pour les autres types de planchers le calcul se fera avec la même méthode précédantest les

résultats sont récapitulées dans le tableau suivant :

Elément M
(KN.m)

ܝ܊ૄ ࢻ Z
(m)

Acal

(cm²)
Amin

(cm²)
Aadopté

(cm²)

Plancher

Terrasse

Travée 22.89 0.045 0.058 0.22 2.93 1.86 2HA12+1HA10=3.05

Appui
Intermédiaire 14.31 0.16 0.22 0.21 1.96 0.33 2HA12=2.26

Appui de rive
4.29 0.05 0.064 0.22 0.55 0.33 1HA10=0.79

Etage

Courant

Travée
22.69 0.045 0.058 0.22 2.9 1.86 2HA12+1HA10=3.05

Appui
Intermédiaire 14.085 0.15 0.20 0.21 1.93 0.33 2HA12=2.26

Appui de rive
4.22 0.047 0.06 0.22 0.54

0.33
1HA10=0.79

Tableau III.7.Calcul des armatures principales

 Vérification à l’ELU :

 Cisaillement
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V୳ = 22.90KN

τ୳ =
V୳

b଴ × d
=

22.90

12 × 23
= 0.083KN/cmଶ

ҧ߬u= min[0.13 fୡଶ଼, 4Mpa]=3.25Mpa=0.325KN/cm²

τ୳ < τ୳തതത … … … … … … … … … . . vérifié

 Choix des armatures transversales

∅ ≤ min൬
h

35
, ∅,

b଴
10
൰= 10mm

On adopte un épingle ∅଼�avec At=2HA8=1.01cm²

 L’espacement

St≤ min (0.9d, 40cm) ⇒St≤20.7cm

S୲≤ A୲

0.8fୣ(sinα + cosα)

b଴൫τ୳ − 0.3f୲୨K൯

K=1 flexion simple FPN, pas de reprise de bétonnage.

ߙ = 90° Flexion simple, armatures

S୲≤ A୲

0.8fୣ(sinα + cosα)

b଴൫τ୳ − 0.3f୲୨K൯
⇒ S୲≤ 1.01

0.8 × 40

12(0.083 − 0.3 × 0.21)

 St≤134.66cm

S୲≤
A୲× fୣ

0.4 × b଴
⇒ S୲≤

1.01 × 400

0.4 × 12

 S୲≤ 84.16 cm

On prend St=15cm
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 Vérification à l’effort tranchant

Le plancher terrasse

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

 Appui intermédiaire

A୪= Aୟ + A୲= 2.26 + 3.05 = 5.31cmଶ

A୪≥
γୱ
fୣ
൬V୳ +

M୳

0.9d
൰

A୪≥
1.15

400
ቆ22.9 × 10ିଷ −

14.31 × 10ିଷ

0.9 × 0.23
ቇ= −1.33cmଶ… … … … … vérifié

Au niveau de l’appui intermédiaire Vu est négligeable devant Mu(n’a pas d’influence sur les

armateurs longitudinales Al)

 Appui de rive

Au niveau de l’appui de rive on a Mu =0.

A୪= A୲+ Aୟ = 0.79 + 3.05 = 3.84cmଶ

A୪≥
γୱ
fୣ

× V୳ ⇒ A୪≥
1.15

400
× 22.9 × 10ିଷ ⇒ A୪≥ 0.66cmଶ… … … … … … … … … … vérifié

 Cisaillement au niveau de la jonction table-nervure

τ୳ =
V୳ቀ

ୠିୠబ

ଶ
ቁ

0.9 × dbh଴
⇒ τ୳ =

22.9 × 10ିଷቀ
଴.଺଻ି଴.ଵଶ

ଶ
ቁ

0.9 × 0.23 × 0.67 × 0.05
= 0.91Mpa

τ୳ = 0.91Mpa < τത= 3.25Mpa … … … … … … … … … … … … . . … … … … . vérifié
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Pour les autres types de planchers les vérifications se fera avec la même méthode précédant

est les résultats sont récapitulées dans le tableau suivant :

Type Cisaillement

Armature

transversale espacement

Jonction

table

nervure

Armatures longitudinales

Aux appuis

Appui

Intermédi

-aire

Appui de

rive

Vérificat

-ion

τ୳ =
V୳ቀ

ୠିୠబ

ଶ
ቁ

0.9 × dbh଴

≤ τത

τത= 3.25Mpa

∅

≤ min�൬
h

35
, ∅,

b଴
10
൰

St≤ min(0.9,

40cm)

τ୳ =

V୳ቀ
ୠିୠబ

ଶ
ቁ

0.9 × dbh଴

τത= 3.25Mpa

A୪

≥
γୱ
fୣ
൬V୳

+
Mୟ

0.9d
൰

A୪≥
γୱ
fୣ

× V୳

plancher

Terrasse

τ୳ = 0.83Mpa

Vérifié

épingle∅଼�avec

At=2HA8=

1.01cm²

St=15cm

τ୳ = 0.91Mpa

vérifié

A୪= 5.31cmଶ

A୪

≥ −1.33cmଶ

vérifié

A୪= 3.84cmଶ

A୪≥ 0.66cmଶ

vérifié

Etage

Courant

τ୳ = 0.82Mpa

Vérifié

épingle∅଼�avec

At=2HA8=

1.01cm²

St=15cm τ୳ = 0.91Mpa

vérifié

A୪= 5.31cmଶ

A୪

≥ −1.31cmଶ

Vérifié

A୪= 3.84cmଶ

A୪≥ 0.65cmଶ

vérifié

Tableau III.8.Vérification de Cisaillement et l’effort tranchant à l’E.L.U

 Vérification à l’ELS :

 Etat limite de compression du béton :

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
y ≤ σୠୡതതതത

 En travée :

M୲
୫ ୟ୶ = 16.76KN. m

-Position de l’axe neutre :

H = b
h଴
ଶ

2
− 15A(d − h଴) … … … … … … … … … … … … … … … … … … ૜.۷۷۷.ۺ.૚ૢۺ۳ۯ۰.
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H = 0.67
0.05ଶ

2
− 15 × 3.05 × 10ିସ × (0.23 − 0.05)

⇒ H = 1.4 × 10ିହ

H>0 (alors l’axe neutre passe par la table de compression ⇒ calcul d’une section

rectangulaire b×h)

- Calcul de y :

by² − 30 × A(d − y) = 0

67yଶ − 30 × 3.05(23 − y) = 0

67yଶ − 91.5y − 2104.5 = 0 … … … … … … … … … … . (1)

Solution d’équation(1) est : y=4.96cm

Calcul le moment d’inertie I :

I =
b × yଷ

3
+ 15A(d − y)ଶ���������

I =
67 × 4.96ଷ

3
+ 15 × 3.05(23 − 4.96)ଶ��

⇒ I = 17614.15cmସ

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
y

σୠୡ =
16.76 × 10ିଷ

17614.15 × 10ି଼
× 0.0496

⇒ σୠୡ = 4.72Mpa

Donc :σୠୡ ≤ σୠୡതതതത= 15Mpa … … … … … … … … … … … . vérifié(BAEL E.III.2)

 En appuis intermédiaires :

M୲
୫ ୟ୶ = 10.47KN. m

-Position de l’axe neutre :

H = b
h଴
ଶ

2
− 15A(d − h଴) … … … … … … … … … … … … … … … … … … ૜.۷۷۷.ۺ.૚ૢۺ۳ۯ۰.

H = 0.67
0.05ଶ

2
− 15 × 2.26 × 10ିସ × (0.23 − 0.05)

⇒ H = 2.27 × 10ିସ

H>0 (alors l’axe neutre passe par la table de compression ⇒ calcul d’une section

rectangulaire b×h)

- Calcul de y :

b

2
y² − 15 × A(d − y) = 0
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67

2
yଶ − 30 × 3.05(23 − y) = 0

yଶ − 1.01y − 23.27 = 0 … … … … … … … … … … . (2)

Solution d’équation(2) est : y=4.35cm

Calcul le moment d’inertie I :

I =
b × yଷ

3
+ 15A(d − y)ଶ���������

I =
67 × 4.35ଷ

3
+ 15 × 2.26(23 − 4.35)ଶ��

⇒ I = 13629.5cmସ

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
y (૞.૜.૜.ۯ�ܜܚۯ�ۯ۱۰)

σୠୡ =
10.47 × 10ିଷ

13629.5 × 10ି଼
× 0.0435

⇒ σୠୡ = 3.34Mpa

Donc : σୠୡ ≤ σୠୡതതതത= 15Mpa … … … … … … … … … … … . vérifié

Pour les autres types de planchers les vérifications se fera avec la même

méthodeprécédant est les résultats sont récapitulées dans le tableau suivant :

Elément

Mser

(KN.m)

y(cm) I×10-4

(m4)

ો܋܊

(Mpa)

ો܋܊തതതതത

(Mpa)

ો܋܊ ≤ ો܋܊തതതതത

Plancher

Terrasse

Travée 16.76 4.96 16714.15 4.72 15 Vérifié

Appui 10.47 4.35 13629.5 3.34 15 Vérifié

Etage

courant

Travée 16.44 4.96 16714.15 4.63 15 Vérifié

Appui 10.32 4.35 13629.5 3.29 15 Vérifié

Tableau III.9.Vérification des contraintes à l’E.L.S

 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.
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 Evaluation de la flèche :(CBA 93 Article B.6.5.3).

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

nécessaire :

h

l
≥

1

16
,
h

l
≥

M୲

10 × M଴
,

A

b଴ × d
≤

4.2

fୣ
(૛,۷܄.ۺ�܍ܔ܋ܜܑܚۯ)�૚ૢۺ۳ۯ۰

On a
h

l
=

25

550
= 0.045 <

1

16
… … … … … … … … … . pas vérifié

-On a la condition non vérifié, donc on doit faire une vérification de la flèche.

∆f୲= f୥୴ − f୨୧+ f୮୧− f୥୧

Avec :

f୥୴ et f୥୧:Flèches dues aux charges permanentes totales différées et instantanées

respectivement

௜݂௝:Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre

descloisons.

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

La flèche admissible pour une poutre supérieure à 5 m est :

fୟୢ ୫ = 0.5 +
l

100
= 0.5 +

550

1000
= 1.05cm

 Evaluation des moments en travée :

q୨ୱୣ ୰ = 0.67 × G:La charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de

revêtement.

q୥ୱୣ ୰ = 0.67 × G:La charge permanente qui revient à la poutrelle.

q୮ୱୣ ୰ = 0.67 × (G + Q):La charge permanente et la surcharge d’exploitation.

M୨ୱୣ ୰ = 0.75
q୨ୱୣ ୰× lଶ

8
, M୥ୱୣ ୰ = 0.75

q୥ୱୣ ୰× lଶ

8
, M୮ୱୣ ୰ = 0.75

q୮ୱୣ ୰× lଶ

8
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 Propriété de la section :

Position de l’axe neutre : y = 4.96 cm.

Calcul de moment d’inertie de la section homogène:

I଴ =
b × hଷ

12
+ 15 × A × ൬d −

h

2
൰
ଶ

I଴ =
67 × 25ଷ

12
+ 15 × 3.05 × ൬23 −

25

2
൰
ଶ

I଴ = 92283.52cmସ (I0 c’est le moment d’inertie de la section totale).

=ߩ
௦ܣ

଴ܾ × ݀
⇒ =ߩ�

3.05

12 × 23
= 0.011

λ୧=
0.05 × f୲ଶ଼

ቀ2 + 3
ୠబ

ୠ
ቁρ

… … … … … … . . Déformation instantanée.

λ୴ = 0.4λ୧�… … … … … … … … … … Déformation différée.

E୧= 32164.2Mpa Module de déformation longitudinale instantanée du béton.

E୴ =
E୧
3

= 10721.4Mpa Module de déformation longitudinale différée du béton.

 Les contraintes :

σୱ୨= 15 ×
M୨ୱୣ ୰× (d − y)

I
௦௚ߪ; = 15 ×

M୥ୱୣ ୰× (d − y)

I
௦௣ߪ; = 15 ×

M୮ୱୣ ୰× (d − y)

I

 Inerties fictives (If) :

μ୨= 1 −
1.75 × f୲ଶ଼

4 × ρ × σୱ୨+ f୲ଶ଼
; μ୥ = 1 −

1.75 × f୲ଶ଼
4 × ρ × σୱ୥ + f୲ଶ଼

; μ୮ = 1 −
1.75 × f୲ଶ଼

4 × ρ × σୱ୮ + f୲ଶ଼

Si μ ≤ 0 ⇒ μ = 0

If୧୨=
1.1 × I଴

1 + λ୧× μ୨
; If୧୥ =

1.1 × I଴
1 + λ୧× μ୥

; If୧୮ =
1.1 × I଴

1 + λ୧× μ୮
;
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If୴୥ =
1.1 × I଴

1 + λ୴ × μ୥

 Evaluation des flèches

f୨୧=
M୨ୱୣ ୰l

ଶ

10 × E୧× If୧୨
; f୥୧=

M୥ୱୣ ୰l
ଶ

10 × E୧× If୧୥
; f୨୧=

M୮ୱୣ ୰l
ଶ

10 × E୧× If୧୮

f୥୴ =
M୥ୱୣ ୰l

ଶ

10 × E୴ × If୧୥

q୨ୱୣ ୰ = 0.67 × G ⇒ q୨ୱୣ ୰ = 0.67 × 5.89 = 3.95 Kn/m

q୥ୱୣ ୰ = 0.67 × G ⇒ q୥ୱୣ ୰ = 0.67 × 7.27 = 4.87KN/m

q୮ୱୣ ୰ = 0.67 × (G + Q) ⇒ q୮ୱୣ ୰ = 0.67 × (7.27 + 1) = 5.54Kn/m

M୨ୱୣ ୰ = 0.75
q୨ୱୣ ୰× lଶ

8
⇒ M୨ୱୣ ୰ = 0.75

3.95 × 5.5ଶ

8
= 11.20 KN. m

M୥ୱୣ ୰ = 0.75
q୥ୱୣ ୰× lଶ

8
⇒ M୥ୱୣ ୰ = 0.75

4.87 × 5.5ଶ

8
= 13.81 KN. m

M୮ୱୣ ୰ = 0.75
q୮ୱୣ ୰× lଶ

8
⇒ M୨ୱୣ ୰ = 0.75

5.54 × 5.5ଶ

8
= 15.71 KN. m

y = 4.96 cm ; Aୱ = 3.05cmଶ; I = 16714.15cmସ; I଴ = 92283.52cmସ

λ୧=
0.05 × 2.1

ቀ2 + 3
଴.ଵଶ

଴.଺଻
ቁ0.011

⇒ λ୧= 3.76

λ୴ = 0.4 × 3.76 ⇒ λ୴ = 1.5

σୱ୨= 15 ×
11.20 × (0.23 − 0.0496) × 10ିଷ

16714.15 × 10ି଼
⇒ σୱ୨= 181.32Mpa

σୱ୥ = 15 ×
13.81 × (0.23 − 0.0496) × 10ିଷ

16714.15 × 10ି଼
⇒ σୱ୥ = 223.58Mpa

σୱ୮ = 15 ×
15.71 × (0.23 − 0.0496) × 10ିଷ

16714.15 × 10ି଼
⇒ σୱ୮ = 254.34Mpa
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μ୨= 1 −
1.75 × 2.1

4 × 0.011 × 181.32 + 2.1
= 0.635

μ୥ = 1 −
1.75 × 2.1

4 × 0.011 × 223.58 + 2.1
= 0.69

μ୮ = 1 −
1.75 × 2.1

4 × 0.011 × 254.34 + 2.1
= 0.72

If୧୨=
1.1 × 92283.52

1 + 3.76 × 0.635
= 29965.72cmସ

If୧୥ =
1.1 × 92283.52

1 + 3.76 × 0.69
= 28241.67cmସ

If୧୮ =
1.1 × 92283.52

1 + 3.76 × 0.72
= 27382.35cmସ

If୴୥ =
1.1 × 92283.52

1 + 1.5 × 0.69
= 49882.98cmସ

f୨୧=
11.20 × 10ିଷ × 5.5ଶ

10 × 32164.2 × 29965.72 × 10ି଼
= 0.0035m

f୥୧=
13.81 × 10ିଷ × 5.5ଶ

10 × 32164.2 × 28241.67 × 10ି଼
= 0.0046

f୮୧=
15.71 × 10ିଷ × 5.5ଶ

10 × 32164.2 × 27382.35 × 10ି଼
= 0.0054

f୴୥ =
15.71 × 10ିଷ × 5.5ଶ

10 × 10721.4 × 49882.98 × 10ି଼
= 0.009

∆f୲= f୥୴ − f୨୧+ f୮୧− f୥୧⇒ ∆f୲= 0.009 − 0.0035 + 0.0054 − 0.0046 = 0.0063m

∆f୲= 0.63 cm < fୟୢ ୫ = 1.05 cm … … … … … … … … … … … … … … … … … … . . vérifié
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Pour les autres types de planchers les vérifications se feront avec la même méthodeprécédant

est les résultats sont récapitulées dans le tableau suivant :

Etage Plancher Terrasse Etages courants

qser

(KN/m)

qjser(KN/m) 3.95 2.85

qgser(KN/m) 4.87 4.41

qpser(KN/m) 5.54 5.41

Mser

(KN.m)

Mjser (KN.m) 11.20 8.08

Mgser (KN.m) 13.81 12.51

Mpser (KN.m) 15.71 15.34

I0 (cm4) 92283.52 92283.52

࣋ 0.011 0.011

ܑૃ 3.76 3.76

ܞૃ 1.5 1.5

ોܒܛ( ۻ (܉ܘ 181.32 130.81

ો܏ܛ ۻ) (܉ܘ 223.58 202.47

ોܘܛ ۻ) (܉ܘ 254.34 248.35

ܒૄ 0.635 0.53

܏ૄ 0.69 0.66

ܘૄ 0.72 0.72

ܒܑ܎۷ 29965.72 33918.69

(cm4)܏ܑ܎۷ 28241.67 29156.67
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(cm4)ܘܑ܎۷ 27382.35 27382.35

(cm4)܏ܞ܎۷ 49882.98 51010.99

ܒܑ܎ ܕ) ) 0.0035 0.0022

܏ܑ܎ ܕ) ) 0.0046 0.0040

ܕ)ܑܘ܎ ) 0.0054 0.0053

ܕ)ܞ܏܎ ) 0.009 0.0085

ܕ܋)܎∆ ) 0.63 0.76

ܕ܌܉܎ ܕ܋) ) 1.05 1.05

>܎∆ ܕ܌܉܎ Vérifié vérifié

Tableau III.10. Vérification des états limites de déformation

III.2.1.7. Ferraillage de la dalle de compression

 Armatures perpendiculaires à la nervure

Selon le CBA93 (Art B. 6. 8. 4. 2. 3) :

Aୄ =
4 × b

fୣ
⇒ Aୄ =

4 × 0.67

235
= 1.14cmଶ/ml

On adopteAୄ = 5ϕ6 = 1.41cmଶ/ml

Espacement :S୲= 20cm

 Armatures parallèles à la nervure :

⫽ܣ =
Aୄ

2
=

0.57cmଶ

ml

On adopte ⫽ܣ: = 4ϕ6 = 1.13cmଶ/ml

Espacement :S୲= 25cm
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Figure III.18. Schéma de ferraillage de la dalle de compression

III.2.1.8. Schéma de ferraillage des poutrelles

type Travée Appui intermédiaire Appui de rive

plancher
Terrasse

Etage
courant

Figure. III.19. Schéma de ferraillage des poutrelles



Chapitre III Calcul des éléments secondaires

85

III.2.2. Etude des dalles pleines

Une dalle pleine est définie comme une plaque horizontale, dont l’épaisseur estrelativement

faible par rapport aux autres dimensions. Cette plaque peut être encastrée surdeux ou

plusieurs appuis, comme elle peut être assimilée à une console.

III.2.2.1. dalle sur 03 appuis

Figure III.20. Schéma d’une dalle sur 3 appuis

௫݈

௬݈
=

1.2

6
= 0.2 < 0.4

⇒La dalle travaille dans un seul sens(sens x) (console).

Figure III.21.Schéma statique du balcon

III.2 .2 .1.1. Evaluation des charges

p୳= 1,35G + 1,5Q = 1,35× 4,73+ 1,5× 3,5 = 11.63KN/m².

Calcul des sollicitations à l’ELU

M୳= -p୳ ×
l
2

2
= -11.63 ×

1,22

2
= -8,37KN.m (pu=0)

V୳ =
p୳ × l

2
=

11.63 × 1.2

2
= 6.98KN

III.2 .2 .1.2.Ferraillage

Le calcul des armatures se fait à la flexion simple pour une bande de 1m de largeur.
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a) Les aciers longitudinaux :

On a : b = 100cm, h = 14cm, d = 12cm, fc28=25Mpa et fe=400Mpa

μୠ୳ =
M୳

fୠ୳ × b × dଶ
=

8.37 × 10ିଷ

14.2 × 1 × 0.12ଶ
= 0.041

μୠ୳ < μ୪= 0.39 ⇒ Aᇱ= 0

α = 1.25൫1 − ඥ1 − 2 × μୠ୳൯= 0.052

Z = d(1 − 0.4α) = 0.1175m

μୠ୳ < 0.186 ⇒ pivot A

fୱ =
fୣ
γୱ

= 348Mpa

Aୱ =
M୳

fୱ× Z
=

8.37 × 10ିଷ

348 × 0.1175
= 2.05cmଶ

 Vérification de la condition de non fragilité

A୫ ୧୬ =
0.23 × b × d × f୲ଶ଼

fୣ
=

0.23 × 100 × 12 × 0.21

40
= 1.45cmଶ

Aୱ > A୫ ୧୬ … … … … … … … … … condition vérifié

On adopte pour As et on choisit 3HA10 (As=2.36cm²/ml)

Mu(KN.m) ࢛࢈ࣆ  z (m) Acal(cm²/ml) Aadp(cm²/ml)

Armatures
principales 8.37 0.041 0.052 0.1175 2.05 5HA8=2.36

Tableau III.11. Ferraillage de la dalle en console

Sens y-y :

 Armatures de répartition:

A୲=
Aୗ

4
=

2.36

4
= 0.59cm² /ml

On choisit 4HA8 (2.01cm²).
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 Calcul des espacements :

S୘ଡ଼ = min(33cm, 3 × e) = min(33cm, 3 × 14) ⇒ S୘ଡ଼ = 20cm

S୘ଢ଼ = min(45cm, 4 × e) = min(45, 4 × 14) ⇒ S୘ଢ଼ = 25cm

 Vérifications:[BAEL91] :

 l’effort tranchant :

b =100 cm, d = 14.4cm, Vu =6.98 KN.

τ୳ =
V୳

b × d
=

6.98 × 10ିଷ

1 × 0.12
= 0.058 < τത= 1.25Mpa

 Les sollicitations à l’ELS :

pୱ = G + Q = 4.73 + 3.5 = 8.23 KN/m²

Mୱୣ ୰ =
pୱ× lଶ

2
⇒ Mୱୣ ୰ =

8.23 × 1.2²

2
= 5.92KN. m

 Position de l’axe neutre :

1

2
b y² + 15 A(y − d) = 0 ⇒ y = 2.58cm

 Moment d’inertie :

I =
1

3
byଷ + 15 A (y − d)² = 3713.72cmସ

 Etat limite de compression du béton :

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
y ≤ σୠୡതതതത= 0.6fୡଶ଼

σୠୡ =
5.92 × 10ିଷ

3713.72 × 10ି଼
× 0.0258 = 2.03Mpa ≤ σୠୡതതതത= 15Mpa … … … … … . . vérifié

 Etat limite d’ouverture des fissures :

On a : Fissuration nuisible

⇒ σഥୱ = min൤
2

3
× f ,ୣ൬110ටη × f୲୨൰൨= 201.6Mpa
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σୱ = 15
Mୱୣ ୰

I
(d − y) ≤ σୱതതത

σୱ = 15 ×
5.92 × 10ିଷ

3713.72 × 10ି଼
(0.12 − 0.0258)² = 21.22Mpa

σୱ ≤ σୱതതത… … … … … … … … … … … … … … … … … … … . . vérifié

 Etat limite de déformation :

La vérification de la flèche est nécessaire si l’un des conditions suivantes n’est pas satisfait :

h

l
=

0.14

1.2
= 0.166 >

1

16
= 0.0625 … … … … … … … … … … … . . vérifié

h

l
= 0.166 >

M୲

10 × M଴
= 0.1 … … … … … … … … … … … … … … vérifié

Aୱ

b × d
= 0.00267 ≤

2.4

fୣ
= 0.006 … … … … … … … … … … … . . vérifié

 Schéma de Ferraillage

Coupe : A-A

Figure III.22. Schéma de ferraillage de la dalle en console
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III.2.2.2. dalle sur 02 appuis :

Figure II.23.Dalle sur deux appuis

l୶ = 1.2m

l୷ = 1.2m

ρ =
l୶
l୷

=
1.2

1.2
= 1 > 0.4

⇒ La dalle travaille dans les deux sens

 Calcul des sollicitations :

 A l’ELU

On a:G = 4.73KN/m², Q = 3.5KN/m²

p୳ = 1.35G + 1.5Q = 11.63KN/mଶ

ɏ ൌ ͳ֜ ൜
μ୶ = 0.0368
μ୷ = 1

൜
M଴୶ = μ୶ × p୳ × l୶

ଶ = 0.0368 × 11.63 × 1.2² = 0.616
M଴୷ = μ୷ × M଴୶ = 1 × 0.616 = 0.616

En travée:

ቊ
M୶
୲ = 0.85 × M଴୶ = 0.52

M୷
୲ = 0.85 × M଴୷ = 0.52

En appui:

M୶
ୟ = M୷

ୟ = −0.5 × M଴୶ = −0.308KN. m
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 Ferraillages

Le calcul des armatures se fait à la flexion simple pour une bande de largeur 1m.

On a : b = 100cm, e = 14cm, d = 12cm, fc28=25Mpa et fe=400Mpa.

 la condition de non fragilité

e ≥ 12cm et ρ > 0.4 ⇒ ቐ
A୶
୫ ୧୬ = ρ଴ ×

3 − ρ

2
× b × e

A୷
୫ ୧୬ = Aୟ

୫ ୧୬ = ρ଴ × b × e

AvecfୣE400 ⇒ ρ଴ = 0.0008

ቊ
A୶
୫ ୧୬ = 1.12cmଶ > A୶ n′est pas vérifieé , donc on ferraille avec A୫ ୧୬

A୷
୫ ୧୬ = Aୟ

୫ ୧୬ = 1.12cm² > ୷nᇱestܣ pas vérifieé , donc on ferraille avec A୫ ୧୬

 Calcul des armatures principales :

Sens Mt (KN.m) μୠ୳ ࢻ Z (m) Acal

(Cm2 /ml)
Aadp

(Cm2 /ml)

Travée x-x

y-y
0.52 0.0025 0.0031 0.12 0.12 4HA10=3.14

Appui x-x

y-y
0.308 0.0015 0.0019 0.12 0.073 4HA10=3.14

Tableau III.12.Calcul des armatures principales

 Espacement des armatures

S୘ଡ଼ = min(33cm, 3 × e) = min(33cm, 3 × 14) ⇒ S୘ଡ଼ = 25cm

S୘ଢ଼ = min(45cm, 4 × e) = min(45, 4 × 14) ⇒ S୘ଢ଼ = 25cm

 Vérification l’effort tranchant

On doit vérifier que :

τ୳ =
V୳

b × d
≤ τത= 1.25Mpa

ρ > 0.4 ⇒ V୳ =
q୳ × l୷

2
×

1

1 +
஡

ଶ

=
11.63 × 1.2

2
×

1

1 +
ଵ

ଶ

= 4.65KN
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τ୳ =
4.65 × 10ିଷ

1 × 0.12
= 0.039Mpa < 1.25 … … … … … … … . vérifiée

 à l’ELS

 Calcul les sollicitations

qୱ = G + Q = 4.73 + 3.5 = 8.23KN/mଶ

ρ = 1 ⇒ ൜
μ୶ = 0.0441
μ୷ = 1

൜
M଴୶ = μ୶ × qୱ× l୶

ଶ = 0.0441 × 8.23 × 1.2² = 0.52KN. m
M଴୷ = μ୷ × M଴୶ = 0.1 × 0.52 = 0.52KN. m

En travée

ቊ
M୶
୲ = 0.85 × M଴୶ = 0.44KN. m

M୷
୲ = 0.85 × M଴୷ = 0.44KN. m

En appui

M୶
ୟ = M୷

ୟ = −0.5 × M଴୶ = −0.26KN. m

 vérification des contraintes :

On doit vérifier que :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y ≤ σୟୢ ୫തതതതതതത= 15Mpa

σୱ = 15
Mୱୣ ୰

I
× (d − y) ≤ σഥୱ = min൤

2

3
× f ,ୣ൬110ටη × f୲୨൰൨= 201.6Mpa

Calcul de y :

1

2
b yଶ + 15 A(y − d) = 0 ⇒ y = 2.92cm

Calcul de y :

I =
1

3
byଷ + 15 A (y − d)² = 4713.13cmସ
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Sens Moments Valeurs
(KN. m)

ࢉ࢈࣌
(Mpa)

തതതതതࢉ࢈࣌
(Mpa)

࢙࣌
(Mpa)

തതത࢙࣌ ો܋܊ ≤ ો܋܊തതതതത
et

ોܛ ≤ ોܛതതത

x-x
Mt 0.44 0.27 15 12.71 201.6 Vérifiée

Ma -0.26 0.16 15 7.51 201.6 Vérifiée

y-y
Mt 0.44 0.27 15 12.7 201.6 Vérifiée

Ma -0.26 0.16 15 7.51 201.6 Vérifiée

Tableau III.13.Vérification des contraintes à l’ELS

Etat limite de déformation

h

l
=

0.14

1.2
= 0.166 >

1

16
= 0.0625 … … … … … … … … … … … . . vérifié

h

l
= 0.166 >

M୲

10 × M଴
= 0.0 … … … … … … … … … … … … vérifié

Aୱ

b × d
= 0.00267 ≤

2.4

fୣ
= 0.006 … … … … … … . … … … … … … … … … . . vérifié
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Schéma de ferraillage

Coupe A-A

Coupe B-B

Figure III.24. Schéma de ferraillage de la dalle sur 2 appuis
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III.3. Etude des escaliers

L’escalier travaille à la flexion simple.

Le schéma statique de l’escalier est assimilé à une poutre simplement appuyée, la volée et le

palier sont uniformément chargés.

Figure III.25.Schéma statique de l’escalier

III.3.1. Evaluation des charges et surcharges

La volée :൜
G = 9,24 KN/m²

Q = 2,5 KN/m²

Le palier :൜
G = 5,36 KN/m²

Q = 2,5KN/m²

III.3.2. combinaison de charge

La volée






KN/m11,74=2,5+9,24=Q+G=q:ELSl'a

KN/m16,22=(1,5.2,5)+)(1,35.9,24=1,5.Q+1,35.G=q:ELUl'a
2

s

2
u

Le palier




KN/m²7,86=2,5+5,36=Q+G=q:ELSl'a

KN/m10,98=(1,5.2,5)+)(1,35.5,36=1,5.Q+1,35.G=q:ELUl'a

u

2
u
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Figure III.26.Schéma statique de l’escalier

La poutre est isostatique, alors on utilise la méthode de la résistance des matériaux
Pour calculer les efforts tranchants et les moments fléchissant.

෍ F = 0 R୅ + R୆ = 16,22 × 3 + 10,98 × 1,3 + 10,98 × 1,2.

 R୅ + R୆ = 76,11KN.

෍ M A/ = 0  ቆ16,22 × 3 × ൬
3

2
+ 1,3൰ቇ+ ቆ10,98 × 1,3 × ൬

1,3

2
൰ቇ

+ ቆ10,98 × 1,2 × ൬
1,2

2
+ 3 + 1,3൰ቇ− (R୆ × 5,5) = 0.

 (136,25) + (9,28) + (64,56) = 5,5 × R୆

 R୆ = 38,2KN

R୆ + R୅ = 76,11KN R୅ = 37,91KN

III.3.3.Calcul des sollicitations

 Effort tranchant :

 0 ≤ x ≤ 1,3m.

Tଢ଼(x) = −37,91 + 10,98x.

൜
Tଢ଼(0) = −37,91KN.

Tଢ଼(1,3) = −23,64KN.
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 1,3 ≤ x ≤ 4,3m.

Tଢ଼(x) = +16,22x − 44,72.

൜
Tଢ଼(1,3) = −23,64KN.

Tଢ଼(4,3) = 25,03KN.

 0 ≤ ≥ݔ 1,2݉

Tଢ଼(x) = +38,2 − 10,98x.

൜
Tଢ଼(0) = 38,2KN.

Tଢ଼(1,2) = 25,03KN.

 Moment fléchissant :

 0 ≤ x ≤ 1,3m.

M(x) = −37,91x + 10,98
xଶ

2
.

M(x) = −5,49xଶ + 37,91x.

൜
M(0) = 0KN. m
M(1,3) = 40KN. m.

 1,3 ≤ x ≤ 4,3m.

M(x) = 37,91x − 16,22
(x − 1,3)²

2
− 10,98 × 1,3 × ቆ

1,3

2
+ (x − 1,3)ቇ.

൜
M(1,3) = 40KN. m
M(4,3) = 37,94KN. m.

 0 ≤ x ≤ 1,2m

M(x) = 10,98
xଶ

2
− 38,2x
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M(x) = 5,49xଶ − 38,2x

൜
M(0) = 0KN. m
M(1,2) = 37,94KN. m

Le moment max à ≪ x଴ ≫tel que :

T(x଴) = 0  x଴ = 2,76m.
M(2,76) = 57,22KN. m.
M୫ ୟ୶ = 57,22KN. m.

Le moment max et l’effort tranchant max sont :

൜
M୫ ୟ୶ = 57,22KN. m
V୫ ୟ୶ = 38,2KN.

Donc on a : ൜
M୲= 0,75. M୫ ୟ୶ = 42,92KN. m … … … … … … . en travée.
Mୟ = −0,5. M୫ ୟ୶ = −28,61KN. m … … … … … . . en appui.

III. 3. 4. Ferraillage des escaliers

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

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

b = 100cm h = 200cm d = 18cm fୡଶ଼ = 25Mpa fୠ୳ = 14,2Mpa

fୱ୲= 400Mpa

On résume les calculs dans le tableau ci-après :

).( mKNM
bu  Z(m) A CAL (cm

2
/ml) A

min
(cm

2
/ml) A Adobté (cm

2
/ml)

En travée
42.92 0.093 0.12 0.17 7.25 2.17 4HA16=8.04

En appuis 28.61 0.062 0.08 0.17 4.83 2.17 4HA14=6.16

Tableau III.14.Calcul des armatures principales
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 Armatures de répartition (secondaire) :

Selon l’article E. 8. 2. 41 du BAEL91lorsque les charges appliquées ne comprennentPas des

efforts concentrés les armatures de répartition sont aux moins égale à
୅

ସ

Alors :

En travée :

A୲≥
Aୱ୪

4
=

8,04

4
= 2,01cmଶ/ml

Onchoisit : 4Ф8 = 2.01cm²/ml, avec St=25 cm

En appuis :

Aୟ ≥
Aୟ୪

4
=

6,16

4
= 1,54cmଶ/ml

Onchoisit : 4Ф 8 = 2.01cm²/ml, avec St=25 cm

 Vérifications à l’Etat Limite Ultime :

 Vérification de la condition de non fragilité :

A୫ ୧୬ = 0.23 × b × d ×
f୲ଶ଼
fୣ

= 0.23 × 1 × 0.18 ×
2.1

400
= 2.17cm²

En travée :A୲= 8,04cm > A୫ ୧୬ = 2,17cm … … … … … … . verifier.

En appuis :A୲= 6,16cm > A୫ ୧୬ = 2,17cm … … … … … … . verifier.

 Vérification des espacements

D’après Le BAEL91 les espacements sont :

-Armatures principales :

S୲≤ (3 × e; 33)cm

S୲≤ (3 × 20; 33)cm S୲≤ 33cm.

S୲= 25cm ≤ 33cm … … … … … … … … … … … … … … … vérifier.
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- Armatures secondaires

S୲≤ (4 × e; 45)cm

S୲≤ (4 × 20; 45)cm S୲≤ 45cm.

S୲= 25cm ≤ 45cm … … … … … … … … … … … … … … … vérifier.

 Vérification de l’effort tranchant
L’escalier est à l’intérieur du bâtiment donc la fissuration est peu nuisible.

τത୳ =
0,07

γୠ
. fେଶ଼ = 1,16Mpa.

Tel que :

τ୳ =
V୫ ୟ୶
b. d

≤ τത୳.

τ୳ =
38.2

1 × 0.18
= 0.212Mpa.

τ୳ = 0.212Mpa ≤ τത୳ = 1.16Mpa … … … … … … … … … … … … . condition vérifier.

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement
A୪= Aୟ + A୲ A୪= 8.04 + 6.16 = 14.2cm²

A୪≥ ൬V୳ +
Mୟ

0.9 × d
൰×

γୱ
fୣ

 A୪≥ ቆ38.2 × 10ଷ −
28,61 × 10ହ

0.9 × 18
ቇ×

1.15

400 × 10ଶ
= −3.78cm².

A୪= 14.2cm² = −3.78cm² … … … … … … … … … … … … … … … … … vérifié.

 Vérification de la section à l’ELS

La poutre est isostatique, alors on utilise la méthode de la résistance des matériaux pour
calculer les efforts tranchants et les moments fléchissant avec la même méthode précédant.

෍ F = 0 R୅ + R୆ = 11.74 × 3 + 7.86 × 1.3 + 7.86 × 1.2.

 R୅ + R୆ = 54.87 KN.

෍ M A/ = 0  ቆ11.74 × 3 × ൬
3

2
+ 1.3൰ቇ+ ቆ7.86 × 1.3 × ൬

1.3

2
൰ቇ

+ ቆ7.86 × 1.2 × ൬
1.2

2
+ 4.3൰ቇ− (R୆ × 5.5) = 0.



Chapitre III Calcul des éléments secondaires

100

 (98.62) + (6.64) + (46.28) = 5.5 × R୆

 R୆ = 27,55KN

R୆ + R୅ = 54,87KN R୅ = 27,32KN.

III.3.5.Calcul des sollicitations

 Effort tranchant

 0 ≤ x ≤ 1.3m.

Tଢ଼(x) = −27,32 + 7,86x.

൜
Tଢ଼(0) = −27,32KN.

Tଢ଼(1,3) = −17,11KN.

 1,3 ≤ x ≤ 4,3m.

Tଢ଼(x) = +11,74x − 32,36.

൜
Tଢ଼(1,3) = −17,11KN.

Tଢ଼(4,3) = 18,11KN.

 0 ≤ x ≤ 1,2m

Tଢ଼(x) = +27,55 − 7,86x.

൜
Tଢ଼(0) = 27,54KN.

Tଢ଼(1,2) = 18,11KN.

 Moment fléchissant

 0 ≤ x ≤ 1,3m.

M(x) = −7,86
xଶ

2
+ 27,32x

M(x) = −3,93xଶ + 27,32x
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൜
M(0) = 0KN. m
M(1,3) = 28,88KN. m.

 1,3 ≤ ≥ݔ 4,3݉ .

M(x) = 27,32x − 11,74
(x − 1,3)²

2
− 7,86 × 1,3 × ቆ

1,3

2
+ (x − 1,3)ቇ.

൜
M(1,3) = 28,88KN. m
M(4,3) = 27,39KN. m.

 0 ≤ x ≤ 1,2m

M(x) = −7,86
xଶ

2
+ 27,55x

M(x) = −3,93xଶ + 27,55x

൜
M(0) = 0KN. m
M(1,2) = 27,39KN. m

Le moment max à ≪ x଴ ≫tel que :

T(x଴) = 0  x଴ = 2,76m.
M(2,76) = 41,35KN. m.
M୫ ୟ୶ = 41,35KN. m.

Le moment max et l’effort tranchant max sont :

൜
M୫ ୟ୶ = 41,35KN. m
V୫ ୟ୶ = 27,54KN.

Donc on a : ൜
M୲= 0,75. M୫ ୟ୶ = 31,01KN. m … … … … … … . en travée.
Mୟ = −0,5. M୫ ୟ୶ = −20,68KN. m … … … … … . . en appui.

 Contrainte d’adhérence

τୱୣ ୰ < τୱୣ ୰തതതതത.

τୱୣ ୰തതതതത=0,6. ψଶ. f୲ଶ଼. avec: ψ = 1,5 → pour les(HA).

τୱୣ ୰തതതതത= 2,835 Mpa.
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τୱୣ ୰ =
V୫ ୟ୶

0,9. d. ∑ U୧
.

෍ U୧: étant la somme des périmètres des barres .

෍ U୧= n. ∅. π.

n = 4, ∅ = 14,  ∑ U୧= 17,584cm.

τୱୣ ୰ =
27,54.10 3

0,90.18.17,584.10²
= 0,97Mpa .

τୱୣ ୰തതതതത τୱୣ ୰… … … … … … … … … … … … … … c′est vérifié

 Etat limite de compression de béton

La fissuration est peu nuisible donc il faut juste vérifier que la contrainte de compression du

béton est inférieure ou égale à la contrainte admissible du béton.

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
× Y ≤ σୠୡ.

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

b

2
× Yଶ + 15 × A × Y − 15 × A × d = 0.

Moment d’inertie :

I =
b × Yଷ

3
+ 15 × A(d − Y)ଶ.

Contrainte :ࢉ࢈࣌

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
× Y.

Contrainte :ࢉ࢈ഥ࣌

σതୠୡ = 0.6 × fେଶ଼ = 15Mpa.
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On résume les calculs dans le tableau ci-après :

Elément
Mser

(KN.m) Y
(cm)

I(cm4)
σୠୡ

(MPA) σഥୠୡ
(MPA) σୠୡ < σഥୠୡ

vérifiée

Travée 31.01 5.49 24389.55 6.98 15

Appui 20.68 4.92 19778.23 5.14 15

Tableau III.15.Vérification des contraintes à l’E.L.S

III. 3. 6 État limite de déformation

• Vérification de la flèche

La vérification de la flèche est nécessaire si l’un des conditions suivantes n’est pas

satisfait :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

h

L
≥

1

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

h

L
≥

M୲

10 × M଴
… . … … … … … … … … … … … (2)

A

b଴ × d
≤

4,2

fୣ
… … … … … … … … … … … … . (3)

................................................0625,0
16

1
036,0

550

20
 

L

h
Condition non vérifié. La

Première condition n’est pas vérifiée, donc on procède à la vérification la flèche.

La flèche totale est définie par le BAEL91 comme suit :

-Pour une poutre simplement appuyé de portée supérieur à 5m, la flèche admissible

estprise égale à :
1000

5,0
L

f adm  . Ce qui nous donne dans notre cas : .5,10 mmfadm 
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qser

(KN/m)

qjser (KN/ml) 3.74

qgser (KN/m) 6

qpser (KN/m) 7.63

Mser

(KN.m)

Mjser (KN.m) 17.98

Mgser (KN.m) 27.12

Mpser (KN.m) 35.15

I0 (m4) 0.00339

࣋ 0.0047

ܑૃ 4.44

ܞૃ 1.77

ોܒܛ( ۻ (܉ܘ 146.85

ો܏ܛ ۻ) (܉ܘ 221.46

ોܘܛ ۻ) (܉ܘ 287.07

ܒૄ 0.24

܏ૄ 0.41

ܘૄ 0.512

m)ܒܑ܎۷
4) 0.0017

(m4)܏ܑ܎۷ 0.0013

(m4)ܘܑ܎۷ 0.0011

(m4)܏ܞ܎۷ 0.0021

ܒܑ܎ ܕ) ܕ ) 0.94

܏ܑ܎ ܕ) ܕ ) 1.92
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ܕ)ܑܘ܎ ܕ ) 2.87

ܕ)ܞ܏܎ ܕ ) 0.009

ܕ܋)܎∆ ) 3.54

ܕ܌܉܎ ܕ) ܕ ) 10.5

>܎∆ ܕ܌܉܎ Vérifié

Tableau III.16.Vérification de la flèche à l’E.L.S.

III. 3. 7. Schéma de ferraillage de l’escalier

Figure III.27.Schéma de Ferraillage de l’escalier

III. 4. Etude de la poutre palière

III.4.1. définition

Cette poutre est soumise à son poids propre, aux charges transmises sous effort
tranchants qu’on calcul à la flexion simple et aux moments de torsion qu’on calcul à la
torsion.
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Figure III.28. Schéma statique du la poutre palière

 Dimensionnement :
Condition de la flèche :

L

15
< ℎ <

L

10
 26,66cm < ℎ < 40ܿ݉ .

൞

b ≥ 20cm.
h ≥ 30cm.
1

4
≤

h

b
≤ 4.

.ૠ.૞.۷۷܄.ۯ۾܀

On prend b = 35cm, h = 35cm.

 Les charges sur la poutre :

G଴: Poids propre de la poutre.

G଴ = 0,35ଶ × 25 = 3.06KN/m .

 Les sollicitations de la poutre palière :

ELU ELS

BR = 38 .2KN

uP = 1.35.G଴+ BR

uP = 42.33KN/m

KN
LP

V

mKN
LP

M

mKN
LP

M

u
u

ua

ut

66.84
2

..44,56
12

²

.22.28
24

2
















BR = 19 .85KN

sP = +଴ܩ BR

sP = 22.91KN/m

ܯ ௧ =
௦ܲ × ଶܮ

24
= ܰܭ15,27 .݉

KN
LP

Vs

mKN
LP

M

s

Sa

82.45
2

.55.30
12

2











Tableau III.17.Les sollicitations de la poutre palière
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III. 4.2. Ferraillage de la poutre palière en flexion simple

b = 35cm, h = 35cm, d = 33cm, fୡଶ଼=25Mpa, fୠ୳ = 14,2Mpa, fୣ = 400Mpa.

Elément
Moment
(KN. m)

௕௨ߤ α 
Z(m) Amin (cm2)

Travée 28.22 0.052 0.067 0.32 2.52 6.125

Appui 56.44 0.16 0.23 0.25 6.2 6.125

Tableau III.18.Calcul des armatures principales

Exigence du RPA Art7.5.2.1 : A୫ ୧୬ = 0,5% b × h A୫ ୧୬ = 6.125cmଶ

 Vérification à l’ELU :

 L’effort tranchant :

V୳ = 84,66KN

⎩
⎨

⎧τ୳ =
V୳

b × d
= 0,73Mpa.

τത୳ = min൬
0,15

γୠ
fେଶ଼ , 4Mpa൰= 3,25Mpa.

 τ୳ < τത୳. cᇱest vérifié.

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

A > ൬V୳ +
M୳

0,9 × d
൰×

γୱ
fୣ

 ܣ > ቆ84,66 × 10ିଷ −
56.44 × 10ିଷ

0,9 × 0,37
ቇ×

1,15

400
.

A > −2,44ܿ݉ ଶ.

 Calcul de l’espacement St :

S୲≤ min(0,9d, 40cm) ⇒ S୲≤ 31.5cm.

On adopte :൜
S୲= 15cm … … … … … … … … … … … … … … … … en travée.
S୲= 10cm … … … … … … … … … … … … … … … … en appui.

Calcul des armatures transversales à la flexion simple :

∅ ≤ minቀ
୦

ଷ଴
;
ୠ

ଵ଴
; ∅୪

୫ ୧୬ቁ⇒ ∅ ≤ 10cm. onprend: S୲= 15cm.

III. 4. 3. Calcul de la section d’armature à la torsion :

Le moment de torsion provoquer sur la poutre palière est transmis parle palier et la
volée C’est le moment d’appui de l’escalier (Figure III-16).
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M୲୭୰ୱ୧୭୬ = M୲୳ = 28.61KN. m
Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse équivalente

dont l’épaisseur de la paroi est égale au sixième du diamètre du cercle qu’il est possible
d’inscrire dans le contour de la section

Avec :
 : Aire du contour tracer à mi-hauteur

)()( eheb 

e : Epaisseur de la paroi e =
6

b

U : Périmètre de la section : )]()[(2 ehebU 

e =
40

6
= 5.83cm

Ω = (0,35 − 0,058) × (0,35 − 0,058) = 0,085Figure III.29. Section creuse équivalente

U = 2[(0,35 − 0,058) + (0,35 − 0,058)] = 0.17m.

4

3
82.0

10400085.02

15.117.061.28

2
cm

f

UM
A

e

sTu
Torsion 













 Vérification de la de contraintes de cisaillement dû à la torsion :

τ୳୲୭୰ =
M୲୭୰

2 × Ω × e
=

28.61

2 × 0.085 × 0.058
= 2.9Mpa.

τୟୢ ୫ = min(0.13fେଶ଼; 4Mpa) = 3.25MPa.

τ୳୲୭୰ழτୟୢ ୫ … … … … … … … … … … … … vérifié.

 Vérification vis-à-vis de l’effort tranchant :

τ = ටτ୊ୱ
ଶ + τ୘

ଶ ⇒ τ = ඥ0.73² + 2.9² = 2.99Mpa < ݎé݅ݒ����������������ܽ݌ܯ3.25 ݂݅ é.

Calcul des armatures transversales à la torsion :

On fixe l’espacement comme suit :

- En travée : S୲= 15cm.

A୘ =
M୲୭୰× S୲

2 × Ω × fୱ୲
⇒

28.61 × 0.15

2 × 0.085 × 348 × 10ଷ
= 0.72cm²

- En appuis : S୲= 10cm.

A୘ =
M୲୭୰× S୲

2 × Ω × fୱ୲
⇒

28.61 × 0.1

2 × 0.085 × 348 × 10ଷ
= 0.48cm².
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A୲
୫ ୧୬ = 0,003 × S୲× b ⇒ A୲

୫ ୧୬ = 0.003 × 15 × 35 = 1.575cm²

 Section d’armatures finale :
- En travée :

A୲= A୤୪ୣ ୶୧୭୬ +
A୘୭୰ୱ୧୭୬

2
⇒ ௧ܣ = 2.52 +

0.82

2
= 2.93ܿ݉  ௠ܣ² ௜௡ = 6.125ܿ݉ ²

On ferraille avec minA soit A୫ ୧୬ = 3HA14 + 3HA12 = 8.01cm²

- En appui :

Aୟ = A୤୪ୣ ୶୧୭୬ +
A୘୭୰ୱ୧୭୬

2
⇒ 6.2 +

0.82

2
= 6.61cm² > A୫ ୧୬ = 6.125cm²

On ferraille avec Aୟ, soit Aୟ = 3HA14 + 3HA12 = 8.01cm².

- La section d’armature transversale totale à prendre en travée et en appuis est :

்ܣ = 0.4 + 1.58 = 1.98ܿ݉ ଶ .On opte =்ܣ�: 4HA8=2.01cm².

 Vérification à l’ELS :

Etat limite de compression du béton :

La fissuration est peu nuisible donc il faut juste vérifier que la contrainte
de compression du béton est inférieure ou égale à la contrainte admissible du béton.

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
× Y ≤ σୠୡതതതത

 Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant:

Elément
Msr

(KN. m)
Y

(cm)
I(cm4) σୠୡ

(MP
A)

σഥୠୡ
(MPA) σୠୡ < σഥୠୡ

vérifiée

Travée 15.27 7.43 28499.92. 3.84 15

Appui 30.55 10.85 61982.96 0.03 15

Tableau III.19. Vérification des contraintes à l’E.L.S
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 État limite de déformation

 Vérification de la flèche

La vérification de la flèche est nécessaire si l’un des conditions suivantes

n’est pas satisfait :
h

l
≥

1

16
⇒

35

400
≥

1

16
⇒ 0.087 ≥ 0.063 … … … … … … … … … … … … vérifié

h

l
≥

M୲

10 × M଴
⇒ 0.087 ≥ 0.075 … … … … … … … … … … … … . . vérifié.

A

b଴ × d
≤

4.2

fୣ
⇒ 0.0017 ≤ 0.01 … … … … … … … … … … … … vérifié.

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

III.4.4.Schéma de ferraillage de la poutre palière

Figure III.30. Ferraillage de la Poutre palière

III.5. Etude de l’acrotère
III.5. 1. Définition

L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment au niveau du

plancher terrasse. Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-même et la

forme de pente contre l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des

travaux d’entretien des bâtiments.
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L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher soumise

à son poids propre (G), à une force latérale due à l’effet sismique et à une surcharge

horizontale (Q) due à la main courante.

III.5. 2. Hypothèse de calcul 

 L’acrotère est sollicité en flexion composée.

 La fissuration est considérée comme préjudiciable.

 Le calcul se fait pour une bande de un mètre linéaire.

III. 5. 3. Evaluation des charges et surcharges

Figure. III.31. la coupe transversale de l’Acrotère

 Evaluation des charges

Après le pré dimensionnement on a :

Poids propre : S = 0.090m².

La surface :G୲= 2.25KN/ml.

La charge due à la main courante : Q = 1KN/m²

La force sismique horizontale ௣quiܨ est donnée par la formule :

F୮ = 4 × A × C୮ × G୲
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:ܣ Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 pour la zone
et le groupe d’usages appropriés. [Tab (4.1) du RPA99 ]

:௣ܥ Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 [Tab. (6. 1) du RPA99].

:௧ܩ Poids de l’élément considéré.

-Pour notre cas : - Groupe d’usage 2 ⇒ ቐ

A = 0.15
C୮ = 0.8

G୲= 2.25KN/ml
- Zone II(Sétif).

F୮ = 4 × 0.15 × 0.8 × 2.25 = 1.08KN.

 Calcul des sollicitations

Figure .III.32. Les Sollicitations sur l’acrotère

Calcul du centre de gravité ீܺ)ܩ , ܻீ ) : ܺீ =
∑஺೔×௑೔

∑஺೔
, ܻீ =

∑஺೔×௒೔

∑஺೔

Xୋ =
0.1 × 0.6 × ቀ

଴.ଵ

ଶ
ቁ+ 0.07 × 0.12 × ቀ

଴.ଵଶ

ଶ
+ 0.1ቁ+ 0.12 × O. 03 × 0.5 × ቀ

଴.ଵଶ

ଷ
+ 0.1ቁ

0.090

Xୋ =0.051m.

Yୋ =
0.1 × 0.6 × ቀ

଴.଺

ଶ
ቁ+ 0.12 × 0.07 × ቀ

଴.଴଻

ଶ
+ 0.5ቁ+ 0.12 × 0.03 × 0.5 × ቀ

଴.଴ଷ

ଷ
+ 0.57ቁ

0.090

Yୋ = 0.261m
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Moment engendré par les sollicitations :

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧
ܰீ = ��������������������������ܰܭ3.43
ܰொ = ܰܭ0 .

ܰி೛ = ܰܭ0 .

ீܯ = ܰܭ0 .݉���������������������������
ொܯ = ܳ × ܪ = ܰܭ0.6 .݉�����

ி೛ܯ = ௣ܨ × ܻீ = ܰܭ0.28 .݉

Sollicitations
RPA99 ELU ELS

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

N (KN) 3.43 4.63 3.43

(M KN.m) 0.88 0.9 0.6

Tableau.III.20.Combinaison d’action de l’acrotère

III. 5. 4. Calcul de l’excentricité à l’état limite ultime

On a:

⎩
⎨

⎧eଵ =
M୳

N୳
=

0.9

4.63
= 0.19m

H

6
=

0.6

6
= 0.1m

eଵ >
ୌ

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

Partiellement comprimée, le ferraillage se fait par assimilation à la flexion simple. Le risque
de flambement développé par l’effort de compression conduit à ajouter ௔݁�݁݁�ݐଶ
Telle que :

eୟ : Excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.
eଶ: Excentricité due aux effets du second ordre, liés à la déformation de la structure.

eୟ = maxቀ2cm ,
୦

ଶହ଴
ቁ⇒ eୟ = ቀ2cm,

଺଴

ଶହ଴
ቁ= 2cm.
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ଶ݁ =
 

0
4

2

10

23

h

l f



 
, et :

QG

G

MM

M


 (BAEL 91 Article A.4.3.5).

.00  GM

: C’est le rapport de déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la

charge considérée, il est généralement pris égal à 2.

 : Le rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi
Permanentes, au moment total du premier ordre, le coefficient est compris entre 0 et 1.

fl : Longueur de flambement . .2.12 mhl f 

:0h Hauteur de la section qui est égale à 10cm.

Donc :








.22.0

.00864.0

21

2

meeee

me

a

III.5. 5.Calcul à l’ELU

 Les sollicitations corrigées pour le calcul en flexion composé sont

..02.122.063.4,63.4 mKNMeNMN UUUU 

 Ferraillage
.100,8,10 cmbcmdcmh 

Figure .III.33.Section à ferrailler









 UAUUUA M

h
dNMM

2
0.9+4.63 ..04.1

2

1.0
08.0 mKN










UAM : Moment de flexion évalué au niveau de l’armature.

.0'3916.0.0114.0
102.14108.0

04.1
1322







 AMpa
fdb

M
bu

bu

UA
bu  

  0143.021125.1  bu

    mZdZ 08.00143.04.0108.04.01  

10cm

100cm
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²37.0
1034808.0

04.1
3

cmA
fZ

M
A l

st

UA
l 







²24.0
10348

63.4
1037.0

3

5 cmA
N

AA S

S

U
ls 


 



 Vérification à l’E.L.U

 La condition de non fragilité

².966.0
400

1.2
08.0123.023.0 min

28
min cmA

f

f
dbA

e

t 

sAA min On adopte pour : ./²01.284 mlcmHAAS 

 Armatures de répartition

².503.0
4

01.2

4
cmA

A
A r

S
r  mlcmTAr /²13.164 

 Espacement

1. Armatures principale : .33.33
3

100
cmSS tt  on adopte pour : .30cmSt 

2. Armatures de répartitions : .20
3

60
cmSS tt  on adopte pour : .20cmSt 

 Vérification au cisaillement :
L’acrotère est exposé aux intempéries (fissuration préjudiciable).

  .5.23;1.0min 28 MpaMpafC  

.08.2108.1 KNVQFV UPU 

.026.0
08.01

08.2
Mpa

db

V
U

U
U 





 

௎߬ < ҧ߬→Vérifié (pas de risque de cisaillement)

 Vérification de l’adhérence :
τୱୣ ୰ < 0.6 × ψୱ

ଶ × f୲ଶ଼.
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τୱୣ ୰ =
V୙

(0.9d × ∑ U୧)
.

෍ U୧: la somme des périmètres des barres.

෍ U୧= n × ∅ × π ⇒ ෍ U୧= 4 × 0.8 × 3.14 = 10.048cm.

τୱୣ ୰ =
2.08 × 10ିଷ

(0.9 × 0.08 × 0.10048)
= 0.29Mpa.

0.6 × ψୱ
ଶ × f୲ଶ଼ = 0.6 × 1.5ଶ × 2.1 = 2.83Mpa. (૟.૚,૛૚.ۯ.܍ܔ܋ܜܑܚۯ�૚ૢۺ۳ۯ۰)

ψୱ: Est le coefficient de scellement.

τୱୣ ୰ < ⇒ܽ݌ܯ2.83 Pas de risque par rapport à l’adhérence.

III. 5. 6. Vérification à l’ELS

d = 0.08m , Nୱୣ ୰ = 3.43KN , Mୱୣ ୰ = Q × h = 0.6KN. m , η = 1.6 pour les HR.

 Vérification des contraintes

σୠୡ =
Mୱୣ ୰

I
. Yୱୣ ୰

σୱ = 15 × Nୱୣ ୰×
(d − Yୱୣ ୰)

I

σഥୱ = min൬
2

3
; 150ටη. f୲୨൰= 201.6Mpa

 Position de l’axe neutre
C = d − e୅.Tel quee୅: distance du centre de pression C à la fibre la plus comprimée B

de la section.

e୅ =
Mୱୣ ୰

Nୱୣ ୰
=

0.6

3.43
= 0.175m.

e୅ >
୦

଺
= 0.10m ⇒Section partiellement comprimée.

C = d − e୅ = −0.095m

Yୱୣ ୰ = Yୡ+ C.
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Yୡ
ଷ + P × Yୡ+ q = 0.

P = −3Cଶ + 90 × A ×
(d − C)

b
⇒ P = −3 × (−0.095)ଶ + 90 × 2.01 × 10ିସ ×

(0.08 + 0.095)

1

P = −0.024mଶ

q = −2 × Cଷ − 90 × A ×
(d − C)ଶ

b
⇒ q = −0.0017mଷ.

En remplaçant "q" et "p" dans l’équation, sa résolution donne :

∆= qଶ +
4 × Pଷ

27
⇒ ∆= 0.0017² +

4 × (−0.024)ଷ

27
= 8.42 × 10ି଻

∆> 0 ⇒ t = 0.5 × ൫√∆ − q൯= 1.31 310

  .11.01031.1 3
1

33
1

mtZ  

.18.0
3

m
Z

P
ZYC 


 .088.0095.018.0 mYser  (Distance entre l’axe neutre et la

fibre supérieure de la section).

III. 5. 7. schéma de ferraillage

Figure .III.34.Schéma de ferraillage da l’acrotère
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IV.1. INTRODUCTION

Le séisme est un phénomène naturel, correspondant à des secousses qui se
propagent sous forme d’ondes, qui à leurs tours, engendrent un mouvement du sol libérant
une énergie de déformation.

Alors les constructions se comportent comme une console, encastrées à la base lors

des sollicitations sismique, qui s’applique comme une force d’inertie horizontale sur le

plancher avec la transmission des efforts par des éléments verticaux jusqu’aux fondations

Selon le RPA99/ version 2003 (Art 3. 4. A. 1. a), tout ouvrage dépassant quatre (4)

niveaux ou 14m de hauteur dans la zone IIa, devra être contreventée par des voiles, c’est le

cas de notre structure en se référant à l’article (3. 4. A. 1. a) du RPA99/ version 2003, la

structure sera mixte (voiles+portiques), par conséquent elle présente un aspect intéressant du

point de vue économique.

Dans cette étude On fait appel à un modèle mathématique de calcul à base des

éléments finis qui permettent de simplifier suffisamment le problème pour pouvoir l’analyser,

Le logiciel utiliser est le SAP2000 version.14.2.2.

IV. 2. METHODES DE CALCUL

Les règles parasismiques (RPA99 addenda 2003) offrent trois méthodes de calcul :
 La méthode statique équivalente.

 la méthode d’analyse modale spectrale.

 La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Pour ce qui est de notre structure, les conditions d’application de la méthode

statique est réunis car elle est régulière en plan et en élévation, se situe en zone IIa et

appartient au groupe d’usage 2. Selon les exigences du RPA99/version2003, la

méthode à utiliser dans tout les cas est celle de l’analyse modale spectrale, avec calcul

de l’effort sismique à la base par la méthode statique équivalente pour une

vérification ultérieure (RPA99/version2003 article 4.3.6).

IV.3. ANALYSE SISMIQUE DE LA STRUCTURE

La méthode retenue pour l’analyse du comportement sismique de notre structure est
la méthode d’analyse modale spectrale. L’analyse dynamique se prête probablement mieux à
une interprétation réaliste du comportement d’un bâtiment soumis à des charges sismiques
que le calcul statique prescrit par les codes. Elle servira surtout au calcul des structures dont la
configuration est complexe ou non courante et pour lesquelles la méthode statique équivalente
reste insuffisante ou inacceptable ou autre non- conforme aux conditions exigées par le RPA
99/version2003 pour un calcul statique équivalent.
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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. Pour mener à bien la méthode de calcul
par analyse modale spectrale le calcul de la force sismique totale est demandé. Ainsi l’effort
tranchant à la bas est calculé par la méthode statique équivalente.

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont
remplacées par un système de forces statiques fictives dont les effets sont similaires à ceux de
l’action sismique.

IV.3.1. Estimation de la période fondamentale de la structure
La période empirique peut être calculée de deux manières :

.1 4
3

1 hCT T  RPA 99 (Article .4.2.4).

2-
D

h
T N09.0

2 

Avec :  .,min3.1 21 TTT 

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

⇒ ℎே = 30,6݉

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

 .05.0TC RPA (tableau 4.6)

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée.
On prend la plus petite valeur pour T.

D’où : ଶܶ = ݏ0,65

Sens-x : ܦ = 28݉ ⇒ ଶܶ = .ݏ0,52

Sens-y : ܦ = 32݉ ⇒ ଶܶ = .ݏ0,49

Donc la période fondamentale statique majorée de 30 % est :

൜
௦ܶ௫ = 0.676s.

௦ܶ௬ = 0.637s.

IV.3.2. Calcul de la force sismique totale :

Tout bâtiment sera conçu et construit de telle sorte qu’il résiste à la force sismique

totale V appliquées à la base, et qui doit être calculée successivement dans deux directions

horizontale et orthogonale selon la formule suivante :
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RPA 99 (Article .4.2.3).

Avec :

A : Cœfficient d’accélération de la zone, dépend du groupe d’usage de la structure et de la

zone sismique. (RPA tableau 4.1)

Dans notre cas :




IIauezonesismiq

usagegrouped

:

2'
A=0.15

.
R : Coefficient de comportement global de la structure, il est on fonction du système de
contreventement. Il est donné dans le tableau 4.3 (RPA99/version2003).

Dans notre cas on à un Contreventement mixte  R = 5

Q : facteur de qualité.

Sa valeur est donnée par la formule : 
6

1

.1 qPQ RPA 99 (Article .4.2.3).

:qP Est la pénalité à retenir selon que les critères de qualité q est satisfait ou non.(Tableau

4.4 du RPA99 addenda 2003)

Critère Q

Valeurs de pq (x) Valeurs de pq (y)

Critère

observé

Critère non

observé

Critère

observé

Critère non

observé

Condition minimale des files porteuses 0.05 0.05

Redondance en plan 0 0

Régularité en plan 0 0

Régularité en élévation 0 0

Contrôle de la qualité des matériaux 0,05 0,05

Contrôle de la qualité de la construction 0,1 0,1

Tableau IV.1 : Valeurs des pénalités Pq.

Donc : 2,1 yx QQ

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la catégorie de site, du

facteur de correction d’amortissement ( ) et de la période fondamentale de la structure (T)

.W
R

QDA
V 



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RPA 99 (Article .4.2.3).

Avec :21etTT Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site et donnée par le

tableau 4.7 (RPA99/version 2003).

On a un sol ferme (site 2) :








ST

ST

4,0

15,0

2

1

: Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

RPA 99 (Art.4.2.3).

Avec : est le pourcentage (%) d’amortissement critique fonction du matériau

constitutif, du type de la structure et de l’importance des remplissages, voir tableau (4,2 ,
RPA99/V2003).
On a un contreventement mixte :

Construction auto stable %7  RPA (Article 4.2.3).

Contreventement par voiles %10 

Donc, pour une construction mixte on prend la moyenne









816,0

%5,8





T : Est la période fondamentale de la structure, tel que :








ST

ST

sy

sx

637,0

676,0

438,1
676,0

4,0
816,05,25,234,0

3
2

3
2

2
2 

















 X

sx

Xsx D
T

T
DSTST  .

496,1
637,0

4,0
816,05,25,234,0

3
23

2

2
2 























 Y

sy

Xsy D
T

T
DSTST  .













































ST
T

T

STT
T

T

TT

3
3

3
5,2

35,2

05,2

3
5

3
2

2

2

3
2

2

2







7,0
2

7







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W : Poids total de la structure.

 



n

i
QiGiYX WWWW

1

 . RPA 99 (Article .4.2.3).

GiW : Poids dû aux charges permanentes et celles des équipements fixes éventuels

solidaires de la structure.

QiW : Surcharge d’exploitation

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

d’exploitation et donnée par le tableau (4.5 RPA99),
Bâtiment à usage d’habitation  = 0.2

Niveau W i (KN)

3.4 9949,026

6.8 9947,653

10.2 9935,737

13.6 9712,431

17 9711,727

20.4 9506,523

23.8 9505,59

27.2
9247,289

30.6
9248,98

.956.86764 KNWTOTAL 

Tableau IV. 2. Les poids des différents niveaux
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Apres calcul de tout les paramètres on à la force sismique totale à la base de la structure

est :


























.813.4672956.86764
5

2.1496.115.0
:

.647.4491956.86764
5

2.1438.115.0
:

KNVW
R

QDA
VsensY

KNVW
R

QDA
VsensX

Y
YY

Y

X
XX

X

IV.3. 3.Méthode d’analyse modale spectrale
Cette méthode peut être utilisée dans tout les cas, et en particulier, dans le cas où la

Méthode statique équivalente n’est pas applicable. Alors on peut appliquer cette méthode dans
notre cas.

a. principe

Il est recherché par cette méthode pour chaque mode de vibration, le maximum des

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

réponse de calcul suivant :

Sୟ
g

=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ 1,25 × A × ൤1 +

T

Tଵ
൬2,5η

Q

R
− 1൰൨���0 ≤ T ≤ Tଵ

2,5 × η × (1,25A) × ൬
Q

R
൰��Tଵ ≤ T ≤ Tଶૢૢ�ۯ۾܀���������(܍ܔ܋ܜܑܚۯ�.૝.૛.૜�)

2,5 × η × (1,25A) × ൬
Q

R
൰× ൬

Tଶ
T
൰

ଶ
ଷൗ

Tଶ ≤ T ≤ 3s

2,5 × η × (1,25A) × ൬
Tଶ
3
൰

ଶ
ଷൗ

× ൬
3

T
൰

ହ
ଷൗ

× ൬
Q

R
൰������������T > ������������������������������������������ݏ3

Avec :

A: coefficient d’accélération de zone.

η: Facteur de correction d’amortissement.

Q: Facteur de qualité.

R: coefficient de comportement de la structure.

Tଵ, Tଶ: périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

Pour notre étude le spectre de réponse est donné par le logiciel (spectre), le graphe
donne Sa/g en fonction du temps.
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Figure IV.1. Spectre de réponse

b. Les hypothèses

1. les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds principaux (nœuds maîtres).

2. seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.

3. le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des taux de participation des

masses modales atteint au moins 90℅ de la masse globale de la structure. 

4. Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans.

IV.3. 4.Description de logiciel SAP 2000

Notre structure sera modélisé grâce au logiciel SAP2000 version 14.2.2, Ce dernier
est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie particulièrement adapté
aux bâtiments et ouvrage de génie civil. Il permet en un même environnement la saisie
graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’éléments autorisant l’approche du
comportement de ce type de structure. Il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets
statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de vérification des structures
en béton armé et charpente métallique.

Le post-processeur graphique disponible facilite considérablement l’interprétation et
l’exploitation des résultats et la mise en forme des notes de calcul et des rapports explicatifs.
Lors de la modélisation on doit déterminer les caractéristiques géométriques de la structure

pour les faire introduire aux niveaux des nœuds maitres.

 Caractéristique géométriques de la structure

Le calcul des caractéristiques géométriques à été fait avec le logiciel SOCOTEC, les

résultats de calcul sont montré dans le tableau :
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Niveau Ai (m²) XG (m) YG (m) IX (m4) IY (m4)

3.
4

896 14 16 76458,6667 58538,6667

6.
8

896 14 16 76458,6667 58538,6667

10.2 896 14 16 76458,6667 58538,6667

13.6 896 14 16 76458,6667 58538,6667

17 896 14 16 76458,6667 58538,6667

20.4 896 14 16 76458,6667 58538,6667

23.8 896 14 16 76458,6667 58538,6667

27.2 896 14 16 76458,6667 58538,6667

30.6 896 14 16 76458,6667 58538,6667

Tableau IV.3. Caractéristiques géométriques des planchers corps creux

Avec :

iA : Surface du plancher au niveau i.

GX : Abscisse du centre de gravité du niveau.

GY : Ordonné du centre de gravité du niveau.

XI : Inertie du niveau par rapport à l’axe X.

YI : Inertie du niveau par rapport à l’axe Y.

 Disposition des voiles

Après plusieurs essais de disposition des voiles, et de modification des
sections des poteaux, ainsi que l’épaisseur de voile on a retenu la disposition représente
ci-dessous. Cette disposition nous a permit d’éviter un mode de torsion au premier mode
et répondre favorablement aux conditions du RPA99 /2003.
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Figure IV.2. Disposition des voiles

Interprétation des résultats de l’analyse dynamique donnée par SAP2000V14.2.2

Figure IV.3.1er mode de déformation (translation selon x-x)
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Figure IV.4.2éme mode déformation (translation selon y-y)

Figure IV.5.3éme mode déformation (rotation selon Z-Z)
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Analyse des résultats
On voit bien que la période fondamentale de vibration est inférieure à celle calcule par

la formule empirique du RPA 99 majorée de 30℅  STST sx 676.066.0  

La participation modale du er1 mode suivant le sens x-x prépondérant ce qui donne un

mode de translation suivant le sens x-x tel que montré sur la figure IV.3 et on constate que la
éme2 est aussi un mode de translation suivant y-y , tel que montré sur la figure IV.4) .

 Périodes de vibration et taux de participation des masses modales

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

4.3.4) doit être supérieur à 90% .le tableau suivant donne la participation massique pour

chaque mode :

Mode
période

(s)

Mode individuel (unités) Somme cumulée (%)

U
X

U
Y

U
Z

UX UY UZ

1
0,666388 0,73631 0,0000212 0,00013 0,736 0,00002 0,00013

2
0,633951 0,00001813 0,73356 4,012E-07 0,736 0,73358 0,00013

3
0,414126 0,00037 0,00027 7,833E-08 0,736 0,73385 0,00013

4
0,196605 0,15476 0,00000252 0,0000559 0,891 0,73385 0,00019

5
0,187495 0,000001761 0,16151 0,00000226 0,891 0,89536 0,00019

6
0,121206 0,0002 0,00002017 5,284E-07 0,891 0,89538 0,00019

7
0,099306 0,000003258 0,00001004 0,55866 0,891 0,89539 0,55885

8
0,097488 0,05329 9,688E-07 0,00001449 0,944 0,89539 0,55887

9
0,093788 0,000002075 0,04704 0,0006 0,944 0,94243 0,55946

10
0,093217 0,00071 0,00033 0,00084 0,945 0,94275 0,5603

11
0,092489 5,242E-07 0,00602 0,00264 0,945 0,94878 0,56294

12
0,088435 0,00002645 0,00004972 0,00691 0,945 0,94883 0,56986

Tableau IV.4. Période de vibration et taux de participation massique
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 Vérification de l’interaction voiles portiques

Les charges horizontales et verticales sont reprises conjointement par les voiles et les
portiques proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations
résultant de leurs interactions à tous les niveaux.

Selon le RPA (art 3.4.4.a), l’interaction est vérifiée si les deux conditions

suivantes sont satisfaites :

- Les portiques doivent reprendre au moins 25% de l’effort tranchant d’étage.

- Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% de l’effort vertical.

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 sont regroupés dans le tableau ci-dessus

Niveaux Portiques (KN) Voiles (KN) Portiques (%) Voiles (%)

RDC
90892,435 9601,788 90,44543287 9,5545671

1 ୰ୣétage
76706,249 12246,272 86,23279941 13,767201

2±୫ ୣétage
65988,394 11422,845 85,243945 14,756055

3±୫ ୣétage
55698,75 10182,943 84,54359241 15,456408

4±୫ ୣétage
45859,936 8715,666 84,03010561 15,969894

5±୫ ୣétage
36155,585 7114,474 83,55797481 16,442025

6±୫ ୣétage
26798,813 5371,169 83,30378612 16,696214

7±୫ ୣétage
17520,954 3549,814 83,15289694 16,847103

8±୫ ୣétage
8566,817 1673,763 83,65558396 16,344416

Tableau IV. 5 .Vérification de l’interaction sous charges verticale
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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.

Niveau

Sens X-X Sens Y-Y

Portiques Voiles P (%) V (%) Portiques Voiles P (%) V (%)

RDC
228,215 233,026 49,47847 50,52153 228,215 233,026 49,47847 50,52153

1௘௥éܽݐ ݃݁
180,912 268,59 40,24720 59,75279 180,912 268,59 40,24720 59,75279

2±୫ ୣétage
207,917 216,383 49,00235 50,99764 207,917 216,383 49,00235 50,99764

3±୫ ୣétage
190,598 201,337 48,63000 51,37 190,598 201,337 48,63000 51,37

4±୫ ୣétage
195,585 158 55,31484 44,68515 195,585 158 55,31484 44,68515

5±୫ ୣétage
158,061 147,574 51,71560 48,28439 158,061 147,574 51,71560 48,28439

6±୫ ୣétage
151,106 100,231 60,12087 39,87913 151,106 100,231 60,12087 39,87913

7±୫ ୣétage
108,53 81,996 56,96335 43,03665 108,53 81,996 56,96335 43,03665

8±୫ ୣétage
102,663 36,841 73,59143 26,40856 102,663 36,841 73,59143 26,40856

Tableau IV. 6. Vérification de l’interaction sous charges horizontales

 Analyse des résultats : On remarque que l'interaction portique-voiles sous

charges verticales et horizontales est vérifiée dans tous les étages.

 Vérification de la résultante des forces sismiques

En se référant à l’article 4-3-6 du RPA99/Version2003, la résultante des forces

Sismiques à la base ௗܸ௬ 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 ௦ܸ௧.
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Vst(KN) Vdyn(KN) Vdyn/ Vst observation

Sens x-x 1319.26 1328.07 1 vérifié

Sens y-y 1143.36 1329.63 1 vérifié

                     Tableau ІV.7. Vérification de l’effort tranchant à la base

 Vérification vis-à-vis des déplacements

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

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

ek : Déplacement dû aux forces

:R Coefficient de comportement (R=5).

Le déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau 1k est égal à :

1 kkk 

Le RPA (article 5.10) exige que le déplacement relatif soit inférieur à 1% de la

hauteur de l’étage, C à d : ek h %1 .

eh : Étant la hauteur de l’étage.

Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessus.

Sens YY Sens XX

Nivea

ux
ek

(cm)

k

(cm)

1k

(cm) (cm)

kh

(cm)

(%)
(cm)

k

(cm)

1k

(cm) (cm)
(%)

éܽݐ ݃݁

8é௠ ௘

30.6 0,0044 0,022 0 0,022 3.4
6,4706
E-05

0,0045 0,02
25

0 0,02
25

6,6
176
E-
05

7
éme

étage 27.2 0,0119 0,059 0,022 0,0375 3.4
0,0001
1029

0,0117 0,05
85

0,022
5

0,03
6

0,0
001
058
8

k
K

K

h
 ek k

K

K

h

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Tableau IV.8. Vérification des déplacements de la structure

 Analyse des résultats : les résultats du tableau montrent que déplacements
relatifs entre étages sont inférieurs à 1% de la hauteur d’étage.

 Justification vis-à-vis de l’effet P

L’effet P (effet de second ordre) est l’effet dû aux charges verticales après
Déplacement. Il est peut être négligé si la condition suivante est satisfaite à tous les

niveaux :

1.0





kk

kk

hV

P
 ; Tel que : RPA99/2003(Article 5.9)

6
éme

étage 23.8 0,0202 0,101 0,0595 0,0415 3.4 0,0001
2206

0,0204 0,10
2

0,058
5

0,04
35

0,0
001
279
4

5
éme

étage 20.4 0,0288 0,144 0,101 0,043 3.4 0,0001
2647

0,0295 0,14
75

0,102 0,04
55

0,0
001
338
2

4
éme

étage 17 0,0367 0,183 0,144 0,0395 3.4 0,0001
1618

0,0381 0,19
05

0,147
5

0,04
3

0,0
001
264
7

3
éme

étage 13.6 0,0442 0,221 0,1835 0,0375 3.4 0,0001
1029

0,0461 0,23
05

0,190
5

0,04

0,0
001
176
5

2
éme

étage 10.2 0,0503 0,251 0,221 0,0305 3.4 8,9706
E-05

0,0527 0,26
35

0,230
5

0,03
3

9,7
059
E-
05

1௘௥étage

6.8 0,0555 0,277 0,2515 0,026 3.4 7,6471
E-05

0,0582 0,29
1

0,263
5

0,02
75

8,0
882
E-
05

RDC 3.4 0,0594 0,297 0,2775 0,0195 3.4 5,7353
E-05

0,0624 0,31
2

0,291 0,02
1

6,1
765
E-
05
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:kP Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au dessus du niveau

 k  ; Avec :  



n

i
QiGik WWP

1

 RPA99/2003(Article 5.9)

kV : Effort tranchant d’étage de niveau  k . 



n

i
ik fV

1

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

kh : Hauteur de l’étage « k ».

 Si 2.01.0  k l’effet P peut être pris en compte de manière

approximative en amplifiant les effets de l’action sismique calculée au moyens
d’une analyse élastique du

Premier ordre par le facteur
1

1
.

 Si 2.0k la structure est partiellement instable elle doit être redimensionnée.

Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessus :


Hauteur

(m)

Pk (KN) Sens x-x’ Sens y-y’

∆k

(cm)

Vk (KN) θk (cm) ∆k

(cm)

Vk

(KN)

θk (cm)

8éme

étage

3,4 86764,956 0,0225 177,135 0,02869793 0,0245 177,851 0,03112305

7éme

étage

3,4 76815,93 0,036 172,693 0,0409986 0,054 167,628 0,0633561

6éme

étage

3,4 66868,277 0,0435 163,218 0,04462753 0,113 157,628 0,01205196

5éme

étage

3,4 56932,54 0,0455 150,243 0,04205961 0,02 143,93 0,01929864

4éme

étage

3,4 47220,109 0,043 133,388 0,03556322 0,073 127,661 0,06308325

3éme

étage

3,4 37508,382 0,04 112,393 0,02931087 0,0725 107,661 0,05546098

2éme

étage

3,4 28001,859 0,033 89,335 0,02009544 0,068 85,449 0,04329195
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1er

étage

3,4 18496,269 0,0275 62,803 0,01191152 0,066 59,82 0,03001321

RDC 3,4 9248,98 0,021 53,447 0 0,0605 52,109 0

Tableau IV.9.Vérification à L’effet P

 Analyse des résultats : On voit bien que la condition 1.0 est satisfaite,

D’où les effets du 2éme ordre peuvent être négligés.

 Vérification de l’effort normal réduit

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation
d’ensemble due au séisme, le RPA (article 7.4.3.1) exige que l’effort normal de compression
de calcul soit limité par la condition suivante :

28

28

3.03.0 cCd

cC

d fBN
fB

N
V 


 

Avec :

:dN Désigne l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton

:CB Est l’aire (section brute) de cette dernière

:cjf Est la résistance caractéristique du béton

Il est à noter que les sections des poteaux ont été revues à la hausse pour tous les
Niveaux. Ceci à été fait dans le but de vérifier l’interaction voile-portique exigée par le RPA.

La vérification de l’effort normal réduit donne les résultats suivants pour notre cas :

Niveau Bc (cm²) Nd(KN) ߥ Remarque

RDC 65 × 65 2830.342 0.267 vérifié

1er étage 65 × 65 2830.342 0.267 vérifié

2éme étage 65 × 65 2830.342 0.267 vérifié

3éme étage 60 × 60 1863.658 0.207 vérifié

4éme étage 60 × 60 1863.658 0.207 vérifié

5éme étage 55 × 55 1231.577 0.162 vérifié
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6éme étage 55 × 55 1231.577 0.162 vérifié

7éme étage 50 × 50 613.696 0.098 vérifié

8éme étage 50 × 50 613.696 0.098 vérifié

Tableau IV.10. Vérification de l’effort normal réduit

 Analyse des résultats : On remarque que le rapport  ne dépasse pas la

valeur de 0.3. Donc les sections des poteaux choisies sont suffisantes.

VI.5. CONCLUSION

Lors de la modélisation l’exigence qui a conditionnée les dimensions des poteaux,
poutres et même la disposition des voiles a été la condition de l’interaction voile-portique. En
vérifiant cette interaction ; les autres conditions du RPA se retrouvent vérifiées d’elles
Même (période de vibration, taux de participation massique, effet P et effort normal

réduit).

Les sections des poteaux déjà définies par le pré dimensionnement ont été

augmentées et ont les nouvelles sections suivantes :

-RDC, 1 ୰ୣet 2±୫ ୣ: (b × h) = 65 × 65cm²

-3±୫ �ୣet 4±୫ ୣ: (b × h) = 60 × 60cm²

-5±୫ ୣet 6±୫ ୣ: (b × h) = 55 × 55cm²

-7±୫ ୣet 8±୫ ୣ: (b × h) = 50 × 50cm²
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V.1. INTRODUCTION

Les éléments principaux sont les éléments qui interviennent dans la résistance aux
Actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de l’ouvrage.
L’objet de ce chapitre est l’étude de ces éléments principaux à savoir : les poteaux, les
Poutres et les voiles.

V.2. ETUDE DES POTEAUX

Une construction résiste au séisme grâce à ses éléments porteurs principaux. Pour cela
ces éléments doivent être suffisamment dimensionnés, armés (ferraillés) et bien disposés pour
qu’ils puissent prendre toutes les sollicitations.

V.2.1. Définition

Ce sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les sollicitations (efforts

normaux et moments fléchissant) à la base de la structure. Leurs ferraillages se fait à la

flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les plus défavorables introduites

dans le logiciel SAP2000 dans l’ordre suivant :

1) ܩ1,35 + 1,5ܳ.

ܩ(2 + ܳ.

3) ܩ + ܳ + RPA99.ܧ V2003 article (5.2)

4) ܩ + ܳ − .ܧ

5) ܩ0,8 + .ܧ

6) ܩ0,8 − .ܧ

Les armatures sont déterminées suivant les couples de sollicitation :

1) Moment maximal avec son effort normal correspondant : M୫ ୟ୶→ Nୡ୭୰୰ୣ ୱ.

2) Effort normal maximal avec son moment correspondant : N୫ ୟ୶→ Mୡ୭୰୰ୣ ୱ.

3) Effort normal minimal avec son moment correspondant : N୫ ୧୬ → Mୡ୭୰୰ୣ ୱ.

V.2.2. Recommandations du RPA99/Version 2003

a) Armatures longitudinale

1. Elles doivent être à haute adhérence, droite et sans crochet.

2. Leur pourcentage minimal ௠ܣ ௜௡ = 0,8%de la section du béton en zone II.
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3. Leur pourcentage maximal :

 ௠ܣ ௔௫ = 4%de la section du béton en zone courante.

 ௠ܣ ௔௫ = 6% de la section du béton en zone de recouvrement.

4.∅௠ ௜௡ ≥ 12݉݉ (diamètre minimal utilisé pour les armatures longitudinales).

5. La longueur minimal de recouvrement est de40∅௟en zone II.

6. L’écartement des barres verticales dans une face de poteau ne doit pas dépasser 25cm en

Zone II.

7. Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones nodales

(zone critique).

La zone nodale est définie par ′݈ et ℎ′ :

݈ᇱ= 2ℎ.

ℎᇱ= ቀݔܽ݉
௛೐

௕
;�ܾଵ; ℎଵ; 60ܿ݉ ቁ.

( ଵܾ× ℎଵ): Section du poteau.

ℎ௘: Hauteur d’étage.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du

RPA99/version2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Niveau Section du

poteau

AminRP

A (cm2)

Amax RPA(cm2)

Zonecourant
e

Zonederecouvrement

RDC,
1௘௥ 2é௠ݐ݁ ௘ éܽݐ ݃ ݏ݁

65 × 65 33,8 169 338

3௠ ௘ 4é௠ݐ݁ ௘ éܽݐ ݃ ݏ݁ 60 × 60 28,8 144 216

5é௠ ௘ 6é௠ݐ݁ ௘ éܽݐ ݃ ݏ݁ 55 × 55 24,2 121 181,5

7é௠ ௘ 8é௠ݐ݁ ௘éܽݐ ݃ ݏ݁ 50 × 50 20 100 150

Tableau V.1. Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux

exigées par le RPA.

h’

h’

h

′࢒

Figure V.1. Zone nodale.
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b) Les armatures transversales

 Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

஺೟

௧
=

ఘೌ×௏ೠ

௛భ×௙೐
. RPA99/version2003 (Art 7.4.2.2)

Avec :

௨ܸ: Effort tranchant de calcul.

ℎଵ: Hauteur totale de la section brute.

௘݂: Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

:௔ߩ Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant.

Il est pris égal à 2,5 si l’élancement géométrique ௚ߣ dans la direction considérée est supérieur
ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire.
:ݐ L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la formule

précédente.

Par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit pour la zone IIa :

- Dans la zone courante : ≥ݐ min(10∅௟; 15ܿ݉ ).
- Dans la zone nodale : ≥ᇱݐ 15∅௟.

Ou ∅௟: est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversale minimale ௧ܣ:
௠ ௜௡ en % est donnée comme

suit :

ݐܣ−
݉ ݅݊ = ×ݐ)0,3% 1ܾ) Si ௚ߣ ≥ 5.

ݐܣ−
݉ ݅݊ = ×ݐ)0,8% 1ܾ) Si ௚ߣ ≤ 3.

Si 3 < ௚ߣ < 5On interpole entre les valeurs limites précédentes.

:௚ߣ : est l'élancement géométrique du poteauߣ�௚ = ቀ
௟೑

௔
;
௟೑

௕
ቁ.

Avec :

a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée,

௙݈: Longueur de flambement du poteau.

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une
longueur droite de 10∅ minimum
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 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre
et diamètre suffisants (∅cheminées > 12 cm) pour permettre une vibration
correcte du béton sur toute la hauteur des poteaux.

V.2.3. Sollicitations dans les poteaux

Les sollicitations les plus défavorables dans les poteaux sont extraites du logiciel Sap2000

qui a été utilisé dans la modélisation au chapitre étude au séisme Les résultats ainsi obtenus

sont résumés dans le tableau suivant :

niveau section

(ܿ݉ ²)

M୫ ୟ୶et Nୡ୭୰ୣ ୱୱ N୫ ୟ୶etMୡ୭୰ୣ ୱୱ N୫ ୧୬etMୡ୭୰୰ୣ ୱ

௎ܸ(ܰܭ)

M(KN. m) N(KN) N(KN) M(KN. m) N(KN) M(KN. m

RDC, 1 ୰ୣet 2
±୫ ୣ

étages

65 × 65 -46217,6 124611,7 124611,7 46217,6 226,66 466,08 570,103

3±୫ ୣet4±୫ ୣ

étages
60 × 60 -32310,24 116021,4 116021,4 -32310,24 2850,51 411,17 510,02

5±୫ ୣet 6±୫ ୣ

étage࢙
55 × 55 -23247,86 103220,7 103220,7 -23247,86 2171,36 402,71 490,77

7±୫ ୣet 8±୫ ୣ

étage࢙
50 × 50 -1191,76 -187,932 -839,98 8,2426 -11,015 -2,2528 464,23

TableauV.2.Sollicitationsdanslespoteaux.

section combi (ܰܭ)ܰ ܯ ܰܭ) .݉ )

65 × 65 1 −13474,205 235,98

60 × 60 1 −10075,44 200,76

55 × 55 1 −9875,97 194,45

50 × 50 1 −7849,92 154,6

TableauV.3.Sollicitationsdanslespoteaux solidaires avec les voiles.
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V.2.4. Ferraillage des poteaux

 Exemple de calcul :

Soit à calculer le poteau le plus sollicité du RDC, avec les sollicitations suivantes :

−Nmax = 124611,6KN avecMcoress = −46217,6KN. m.

−Mmax =-46217,6 KN.m avec Nୡ୭୰ୣ ୱୱ = 124611,6KN

−Nmin = −226,66KN avecMcorres = 466,08KN. m.

a) Calcul sousۻ� ܕ ܛܛ܍ܚܗ܋ۼܜ܍�ܠ܉ :

ܾ= 65cm.

h = 65cm.

d = 60cm.

d′ = 5cm.

fେଶ଼ = 25Mpa.

acierFୣE400.

Fୠ୳ = 14,2Mpa.

Nୡ୭୰୰ୣ = 124611,6KN ⇒ M୫ ୟ୶ =-46217,6 KN.m

݁ீ =
ெೠ

ேೠ
=

46217,6

124611,6
⇒ ݁ீ = 0,6ܿ݉ <

௛

ଶ
=

଺ହ

ଶ
=

32,5ܿ݉ ��.
àܿ l'intérieur de la section.

A = N୙(d − d′) −M୙୅.

B = (0,337h − 0,81d′). b. d. fୠ୳.

Avec : M୙୅ = M୙ + N୙ ቀd −
୦

ଶ
ቁ= 558,784KN. m.

A = 365,612KN. m

B = 988,81KN. m.

ܣ < ܤ� ⇒la section est une section partiellement comprimée, on à une partie tendue et l'autre

partie comprimée. Donc on fait un calcul à la flexion simple avec le remplacement

de ௨parܯ .௎஺ܯ

h

b

d’

d

(3)

b

(ܻ)

(2)

ଶܯ

(ܺ)

ଷܯ

h
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Calcul de ࢛࢈ࣆ :

μୠ୳ =
M୳

fୠ୳ × d² × b
=

558,784

14,2 × 10ଷ × 0,6² × 0,65
⇒ ௕௨ߤ = 0,168 < 0,186.

Pivot A =௦௧ߦ: 10% ⇒ ௦௧ܨ =
௙೐

ఊೞ೟
= ݌ܯ348 .ܽ

On a : =௟ߤ 0,3916.

μୠ୳ < μ
l
⇒ A′ = 0.

Calcul de A:

ܣ =
୑ ౑

୞×୊౩౪
−

୒౑

୊౩౪
.

ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × ⇒௕௨)ቁߤ ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × 0,168)ቁ= 0,23.

ܼ = ݀(1 − 0,4 × (ߙ ⇒ ܼ = 0,6(1 − 0,4 × 0,23) = 0,544݉ .

ܣ =
558,784 × 10ିଷ

0,544 × 348
−

1680,72 × 10ିଷ

348
= −1,88ܿ݉ ² ≤ 0.

⇒ ܣ = 0ܿ݉ ଶ.

b) Calcul sousܕۼ ۻ�ܜ܍ܠ܉ ܛ܍ܚܗ܋ :

b = 65cm.

h = 65cm.

d = 60cm.

d′ = 5cm

fେଶ଼ = 25Mpa.

acierFୣE400.

Fୠ୳ = 14,2Mpa.

N୫ ୟ୶ = 124611,6KN ⇒ Mୡ୭୰ୣ ୱ = 46217,6KN. m.

eୋ =
M୳

N୳
=

46217,6

124611,6
⇒ eୋ = 0,6cm <

h

2
=

65

2
= 32,5cm.

àܿ l'intérieur de la section.

ܣ = ܰ௎(݀− ′݀) − .௎஺ܯ
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ܤ = (0,337ℎ − 0,81 ′݀). .ܾ .݀ ௕݂௨.

Avec : M୙୅ = M୙ + N୙ ቀd −
୦

ଶ
ቁ= 951,24KN. m.

ܣ = ܰܭ908,15 .݉

ܤ = ܰܭ988,81 .݉ .

ܣ < ܤ� ⇒la section est une section partiellement comprimée, on à une partie tendue et l'autre

partie comprimée. Donc on fait un calcul à la flexion simple avec le remplacement

de ௨parܯ .௎஺ܯ

Calcul de ࢛࢈ࣆ :

௕௨ߤ =
௨ܯ

௕݂௨ × ²݀ × ܾ
=

951,24

14,2 × 10ଷ × 0,6² × 0,65
⇒ ௕௨ߤ = 0,2868 > 0,186.

Pivot B =௦௧ߦ: 10% ⇒ ௦௧ܨ =
௙೐

ఊೞ೟
= ݌ܯ348 .ܽ

On a : =௟ߤ 0,3916.

௕௨ߤ < ߤ݈ ⇒ ′ܣ = 0.

Calcul de A:

A =
୑ ౑

୞×୊౩౪
−

୒౑

୊౩౪
.

ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × ⇒௕௨)ቁߤ ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × 0,286)ቁ= 0,43.

ܼ = ݀(1 − 0,4 × (ߙ ⇒ ܼ = 0,6(1 − 0,4 × 0,43) = 0,50݉ .

ܣ =
951,24 × 10ିଷ

0,50 × 348
−

3380,725 × 10ିଷ

348
= −4,25ܿ݉ ² ≤ 0.

⇒ ܣ = 0ܿ݉ ଶ.

c) Calcul sousܕۼ ۻ�ܜ܍ܖܑ ܛ܍ܚܗ܋ :

b = 65cm.

h = 65cm.

d = 60cm.

d′ = 5cm

fେଶ଼ = 25Mpa.
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acierFୣE400.

Fୠ୳ = 14,2Mpa.

N୫ ୧୬ = 387,075KN ⇒ Mୡ୭୰ୣ ୱ = 9,3917KN. m.

eୋ =
M୳

N୳
=

9,3917

387,075
⇒ eୋ = 0,024cm <

h

2
=

65

2
= 32,5cm.

àܿ l'intérieur de la section.

A = N୙(d − d′) −M୙୅.

B = (0,337h − 0,81d′). b. d. fୠ୳.

Avec : M୙୅ = M୙ + N୙ ቀd −
୦

ଶ
ቁ= 115,84KN. m.

A = 212,89KN. m

B = 988,81KN. m.

ܣ < ܤ� ⇒la section est une section partiellement comprimée, on à une partie tendue et l'autre

partie comprimée. Donc on fait un calcul à la flexion simple avec le remplacement

de ௨parܯ .௎஺ܯ

Calcul de ࢛࢈ࣆ :

௕௨ߤ =
௨ܯ

௕݂௨ × ²݀ × ܾ
=

115,84

14,2 × 10ଷ × 0,6² × 0,65
⇒ ௕௨ߤ = 0,035 < 0,186.

Pivot A :ξୱ୲= 10% ⇒ Fୱ୲=
୤౛

ஓ౩౪
= 348Mpa.

On a : =௟ߤ 0,3916.

௕௨ߤ < ߤ݈ ⇒ ′ܣ = 0.

Calcul de A:

ܣ =
ெ ೆ

௓×ிೞ೟
−

ேೆ

ிೞ೟
.

ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × ⇒௕௨)ቁߤ ߙ = 1,25 × ቀ1 − ඥ(1 − 2 × 0,035)ቁ= 0,044.

ܼ = ݀(1 − 0,4 × (ߙ ⇒ ܼ = 0,6(1 − 0,4 × 0,044) = 0,59݉ .

ܣ =
115,84 × 10ିଷ

0,59 × 348
−

387,075 × 10ିଷ

348
= −5,48ܿ݉ ² ≤ 0.

⇒ ܣ = 0ܿ݉ ଶ.
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Le tableau résume le calcul des armatures pour les différents poteaux des différents niveaux.

niveau section
ܕ܋)ۯ ²) ܕ܋)′ۯ ²) ܕ܋)ۯ۾܀ۯ ²) ܕ܋)ܘܗ܌܉ۯ ²) barres

RDC, 1 ୰ୣet 2
±୫ ୣ

étages
65 × 65 0 0 33,8 36,68 4HA20+12HA16

3±୫ ୣet4±୫ ୣ

étages 60 × 60 0 0 28,8 32.16 16HA16

5±୫ ୣet 6±୫ ୣ

étage࢙ 55 × 55 0 0 24,2 26,52 4HA16+12HA14

7±୫ ୣet 8±୫ ୣ

étage࢙ 50 × 50 4,49 4,49 20 24,64 16HA14

Tableau V. 4. Armatures longitudinales des poteaux.

V.2.4.2.Armatures transversales

Les armatures transversales dans les poteaux servent a reprendre les efforts tranchants et

évitent le flambement des barres verticales.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l’aide de la formule suivante :

௧ܣ
ݐ

=
௔ߩ × ௎ܸ

ℎଵ × ௘݂

 Exemple de calcul

On prend pour exemple de calcul le poteau du RDC (65 × 65)cm²

75,366,3
65,0

4,37,0
, 













 a

ff

g
b

l

a

l


D’où : ².56,1
40065

103,721575,3 3

cmAt 









 Longueur de recouvrement

.8040 cmLL rlr  

 Espacement

-Dans la zone nodale :     .1015,1415,10min min cmttcmt l  

- Dans la zone courante : .15214,11515 min cmtcmt l  
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 Quantité d’armature minimale

On a : 5g , D’où :

 -Dans la zone nodale :   ²25,3%5,0min cmbtAt 

 - Dans la zone courante :   ²78,4%5,0min cmbtAt 

Donc : on adopte pour6T10+2T8.

V.2.4.3. Résultats de ferraillage des armatures transversales

Les résultats de ferraillage des armatures transversales des différents types de poteaux sont

résumés dans le tableau suivant :

Niveau ,ܥܦܴ 1௘௥ 2é௠ݐ݁ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁
,ܥܦܴ 3௘௥ 4é௠ݐ݁ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁
5é௠ ௘ 6é௠ݐ݁ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁
7 8é௠ݐ݁ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁

Section de poteau (cm²) 65 × 65 60 × 60 55 × 55 50 × 50

∅௟௠ ௔௫(ܿ݉ ) 20 16 16 14

∅௟௠ ௜௡(ܿ݉ ) 16 16 14 14

݉ܿ)଴ܮ ) 340 340 340 340

݉ܿ)௙ܮ ) 238 238 238 238

௚ߣ 3,66 3,96 4,32 4,76

௔ߩ 3.75 3.75 3.75 3.75

௎ܸ(ܰܭ) 72.72 102.38 116.88 70.2

݉ܿ)௥ܮ ) 56 56 56 56

௧ܵ݊݋ݖ ݁݊ ݀݋ ݈ܽ݁ (ܿ݉ ) 10 10 10 10

௧ܵ݊݋ݖ ݁ܿ ݎܽݑ݋ ݐ݁݊ (ܿ݉ ) 15 15 15 15

݉ܿ)௧ܣ ²)
1,56 1,69 1,85 2,03

௠ܣ ௜௡
௧ (ܿ݉ ଶ)݀݋݊.ݖ ݈ܽ݁

3,25 3 2,75 2,5

௠ܣ ௜௡
௧ (ܿ݉ ଶ)ݖ. ݎܽݑܿ݋ ݐ݁݊

4,87 4,5 4,125 3,75
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௔ௗ௢௣௧éܣ
௧ (ܿ݉ ²)

5,74 4,59 4,74 4,02

݉݋݊ ݎܾ݁ ܾ݀݁ ݎ݁ݎܽ ݏ 6T10+2T8 2HA10+6HA8 2HA10+6HA8 8T8

Tableau V. 5. Armatures transversales des poteaux

Conformément aux règles du RPA 99/version2003 et au BAEL 91, le diamètre des armatures

transversales doit être supérieur au tiers du maximum des diamètres des armatures

Longitudinales. 







 max

3

1
lt  Ce qui est vérifiée dans notre cas.

V.2.4.4.Vérifications

 vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme (le flambement)
Les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifiés vis-à-vis de l’état

limite ultime de stabilité de forme (flambement). L’effort normal ultime est définit comme

étant l’effort axial que peut supporter un poteau sans subir des instabilités de forme par

flambement, et donné selon la formule suivante :

CBA93 (Article B.8.4.1)

: Coefficient fonction de l’élancement .




































50:.................................
35

6,0

50:..............................

35
2,01

85,0

2

2













si

si

Telle que : .
i

l f


fl : Longueur de flambement  07,0 l .

.
9,0

28
















s

e
s

b

Cr
Ul

f
A

fB
N



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i : Rayon de giration .187,0
1212

2
1

22
1

32
1































 i

h

hb

hb

A

I
i

rB : Section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centimètre

d’épaisseur sur toute sa périphérie.

sA : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

=ߣ
2.38

0.187
= 12.73 < 50 ⇒ ߙ =

0.85

1 + 0.2ቀ
ଵଶ,଻ଷ

ଷହ
ቁ
ଶ = 0.828

B୰ = (a − 0,02) × (b − 0,02) = (0,65 − 0,02) × (0,65 − 0,02) = 0,397m²

ܰ௎ = 0,828 × ൤
0,397 × 25

0,9 × 1,5
+ 36,68 × 10ିଷ ×

400

1,15
൨= ܰܯ16,65 .

UNMNN .38,3max  → Pas de risque de flambement.

Les résultats des calculs effectués pour les poteaux de notre structure sont représentés

dans le tableau suivant

Niveau L0(m) Lf(m) i(m) ߣ ߙ As(cm²) Br(m²) Nu(MN) N୳
୫ ୟ୶

(MN)

RDC ,1eret
2émeétage

3.4 2.38 0.187 12.73 0.828 28.65 0.397 16.65 3.38

3émeet 4éme

étage
3.4 2.38 0.173 13.75 0.824 25.13 0.34 15.27 2.555

5émeet 6éme

étage
3.4 2.38 0.158 15.06 0.819 20.61 0.281 11.82 1.687

7émeet 8éme

étage
3.4 2.38 0.144 16.52 0.813 18.73 0.23 10.43 0.839

Tableau V.6. Vérification du flambement des poteaux

Dans le tableau on observe que la stabilité de forme est vérifié c-a-d pas de risque de flambement

car N୫ ୟ୶ < N୳.

 Vérification des contraintes de compression

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 :
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     2233 15''15'
3

  dAdA
b

I SSgg

    .15'
3

0'
233   dA

b
IA Sgg












 dA

hb

B
S15

2

1 2

 .

  h' et .9,0 hd 

.15 SAhbB 

Les résultats de vérification des contraintes sont résumés dans le tableau suivant

Niveau
d(cm) A(cm²) V(cm) V’(cm) Igg(cm)

Nser

(KN)
Mser

(KN.m)
௕௖ߪ

(MPA) observation

RDC ,1eret
2émeétage

58 34.56 36 29 0.017 2830.34 169.39 9.42 vérifié

3émeet 4éme

étage
54 30.29 33 27 0.0131 1863.66 132.56 7.99 vérifié

5émeet 6éme

étage
49 26.51 30 25 0.0092 1231.58 107.15 7.1 vérifié

7émeet 8éme

étage
45 21.36 27 23 0.0063 613.696 93.83 6.63 vérifié

Tableau V.7.Vérification des contraintes normales de compression.

 Vérification aux sollicitations tangentielles :

Selon le RPA99/version2003 (Article 7.4.3.2), la contrainte de cisaillement
conventionnelle de calcul dans le béton ௕߬௨sous combinaison sismique doit être inférieure ou
égale à la valeur limite suivante :

ҧ߬௕௨ = ௗߩ × ஼݂ଶ଼. Avec :

ௗߩ = ൜
௚ߣ�ݏ0,075��݅ ≥ 5.

௚ߣ�ݏ0,04�݅ < 5 .

D’où, on doit avoir :

.156,0 28 Mpaf
I

M

S

N
Cb

gg

ser
bc 


 




A

A’

ݒ

′ݒ

figure. V.2.Section d’un poteau
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τୠ୳ =
V୙

b଴ × d
≤ τതୠ୳

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

Niveau section Lf(m) ௚ߣ ௗߩ d(cm) d(m) Vu(KN) (߬Mpa) ௕߬௨തതതത
(Mpa)

RDC ,1eret
2émeétage

3.4 2.38 3.66 0.04 0.6 0.6 72.3 0.185 1

3émeet 4éme

étage
3.4 2.38 3.96 0.04 0.55 0.55 60.82 0.182 1

5émeet 6éme

étage
3.4 2.38 4.32 0.04 0.5 0.5 60.035 0.218 1

7émeet 8éme

étage
3.4 2.38 4.76 0.04 0.45 0.45 61.331 0.272 1

Tableau V.8.Vérification des contraintes tangentielles

V.2.4.4. Disposition constructive des poteaux

 Longueur de recouvrement

.8024020 cmLcm r  

On adopte : .85cmLr 

.646,14016 cmLcm r  

On adopte : .70cmLr 

.564,14014 mmLmm r  

On adopte : .60cmLr 

 Détermination de la zone nodale

La détermination de la zone nodale est nécessaire car à ce niveau qu’on disposera les

armatures transversales d’une façon à avoir des espacements très rapprochés à cause de la

sensibilité de cet endroit qu’est constitué par le nœud poteau poutre. Les jonctions par

recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur de ces zones nodales sensibles. La

longueur à prendre en compte pour chaque barre est donnée dans la figure suivante.

Avec :



CHAPITRE V ETUDE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

150

.60,,,
6

max' 11 







 cmbh

h
h e

.2' hL 

:eh Hauteur de chaque niveau.

V.2.5. Le schéma de ferraillage des poteaux

RDC, 1ereet 2eme étage 5emeet 6eme étage

2HA16

Poteaux (65x65) Poteaux (55x55)

3emeet 4eme étage 7emeet 8eme étage

Poteaux (60x60) Poteaux (50x50)

Figure V.3.Schéma de ferraillage des poteaux

Cadre T8

5HA14

Cadre T8

3HA14

Cadre T8

Cadre T8

3HA16
2HA20

5HA16
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V.3. ETUDE DES POUTRES

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort

tranchant, le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures

longitudinales, l’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.

On distingue deux types de poutres, les poutres principales (30×55 cm²) qui constituent

des appuis aux poutrelles et les poutres secondaires (30×50 cm²) qui assurent le chaînage.

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000,

version 14.2.2 combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le

RPA99/version2003 suivantes :

1) ܩ1,35 + 1,5ܳ.

ܩ(2 + ܳ.

3) ܩ + ܳ + .ܧ

4) ܩ + ܳ − .ܧ

5) ܩ0,8 + .ܧ

6) ܩ0,8 − ܳ.

V.3.1. Les recommandations du RPA99/version2003

V.3.1.1. Les armatures longitudinales

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0; 5%�ܾ × ℎ × en toute section.
Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
− 4%�ܾ × ℎ× En zone courante.
− 6%�ܾ × ℎ× En zone de recouvrement.

 La longueur minimale des recouvrements est de :

 40∅௠ ௔௫ En zone IIa avec : ∅௠ ௔௫: est le diamètre maximale utilisé.

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les

poteaux de rive et d’angle doit être effectué conformément à la figure V.6,

avec des crochets à 90°. Cette même figure comporte les autres dispositions

constructives et quantités minimales d’armatures.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux,

sont constitués de 2U superposés formant un carré ou un rectangle.

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées, néanmoins, il

faudra veiller à ce qu’au moins un coté fermé des U d’un cadre soit disposé de

sorte à s’opposer à la poussé au vide des crochets droits des armatures

longitudinales des poutres.
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 On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un

minimum de trois cadres par nœuds.

 Détail d’un cours d’armatures transversales de la zone nodale

Figure V.4. 2U superposés (avec alternance dans l’orientation)

V.3.1.2. Les armatures transversales

 La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

௧ൌܣ ͲǡͲͲ͵ ൈ ܵൈ ܾǤ

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit:

-Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires, minimum

ܵ൑Minቀ
௛

ସ
; 12∅௟ቁ

-En dehors de la zone nodale, S ≤ h/2

Avec : h : La hauteur de la poutre

 La valeur du diamètre∅௟ des armatures longitudinales à prendre est le plus petit

diamètre utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées.

C’est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.

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

d’appui ou de l’encastrement.
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Figure. V.5.Dispositions constructives des portiques

V.3.1.3. Les armatures longitudinales min et max données par le RPA

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du
RPA99/version2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Typedepoutres

Section

(cm2)

Amin

(cm2)

Amax (cm2)

zonecourante zonede recouvrement

Principale 30×55 8,25 66 99

Secondaire 30×50 7,5 60 90

Tableau V.9.Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poutres selon le
RPA.
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V.3.2. Ferraillage des poutres
 Armatures longitudinales

Pour le ferraillage des poutres, on a utilisé les momentsfléchissant maximaux en appuis et en

travées donné par logiciel SAP2000, les sections adoptéesdoivent respecter la condition

minimale d’armatures du RPA99/version03

Niveau
Typede
poutre

Section Localisation
Acal

(cm2)
Amin

(cm2)
Aadop(cm2)

,ܥܦܴ 1௘௥

2é௠ݐ݁ ௘

étage
s

Principales 30×55

Appuis 5,12 8,24 6HA14=9.24

travées 4.71 6HA14=9.24

Secondaires 30×50

Appuis 5,72
7,5

3HA14+3HA12=8,01

travées 5,26 3HA14+3HA12=8,01

3é௠ ௘ ݐ݁
4é௠ ௘

étages

Principales 30×55

Appuis 5,96 8,24 6HA14=9.24

travées 5,55 6HA14=9.24

Secondaires 30×50

Appuis 6.82
7,5

3HA14+3HA12=8,01

travées 6.44 3HA14+3HA12=8,01

5é௠ ௘ ݐ݁
6é௠ ௘

étages

Principales 30×55 Appuis 6,51 8,24 6HA14=9.24

travées 6,05 6HA14=9.24

Secondaires 30×50 Appuis 7,29

7,5

3HA14+3HA12=8,01

travées 6,48 3HA14+3HA12=8,01

7é௠ ௘ ݐ݁
8é௠ ௘

étages

Principales 30×55 Appuis 6,5 8,24 6HA14=9.24

travées 5,63 6HA14=9.24

Secondaires 30×50 Appuis 7,29 7,5 3HA14+3HA12=8,01

Travées 6,29 3HA14+3HA12=8,01

Tableau V. 10.Armatures longitudinales des poutres

 Longueur de recouvrement
Soit ௥݈ la longueur de recouvrement

Telle que : ௥݈ > 40∅௟൜
∅݈= 12 ⇒ ݎ݈ > 48ܿ݉ .

∅݈= 14 ⇒ ݎ݈ > 56ܿ݉ .

Soit : ௥݈ = 60ܿ݉ .
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 Armatures transversales

 Diamètre des armatures transversales

Soit∅௧ le diamètre des armatures transversales

Telle que :∅௧≤ minቀ∅;
௛

ଷହ
;
௕

ଵ଴
ቁ. BAEL91 (article H.III.3)

 Poutres principales

∅ ≤ ݉ ݅݊ ൬16;
550

35
,
300

10
൰= ݉ ݅݊ (16; 15,71; 30)

Donc on prend ∅௧ = 10݉݉ .

 Poutres secondaires

∅ ≤ ݉ ݅݊ ൬16;
500

35
,
300

10
൰= ݉ ݅݊ (16; 14,28; 30)

Donc on prend ∅௧ = 10݉݉ .

-On prend 4T10 = 3.14cm²(un cadre et un étrier) pour les poutres principales et les poutres
secondaires.

 Espacement des armatures transversales

Le cas le plus défavorable des espacements d’armatures transversales est donné selon le

RPA99/version 2003 (art 7.5.2.2)

 Zone nodale : ௧ܵ≤ ݉ ݅݊ ቀ
௛

ସ
; 12∅௟௠ ௜௡ቁ.

-Poutres principales : ௧ܵ≤ ݉ ݅݊ (13,75; 12).

Soit : ௧ܵ = 10ܿ݉ .
-Poutres secondaires : ௧ܵ≤ ݉ ݅݊ (12,50; 12).
Soit : ௧ܵ = 8ܿ݉ .

 Zone courante: ௧ܵ≤
௛

ଶ
.

-Poutres principales : ௧ܵ≤
ହହ

ଶ
⇒ ௧ܵ≤ 27,5.

Soit : ௧ܵ = 20ܿ݉ .

-Poutres secondaires : ௧ܵ≤
ହ଴

ଶ
⇒ ௧ܵ≤ 25.
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Soit : ௧ܵ = 20ܿ݉

 Section minimal d’armatures transversales
௠ܣ ௜௡
௧ =0,003× ௧ܵ× ܾ= 0,003 × 20 × 30 = 1,8ܿ݉ ²

௧ܣ = 3,14ܿ݉ ² > ௠ܣ ௜௡
௧ = 1,8ܿ݉ ².Condition vérifiée.

 Vérification à l’ELU

 Condition de non fragilité

Poutres principales⟶ 0,23 × ܾ× ݀×
௙೟మఴ

௙೐
= 3,45ܿ݉ ².

Poutres secondaires⟶ 0,23 × ܾ× ݀×
௙೟మఴ

௙೐
= 2,83ܿ݉ ².

Donc la condition de non fragilité est vérifiée.

 Vérification des contraintes tangentielles

 Vérification de l’effort tranchant : ௕߬௨ =
௏ೆ

௕బ×ௗ
.

Fissuration peu nuisible : ҧ߬௕௨ = ݉ ݅݊ (0,13 × ௧݂ଶ଼, ݌ܯ4 )ܽ = ݌ܯ3,25 .ܽ

Poutres Vu(KN) ௕߬௨(݌ܯ )ܽ Observation

Poutresprincipales 204,192 0.71 Vérifiée

Poutressecondaires 65.605 0.28 Vérifiée

Tableau V.11.Vérification de l’effort tranchant



௕߬௨ < ҧ߬௕௨ ⇒ Pas de risque de cisaillement et cela pour tous les types des poutres.

 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement

 en appui de rives ଵܣ: >
௏ೆ ×ఊೄ

௙೐

 en appui intermédiaires : ଵܣ ≥
ఊೄ

௙೐
× ቀܸ ௎ −

ெೌ

଴,ଽ×ௗ
ቁ.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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Poutres
Al(cm)

Appui

Vu(KN)
Ma

(KN.m)

௎ܸ × ௌߛ

௘݂
(ܿ݉ ²)

ௌߛ

௘݂

× ൬ܸ ௎ −
௔ܯ

0,9 × ݀
൰.

(ܿ݉ ²)

Observation

Principal
e

8 ,38 204.19 105.15 4.85 0.059 Vérifiée

Secondaire
s

8,01 65.60 91.13 0.10 -0.037 Vérifiée

Tableau V.12. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement.

 Vérification à l’ELS
 L’Etat limite d’ouvertures des fissures

Aucune vérification à faire car la fissuration est peu préjudiciable.

 État limite de compression du béton

La fissuration est peu nuisible donc la vérification de la contrainte de compression du

béton est nécessaire.

௕௖ߪ =
௦௘௥ܯ × ܻ

ܫ
≤ ത௕௖ߪ = 0,6 × ௖݂ଶ଼ = ݌ܯ15 .ܽ

ܿܽ ݑ݈ܿ �݈݀ �ܻ݁ :
ܾ× ܻଶ

2
+ 15 × ௌܣ) + (ௌ′ܣ × ܻ− 15 × (݀× ௌܣ + ′݀ × (ௌ′ܣ = 0.

ܿܽ ݑ݈ܿ �݈݀ =ܫ�:ܫ݁�
௕బ×௒య

ଷ
+ 15 × ௌܣ] × (݀− ܻ)² + ௌ′ܣ × (ܻ− ′݀)²].

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Poutres Elément
Mser

(KN.m)
y
(cm)

I(cm4)
௕௖ߪ

݌ܯ) )ܽ

ത௕௖ߪ
݌ܯ) )ܽ

௕௖ߪ < ത௕௖ߪ

Principales
Appui 81,27 17.1 203105,97

.
6.84 15 vérifiée

Travée 72.60 17.1 203105,97 6.11 15 vérifiée

Secondaires
Appui 142.31 15.8 156401,94 14.06 15 vérifiée

Travée 70.37 15.8 156401,94 7.11 15 vérifiée

Tableau V.13.Vérification de la contrainte limite de béton à l’ELS

 Etat limite de déformation (évaluation de la flèche)
D’après le CBA93 et BAEL91, la vérification à la flèche est inutile si les

conditions suivantes sont satisfaites :



CHAPITRE V ETUDE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

158

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧
ℎ

ܮ
≥

1

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

ℎ

ܮ
≥

௧ܯ

10 × ଴ܯ
… . … … … … … … … … … … … (2)

ܣ

଴ܾ × ݀
≤

4,2

௘݂
… … … … … … … … … … … … . (3)

Poutres principales

55

600
= 0,092 ≥

1

16
= 0,062 … … … … … … … … … … … … … Condition vérifiée.

55

600
= 0,092 ≥

72,60

10 × 81,27
= 0,088 … … … … … … … … … … Condition vérifiée.

8,38

30 × 52
= 0,0054 ≤

4,2

400
= 0,011 … … … … … … … … … … … … Condition vérifiée.

Les trois conditions étant satisfaites, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.

Poutres secondaires

50

550
= 0,091 ≥ 0,062………………………………………Condition vérifiée.

50

550
= 0,091 ≥

70,37

10 × 142,31
0,049 … … … … … … … … … … . . Condition vérifiée.

8,01

30 × 47
= 0,0057 ≤ 0,011……………………………………… . Condition vérifiée.

Les trois conditions étant satisfaites, la vérification de la flèche n’est pas nécessaire

V.3.3. Vérification des zones nodales

Les dispositions constructives données pour les poteaux et les poutres doivent être

respectées pour leurs parties communes, que sont les nœuds et ca, afin d'assurer un minimum

de confinement préservant au maximum l'intégrité de ces derniers, et permettre au reste de la

structure de déployer ses capacités de dissipation d'énergie.

La vérification des zones nodales convient de vérifier pour les portiques participant

au système de contreventement et pour chacune des orientations possibles de l'action

sismique que la somme des moments résistants ultimes des extrémités de poteaux ou montants

aboutissant au nœud est au moins égale en valeur absolue à la somme des valeurs absolues



CHAPITRE V ETUDE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

159

des moments résistants ultimes des extrémités des poutres ou traverses affectés d'un

coefficient majorateur de 1.25 , c.à.d. : ça consiste à vérifier la condition suivante :

|௡ܯ| + |ௌܯ| ≥ 1,25 × ௪ܯ| | + ௘|.RPA99/03ܯ| (Article 7.6.2).

Cette disposition tend à faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les poutres

plutôt que dans les poteaux. Néanmoins, cette vérification est facultative pour les deux (2)

derniers niveaux des bâtiments supérieurs à R+2.

V.3.3.1. Détermination du moment résistant dans les poteaux et les poutres

Le moment résistant (௥ܯ) d’une section de béton dépend essentiellement

- Des dimensions de la section du béton

- De la quantité d’armatures dans la section du béton

- De la contrainte limite élastique des aciers

Telle que :

௥ܯ = ܼ× ௌܣ × .ௌߪ

Avec :൝
ܼ = 0,85 × ℎ. (h ∶ La hauteur totale de la section du béton).

ௌߪ =
௙ೄ

ఊೄ
= ݌ܯ348 .ܽ

Les résultats des moments résistants dans les poteaux sont résumés dans le tableau suivant :

Figure V.6. Les moments sur la zone nodale.
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Z(cm) As(cm2) Mr(KN.m)

65 × 65 55 ,25 36,68 705.25

60 × 60 51,00 32,16 570.77

55 × 55 46,75 26,52 431.45

50 × 50 42,5 24,64 364,42

Tableau V.14. Moment résistant dans les poteaux

Les résultats des moments résistants dans les poutres sont résumés dans le tableau suivant :

Niveau
Typede
poutre

Section
As

(cm2)
Z

(cm2)
M୰(KN. m)

RDC et
lesétages

courants

Principales 30×55
9.24 46.75 150.33

Secondaires
30×50 8.01 42.5 118.47

Tableau V.15. Moment résistant dans les poutres

V.3.3.2. Vérification

Les résultats des vérifications de la conditio|ܯ௡| + |ௌܯ| ≥ 1,25 × ௪ܯ| | + |௘ܯ| sontdonnés

dans le tableau suivant :
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Niveaux plan Mn

(KN.m)

Ms

(KN.m)
Mw=Me

(KN.m)

Mn+Ms

(KN.m)

1.25(Mw+M)

(KN.m)
Vérification

,ܥܦܴ 1௘௥

2é௠ݐ݁ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁

PP 705,25 705,25 150, 33
1410,5

375.82 Vérifier

PS 118,47 296.17 Vérifier

3é௠ ௘ ݐ݁
4é௠ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁

PP
570.77 570.77

150, 33
1141,54

375.82 Vérifier

PS 118,47 296.17 Vérifier

5é௠ ௘ ݐ݁
6é௠ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁

PP
431.45 431.45

150, 33
862,9

375.82 Vérifier

PS 118,47 296.17 Vérifier

7é௠ ௘ ݐ݁
8é௠ ௘

éܽݐ ݃ ݏ݁

PP 364,42 364,42 150, 33
728,84

375.82 Vérifier

PS 118,47 296.17 Vérifier

Tableau. V.16.Vérification de la zone nodale

On voit bien que les moments résistant dans les poteaux sont supérieurs aux moments

résistant dans les poutres , donc la formation des rotules plastiques se fera dans les poutres et

non pas dans les poteaux

 Exemple de ferraillage d’une poutre principale du RDC.

Figure V. 7. Disposition constructive des armateurs dans les poutres.
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V.3.4. Schéma de ferraillage des poutres

 Pour le RDC et les étages courants

En appuis En travées

PP

1Cadre HA10

PS

1 1Cadre HA10

Figure V.8. Schéma de ferraillage des poutres principales et les poutres secondaires de RDC

et les étages courants.

1Etrier HA10

1Cadre HA10

3HA12

6HA14

1Cadre HA10

3HA12

3HA14

3HA14

1Etrier HA10
1Etrier HA10

3HA12

3HA12

3HA14

3HA14

1Etrier HA10

3HA14

3HA12
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V.4. ETUDE DES VOILES

Le RPA/99/version 2003 (3.4.A.1.a), exige de mettre des voiles à chaque structure

en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne 

sismicité).

Les voiles de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments

verticaux qui sont destinés à reprendre, outre les charges verticales (au plus 20%), les efforts

horizontaux (au plus 75%) grâce à leurs rigidités importantes dans leurs plan. Ils présentent

deux plans l’un de faible inertie et l’autre de forte inertie ce qui impose une disposition dans

les deux sens (x et y).

Un voile travaille comme une console encastré à sa base, on distingue deux types

de voiles qui ont des comportements différents :

-Voiles élancés :
௛

௟
> 1,5.

-Voiles courts :
௛

௟
< 1,5.

Un voile est sollicité en flexion composée avec un effort tranchant, d’où on peut citer

lesprincipaux modes de rupture suivants :

- Rupture par flexion

- Rupture en flexion par effort tranchant.

- Rupture par écrasement ou traction du béton.

Leurs ferraillages se fait à la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les

plus défavorables introduites dans le logiciel SAP2000 dans l’ordre suivant :

1) ܩ1,35 + 1,5ܳ.

ܩ(2 + ܳ.

3) ܩ + ܳ + RPA99.ܧ V2003 article (5.2)

4) ܩ + ܳ − .ܧ

5) ܩ0,8 + .ܧ

6) ܩ0,8 − ܳ.

V.4.1. Recommandation du RPA 99/version2003

a) Les armatures verticales

Elles sont destinées à reprendre les effets de flexion, elles sont disposées en deux

nappes parallèles aux faces des voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions

suivantes :

 ௠ܣ ௜௡ = 0,2% × ×௧ܮ .݁

:௧ܮ longueur de la zone tendue.
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:݁ épaisseur du voile

 Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées avec des cadres
horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.

 A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitie sur
௟

ଵ଴

de la longueur du voile. Cet espace d’extrémité doit être au plus égal à 15cm.
Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure

b) Les armatures horizontales

Elles sont destinées à reprendre les efforts tranchants, disposées en deux nappes vers

l’extrémité des armatures verticales pour empêcher le flambement et elles doivent

être munies de crochets à 135° avec une longueur 10 × ∅.

b) Les armatures transversales

Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires
contre le flambement, elles sont en nombre de quatre épingles par 1m²au moins.

c) Les armatures de coutures

Le long des joints de reprises de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciersde
couture dont la section doit être calculée avec la formule :

௏௃ܣ = 1,1 ×
ܸ

௘݂
ݒ݁ܽ; :ܸܿ = 1,4 × ௎ܸ .

d) Les règles communes (armatures verticales et horizontales)

Le pourcentage minimal d’armatures est de :

 ௠ܣ ௜௡ = 0,15% × ܾ× ℎ. Dans la zone extrême de voile.

Figure V.9. Disposition des armatures dans les voiles.
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 ௠ܣ ௜௡ = 0,10% × ܾ× ℎ. Dans la zone courante du voile.

 Le diamètre des barres (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas dépasser
ଵ

�ଵ଴
de

l’épaisseur du voile

 L’espacement ௧ܵ = ݉ ݅݊ (1,5 × ;ܽ 30ܿ݉ ݒ݁ܽ( ܿܽ : épaisseur du voile.

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles par m².

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales a :
40∅: Pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts et
Possible
20∅: Pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les

Combinaisons possibles de charges

V.4.2.Disposition des voiles

Figure V. 10.Disposition des voiles
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V.4.3. Ferraillage des voiles

Les voiles travaillent à la flexion composée ils seront donc ferrailles sous

effort normal « N » et le moment fléchissant « M » .Ces efforts sont tires directement du

SAP2000 avec les sollicitations issues des combinaisons précédentes .et on prend les plus

défavorables :

1) Effort normal avec son moment correspondant : ܰ௠ ௔௫ → .௖௢௥௥௘ܯ

2) Moment maximal avec son effort normal correspondant : ௠ܯ ௔௫ → ܰ௖௢௥௥௘.

3) Effort minimal avec son moment correspondant : ܰ௠ ௜௡ → .௖௢௥௥௘ܯ

Figure. V.11. Schéma d’un voile plein.

Le calcul des armatures verticales se fait en flexion composée sous M et N pour une
section(ܾ× .(ܮ

 ௩ܣ
௠ ௜௡: Section d’armatures verticales minimale dans le voile.

൫ܣ௏
௠ ௜௡ = 0,15% × ܾ× .൯ܮ

 ௏ܣ
௠ ௜௡/݁ݐ :݊ Section d’armature verticale minimale dans la zone tendue

൫ܣ௏�
௠ ௜௡ଶ/݁ݐ ݊= 0,2% × ܾ× .௧൯ܮ

 ௏ܣ
௠ ௜௡/ ݉ܿ݋ : Section d’armature verticale minimale dans la zone comprimée

൫ܣ௏
௠ ௜௡ଶ/ ݉ܿ݋ = 0,1% × ܾ× .௖൯ܮ

 ௧ܵ: Espacement entre armatures.

 ௩ܣ
௖௔௟: Section d’armature calculée dans l’élément.

 ௩ܣ
௔ௗ௢௣: Section d’armature adoptée pour une seule face de voile.

 ௛ܣ
௠ ௜௡= 0,15% × ܾ× :ܮ Section d’armature horizontale minimale dans le voile.

 ௛ܣ
௖௔௟: Section d’armature horizontale calculée.

 ௛ܣ
௔ௗ௢௣: Section d’armature horizontale adoptée par espacement.

 ܰ௕௥௘: Nombre de barre adoptée par espacement.
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 :௧ܮ Longueur de la zone tendue.

௧ܮ =
ܮ

2
൬1 −

ܮ

6 ଴݁
൰, ଴݁ =

ܯ

ܰ

஼ܮ = −ܮ .௧ܮ2

 :஼ܮ Longueur de la zone comprimée.

V.4.4. Exemple de calcul :(le calcul se fera en flexion composée) Pour le voile V1 au

niveau de RDC, 1௘௥�݁�2ݐé௠ ௘éܽݐ ݃ �onݏ݁ calcule le voile avec les sollicitations suivantes :

ܰ = ܰܭ1151,24 .

ܯ = ܰܭ330,78− .݉ .

ܸ = ܰܭ15,84 .

a) Calcul des armatures verticales

Il faut vérifier la condition suivante :
( )ܽ ≤ ( )ܾ … … … … … … … … … … … … … … … … … .(ܫ)

( )ܽ = (0,337 × ℎ − 0,81 × ݀ᇱ) × ܾ× ℎ × ௕݂௨=3518,87KN.m

(0,337 × 2,2 − 0,81 × 0,22) × 2,2 × 2,2 × 18,48 =38,7× 10ଷ.

ܾ= ܰ௨ × (݀− ′݀) − .ܣܷܯ

ܣܷܯ = ܯ + ܰ × ൬݀ −
ℎ

2
൰= 1151,24 × ൬1,98 −

2,2

2
൰+ 330,78 = ܰܭ1343,87 .݉ .

( )ܾ = 1151,24 × (1,98 − 0,22) − 2838,18 = −811,99.

(ܫ) ′݊ ݎé݅ݒݏܽ݌ݐݏ݁ ݂݅ é.

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation à la flexion simple

݁ீ =
௨ܯ

ܰ௨
=

330,78

1151,24
⇒ ݁ீ

= 0,29݉ .

ܻீ =
ܮ

2
=

2,2

2
⇒ ܻீ = 1,1݉ .

݁ீ < ܻீ ⇒(Le centre de pression
est à l'intérieur de la section).
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௕௨ߤ =
ܣܷܯ

ܾ× ²݀ × ௕݂௨

=
1343,87 × 10ିଷ

0,2 × 1,98² × 14,2
= 0,121.

௕௨ߤ� < 0,186 ⇒ =ᇱܣ 0 ⇒ ݌ ܣ�ݐ݋ݒ݅ ⇒ ௦݂௧ =
400

1,15
= ݌ܯ348 .ܽ

ߙ = 1,25ቀ1 − ඥ(1 − =௕௨)ቁߤ2 0,162.

ܼ = ݀(1 − (ߙ0,4 = 1,85݉ .

ܣ =
ܣܷܯ

ܼ× ௦݂௧
= 20,87ܿ݉ ².

௦ܣ = −ܣ
ܰ

௘݂
= 20,87 × 10ିସ−

1151,24

400 × 10ଷ
= −7,91ܿ݉ ଶ.

.௦=0cm²ܣ

V.4.5. Recommandation du RPA

 Dans toute la section de voile

௠ܣ ௜௡ = 0,15% × ×ܮ ݁= 0,15% × 20 × 20 = 6,6ܿ݉ ଶ.

BAEL 90 :

௠ܣ ௜௡ = 0,23 × ܾ× ݀×
௧݂ଶ଼

௘݂
= 0,23 × 0,2 × 1,98 ×

2,1

400
= 4,78ܿ݉ ଶ.

b) Calcul des armatures horizontales

On a : ܸ = ܰܭ15,84 .

Pour le calcul des armatures horizontales on(௧ܣ) fixe d’abord St après on calcul .௧ܣ

௨߬ =
ܸ

ܾ× ݀
=

15,84 × 10ଷ

1980 × 200
= ݌ܯ0,04 .ܽ < ҧ߬௕௨ = 0,2 × ௖݂ଶ଼ = ݌ܯ5 .ܽ

Pour ௧ܵ = 20ܿ݉ on aura :

௠ܣ ௜௡
௛ ≥

௨߬ × ܾ× ௧ܵ

0,8 × ௘݂
=

0,04 × 0,2 × 0,20

0,8 × 400
⇒ ௠ܣ ௜௡

௛ ≥ 0,05ܿ݉ ଶ.

௠ܣ ௜௡ = 0,15% × ܾ× ௧ܵ = 0,0015 × 0,2 × 0,2 = 0,6ܿ݉ ².

On choisit : 10ܣܪ13 = 10,21ܿ݉ ². avec ௧ܵ = 20ܿ݉ .
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c) Vérification au Cisaillement

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée selon l’article du
RPA99/version 2003 comme suit :

௔߬ௗ௠ = 0,2 × ௖݂ଶ଼ = ݌ܯ�5 .ܽ

௨߬ = 1,4 ×
ܸ

ܾ× ݀
= 1,4 ×

15,84 × 10ିଷ

0,2 × 1,98
= >ܽ݌ܯ0,056 ݌ܯ5 .ૠ.ૠ.૛)�ܜܚۯ����ܽ. .ۯ۾܀�(

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants

Niveau
,ܥܦܴ 1௘௥ 2é௠ݐ݁ ௘

tagesܧ
3é௠ ௘ 4é௠ݐ݁ ௘

Etages
5é௠ ௘ 6é௠ݐ݁ ௘

étages
7é௠ ௘ 8é௠ݐ݁ ௘

étages

݉ܿ)ܮ ) 220 220 220 220

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) -330,78 -51,12 4,43 24,5

N (KN) 1151,24 901,08 588,75 283,15

V(KN) 15,84 54,31 -23,61 -12,78

௨߬(݌ܯ )ܽ 0,056 0,19 0,083 0,045

Av cal /face (cm²) 20,029 12,135 7,435 3,957

Av min/face (cm²) 8,8 8,8 8,8 8,8

Av adop/face (cm²) 20,96 12,31 8,83 8,83

ܰ௕௔௥௥௘௦/݂ܽ ܿ݁ 11T14+2T16 6T12+7T10 8T10+5T8 8T10+5T8

௧ܵ(ܿ݉ ) 20 20 20 20

௛ܣ
௖௔௟/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 0,05 0,24 0,1 0,056

௛ܣ
௠ ௜௡/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 0,6 0,6 0,6 0,6

௛ܣ
௔ௗ௢௣

/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 1,01 1,01 1,01 1,01

ܰ௕௔௥௥௘௦/݂ܽ ܿ݁ 2T8 2T8 2T8 2T8

௧ܵ(ܿ݉ ) 20 20 20 20

Tableau V.17. Ferraillage des voiles ௑ܸଵ
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Niveau ,ܥܦܴ 1௘௥ 2é௠ݐ݁ ௘

étages
3é௠ ௘ 4é௠ݐ݁ ௘

étages
5é௠ ௘ 6é௠ݐ݁ ௘

Etages
7é௠ ௘ 8é௠ݐ݁ ௘

étages

݉ܿ)ܮ ) 220 220 220 220

e (cm) 20 20 20 20

M (KN.m) -111,72 49,67 72,99 90,74

N (KN) 1250,34 1074,96 710,97 314,95

V(KN) 94,41 25,35 37,71 38,32

௨߬(݌ܯ )ܽ 0,33 0,09 0,13 0,14

Av cal /face (cm²) 17,534 14,284 10,131 5,484

Av min/face (cm²) 8,8 8,8 8,8 8,8

Av adop/face (cm²) 17,97 14,69 10,27 8,83

ܰ௕௔௥௥௘௦/݂ܽ ܿ݁

8T14+5T12 13T12 13T10 8T10+5T8

௧ܵ(ܿ݉ ) 20 20 20 20

௛ܣ
௖௔௟/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 0,41 0,11 0,16 0,18

௛ܣ
௠ ௜௡/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 0,6 0,6 0,6 0,6

௛ܣ
௔ௗ௢௣

/݂ܽ ܿ݁ (ܿ݉ ²) 1,01 1,01 1,01 1,01

ܰ௕௔௥௥௘௦/݂ܽ ܿ݁ 2T8 2T8 2T8 2T8

௧ܵ(ܿ݉ ) 20 20 20 20

Tableau V.18. Ferraillage des voiles ௒ܸଵ .
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V4.6. Exemples de schémas de ferraillage d’un voile

Figure V.12. Schéma de ferraillage d’un voile(Vଡ଼ଵ).

V.5. CONCLUSION

Les éléments principaux jouent un rôle prépondérant dans la résistance et la

transmission des sollicitations. Ils doivent donc êtres correctement dimensionnés et bien

armés. Dans la détermination des ferraillages des différents éléments principaux ; il a été tenu

compte des ferraillages obtenus par deux logiciels de calcul (SAP2000 et Socotec) ainsi que le

ferraillage minimum édicté par les règles parasismiques Algériennes.
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VI.1. Introduction
Une fondation est un organe de transmission des charges de la superstructure au sol, elle ne
peut donc être calculée qu’après l’évaluation des charges de la superstructure et les
caractéristiques du sol.
Donc c’est une partie essentielle de l’ouvrage, sa bonne conception et réalisation forment une
assise rigide et assure une bonne répartition des charge et évite les tassements différentiels.

VI.2. Choix du type des fondations
Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :

 La capacité portante du sol.
 La charge transmise au sol.
 La distance entre axes des poteaux.

Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans l’ordre suivant : les semelles isolées, les
semelles filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.
VI.2.1. Combinaisons d’actions à considérer
D’après le RPA99 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées selon
les combinaisons d’actions suivantes :
G Q E

0.8G E

VI.2.2.les caractéristique du sol

La contrainte admissible du sol d’assise est de 0.25Mpa.

VI.2.3. Vérification des semelles isolées
Les poteaux de notre structure sont carrés à la base de section (a × a) d’où les semelles sont

carrées (A×A), la vérification à faire est :
୒

ୗ
≤ σୱ୭୪തതതതത

Avec :
N : l’effort normal agissant sur la semelle calculée selon la combinaison accidentelle obtenu
par le SAP 2000 version 14.2.2
S : Surface d’appui de la semelle.
തsolߪ :Contrainte admissible du sol.

Figure VI.1 : Schéma d’une semelle isolée
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Pour cette vérification le poteau le plus sollicité dans notre structure donne un effort

normal de l’ordre : N=2831.786KN.

Nୢ

S
≤ σୱ୭୪തതതതത⇒ Aଶ ≥

Nୢ

σୱ୭୪തതതതത
⇒ A ≥ ඨ

Nୢ

σୱ୭୪തതതതത
= ඨ

2831.786 × 10ିଷ

0.25
= 3.36m

D’après le résultat, On remarque qu’il y a chevauchement entre les semelles, on tenant
compte des entres axes des poteaux dans les deux sens, donc le choix des semelles isolées
dans notre cas ne convient pas.

VI.2.4. Vérification des semelles filantes

On Choisit une semelle filante de largeur B et de longueur L, située sous un portique de 6
poteaux.

Figure VI.2 : Semelle filante

La 1ére vérification à faire :

σୱ୭୪തതതതത≥
N

S
=

N

B × L
⇒ B ≥

N

σୱ୭୪തതതതത× L

Avec :

N୧:L’effort normal provenant du poteau « i ».

B : Largeur de la semelle.

L : Longueur de la semelle.

തsolߪ : Contrainte admissible du sol.
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Pour cette vérification, on choisit le portique le plus sollicité dans notre structure :

N=∑N୧= 14817.15 KN

L 29.5m

B ≥
N

σୱ୭୪തതതതത× L
=

14.81715

0.25 × 29.5
= 2m vérifiée

La 2éme vérification à faire :

Sୱୣ ୫ ି୤୧୪ୟ୬୲ୣ ≤
1

2
Sୠୟ୲

Sୱୣ ୫ ି୤୧୪ୟ୬୲ୣ = 689.71mଶ >
1

2
Sୠୟ୲= 467.71 mଶnon vérifiée

On opte pour un radier.

VI.2.5. Etude du radier général :

VI.2.5.1.Définition :

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, la dalle
prend appuis sur des nervures qui prennent elles-mêmes comme appuis les piliers ou les murs
de l’ossature. La charge à prendre en compte sera dirigée de bas en haut et sera égale à la
réaction du sol.
Le radier général assure une bonne répartition des charges sous le sol donc il représente une

bonne solution pour éviter le tassement différentiel.
Il est choisi selon ces trois principales caractéristiques :

 Un mauvais sol.
 Charges transmises au sol sont importantes.
 Les poteaux rapprochés (petites trames)

Figure .VI.3: dimension du radier.
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VI.2.5.2. Pré dimensionnement
 La condition de coffrage :

Lmax : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

Nervure :

h୲≥
L୫ ୟ୶

10

L୫ ୟ୶ = 600 − 65 = 535 cm

h୲≥
L୫ ୟ୶

10
=

535

10
= 53.5 cm , On prend h୲= 55cm … … … … … … … . (a)

Dalle :

h୰≥
L୫ ୟ୶

20

L୫ ୟ୶ = 5.35m ⇒ h୰≥
535

20
= 26.75cm, On prend h୰ = 35cm

 La condition de raideur (rigidité)

Pour un radier rigide, il faut que :

L୫ ୟ୶ ≤
π × lୣ

2
tel que ∶ lୣ = ඨ

4 × EI

K × b

ర

Avec :

le: Longueur élastique.

E : Module de Young.

I :Moment d’inertie de l’élément considéré sur 1ml.

K : coefficient de raideur du sol.

Tel que :

K = ቐ

0.5 Kg/cmଷTrès mauvais sol

4Kg/cmଷSol moyen

12 Kg/cmଷTrès bon sol

Dans notre cas on a unTrès bon sol donc : K = 12Kg/cmଷ = 12 × 10ସKN/mଷ
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E= 3.21×107 KN/m2

b:Largeur de l’élément considéré par ml.

I =
b × h୲

ଷ

12
⇒ h୲≥ ඨ

48 × L୫ ୟ୶ସ × K

πସ × E

య

Donc :h୲≥ 1.23 m … … … … … … … … … … . (b)

A partir des deux conditions (a) et (b), on prend : ht= 1.3 m et hr= 0.35 m.

 La surface du radier

Nୱୣ ୰

S୰ୟୢ
≤ σୱ୭୪തതതതത⇒ S୰ୟୢ ≥

Nୱୣ ୰

σୱ୭୪തതതതത
=

97.96

0.2
= 489.8mଶ

On à la surface du bâtiment est : Sbat = 935.42 m²

Donc on adopte : Srad = Sbat = 935.42 m² (Le radier comporte pas de débord)

VI.2.5.3. Les vérifications nécessaire

 Vérification au poinçonnement

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité.

Figure VI.4: Présentation de zone d’impact de la charge concentrée

D’après le CBA93 (article A.5.2.4.2), on doit vérifier la condition suivante :

Q୳ < 0.045 × μୡ× h୰×
fୡଶ଼
γୠ

Avec :

µc :périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.

Qu :charge de calcul à l’ÉLU pour le poteau le plus sollicité.
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ht:L’épaisseur totale de radier.

μୡ = (a + b + 2h୲) × 2 ⇒ μୡ = (2 × 0.65 + 2 × 1.2) × 2 ⇒ μୡ = 7.4

0.045 × 7.4 × 0.85 ×
25

1.15
= 6.15Mpa > …�ܽ݌ܯ3.88 … … . . . Condition vérifiée

Il Ya pas risque de poinçonnement

 Vérification au cisaillement

D’après le CBA93 (article A.5.1.2.1.1), on doit vérifier la condition suivante :

τ୳ =
Vୢ

b × d
≤ τത= min൬0.15 ×

fୡଶ଼
γୠ

; 4Mpa൰

On considère une bande de largeur b =1m.

Vୢ =
Nୢ × L୫ ୟ୶ × b

2 × S
⇒ V୳ =

97960.994 × 5.35 × 1

2 × 935.42
= 280.137 KN

d = 0.9 × h଴ = 0.9 × 0.35 ⇒ d = 0.315m

τ୳ =
280.137 × 10ିଷ

1 × 0.315
= 0.89 Mpa < τത= 2.5 Mpa

C’est vérifier donc pas de cisaillement dans le radier.

 Vérification de la contrainte du sol

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et
transversal. (DTR BC 2.33.1 (article : 3.541(a))

σ୫ ୭୷ =
3σ୫ ୟ୶+ σ୫ ୧୬

4
< σୱ୭୪

σ୶,୷ =
N

S
±

M୶,୷

I୶,୷

(Xୋ , Yୋ)

A partir du programme Socotec on a :

I୶ = 76458.66 mସ ; Xୋ = 14m

I୷ = 58538.66mସ ; Yୋ = 16m

σ୫ ୟ୶et σ୫ ୧୬:Contrainte maximal et minimal dans les deux extrémités du radier.

N : l'effort normal dû aux charges verticales.
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M୶,୷ =Moments sismiques à la base.

 Sens X-X

N =142516.66 KN; My=3629.84KN.m

σ୫ ୟ୶ =
N

S
+

M୷

I୷
× Xୋ = 0.15Mpa

σ୫ ୧୬ =
N

S
−

M୷

I୷
× Xୋ = 0.15Mpa

σ୫ ୭୷ =
3σ୫ ୟ୶+ σ୫ ୧୬

4
= 0.15Mpa < …ܽ݌ܯ0.25 … … … … … … . ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ�� ݂݅ é݁

 Sens Y-Y :

N =142516.66 KN; Mx=3685.18 KN.m

σ୫ ୟ୶ =
N

S
+

M୶

I୶
× Yୋ = 0.15 Mpa

σ୫ ୧୬ =
N

S
−

M୶

I୶
× Yୋ = 0.15Mpa

σ୫ ୭୷ =
3σ୫ ୟ୶+ σ୫ ୧୬

4
= 0.15Mpa < …ܽ݌ܯ0.25 … … … … … … . ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁

 Vérification de la stabilité au renversement

Selon le RPA99 (Article 10.1.5), on doit vérifier que :

e =
M

N
≤

B

4
 Suivant x-x

e =
3685.18

142516.66
= 0.026 <

28.65

4
= 7.16 … … … … … … … … vérifié

 Suivant y-y

e =
3629.84

142516.66
= 0.025 <

32.65

4
= 8.16 … … … … … … … … vérifié

 Vérification de la poussé hydrostatique :

Il faut assurer que : N ≥ Fୱ× H × S୰ୟୢ × γ୵

γ୵ :Poids volumiquede l’eau (γ୵ = 10 KN/mଶ)
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FS : coefficient de sécurité (FS= 1.5).

H : la hauteur d’ancrage du radier (H=1.3m).

Srad: Surface totale du radier (Srad= 935.42 m²).

1.5 × 1.3 × 935.42 × 10 = 18240.96KN < ���������������������������������������������������������ܰܭ�134331.74

Donc le bâtiment est stable vis-à-vis l’arrive de l’eau.

VI.2.5.4. Ferraillage

 La dalle du radier

Le radier sera calculé comme une dalle plein renversé, appuyé sur les nervures vers le haut en
flexion simple, sachant que la fissuration est préjudiciable. Le calcul se fera pour le panneau
le plus défavorable et on adoptera le même ferraillage pour tout le radier de dimension
L୶ = 5.5m , L୷ = 6m

Soit :G0le poids propre du radier

G଴ = γୠ × h୰ = 25 × 0.35 = 8.75 KN/mଶ

 Calcul des sollicitations

 A L’ELU

q୳ =
N୳

S
+ 1.35 × G଴ =

134331.74

935.42
+ 1.35 × 8.75 = 155.42KN/mଶ

Nu :Est l’effort ultime (plus le poids propre du radier).

 A L’ELS

qୱ =
Nୱ

S
+ G଴ =

97960.994

935.42
+ 8.75 = 113.47KN/mଶ

Ns : Est l’effort normal de service.

Figure VI.5: Schéma d’une dalle sur quatre appuis

Ly=6m

Lx=5.5m
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ρ =
l୶
l୷

=
5.5

6
= 0.91 > 0.4

⇒ La dalle travaille dans les deux sens

 Calcul des sollicitations :

 A l’ELU

ρ = 0.91 ⇒ ൜
μ୶ = 0.0447
μ୷ = 0.8036 (Annexe)

൜
M଴୶ = μ୶ × q୳ × l୶

ଶ = 0.0447 × 155.42 × 5.5² = 210.15 KN. m
M଴୷ = μ୷ × M଴୶ = 0.8036 × 210.15 = 168.88KN. m

En travée:

ቊ
M୶
୲ = 0.85 × M଴୶ = 178.62 KN. m

M୷
୲ = 0.85 × M଴୷ = 143.548 KN. m

En appui:

M୶
ୟ = M୷

ୟ = −0.5 × M଴୶ = −105.075KN.m

 Ferraillages:

Le ferraillage se fera pour une section b×h0=1×0.35

La condition de non fragilité :

On calcul Amin :

h୰= 35cm, b = 100cm, ρ = 0.91 et HA fୣE400 ⇒ ρ଴ = 0.0008

ℎ௥ ≥ 12cm et ρ > 0.4 ⇒

⎩
⎨

⎧A୶
୫ ୧୬ = ρ଴ ×

3 − ρ

2
× b × ℎ௥

A୷
୫ ୧୬ = Aୟ

୫ ୧୬ = ρ଴× b × ℎ௥

⇒ ቊ
A୶
୫ ୧୬ = 2.926 cmଶ

A୷
୫ ୧୬ = Aୟ

୫ ୧୬ = 2.8cmଶ
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Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant:

M(KN.m) Acal(cm²) Amin(cm²) Aadopt(cm²/ml) St(cm)

Sens
x-x

Travée 178.62 17.5 2.926 4HA14+6HA16=18.22 15

Appui -105.075 9.98 2.8 4HA12+4HA14=10.68 15

Sens
y-y

Travée 143.548 13.83 2.8 4HA14+4HA16=14.20 15

Appui -105.075 9.98 2.8 4HA12+4HA14=10.68 15

Tableau VI.1 Résumé des résultats de ferraillages

 Vérification de l’effort tranchant

On doit vérifier que :

τ୳ =
V୳

b × d
≤ τത= 1.25Mpa

V୷ =
q × l୷

2
×

l୶
ସ

l୶ସ + l୷ସ
= 192.96KN

V୶ =
q × l୶

2
×

l୷
ସ

l୶ସ + l୷ସ
= 250.52KN

V୫ ୟ୶ = 250.52KN

τ୳ =
250.52 × 10ିଷ

1 × 0.315
= 0.79Mpa < 1.25 … … … … … … … ݎé݅ݒ. ݂݅ é �݁���������������������������������

 à l’ELS

 Calcul les sollicitations

ρ = 0.91 ⇒ ൜
μ୶ = 0.0518
μ୷ = 0.8646

൜
M଴୶ = μ୶ × qୱ× l୶

ଶ = 0.0518 × 113.47 × 5.5² = 177.8KN. m
M଴୷ = μ୷ × M଴୶ = 0.8646 × 177.8 = 153.72KN. m
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En travée

ቊ
M୶
୲ = 0.85 × M଴୶ = 151.13KN. m

M୷
୲ = 0.85 × M଴୷ = 130.66KN. m

En appui

M୶
ୟ = M୷

ୟ = −0.5 × M଴୶ = −88.9 KN. m

 vérification des contraintes :

On doit vérifier que :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y ≤ σୟୢ ୫തതതതതതത= 15Mpa

σୱ = 15
Mୱୣ ୰

I
× (d − y) ≤ σഥୱ = min൤

2

3
× fୣ; 150 × =൨ߟ 240Mpa

Calcul de y :

1

2
b yଶ + 15 A(y − d) = 0

Calcul de I :

I =
1

3
byଷ + 15 A (y − d)²

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Sens Moments Valeurs
(KN. m)

ࢉ࢈࣌
(Mpa)

തതതതതࢉ࢈࣌
(Mpa)

࢙࣌
(Mpa)

തതത࢙࣌ ો܋܊≤ ો܋܊തതതതത
et

ોܛ≤ ોܛതതത

x-x
Mt 178.62 11.98 15 350.84 240 non Vérifiée

Ma -105.075 8.55 15 343.5 240 non Vérifiée

y-y
Mt 143.548 10.51 15 357.54 240 non Vérifiée

Ma -105.075 8.55 15 343.5 240 non Vérifiée

Tableau III.2. Vérification des contraintes à l’ELS

les contraintes ne sont pas vérifiées ; alors on redimensionne le ferraillageà l’ELS.
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M(KN.m) Acal(cm²) Amin(cm²) Aadopt(cm²/ml) St(cm)

Sens
x-x

Travée 178.62 17.5 2.926 6HA20+4HA25=38.49 15

Appui -105.075 9.98 2.8 8HA20=25.13 15

Sens
y-y

Travée 143.548 13.83 2.8 4HA20+4HA25=32.21 15

Appui -105.075 9.98 2.8 8HA20=25.13 15

Tableau VI.3.Résumé des résultats de redimensionnement de ferraillages

Sens Moments Valeurs
(KN. m)

ࢉ࢈࣌
(Mpa)

തതതതതࢉ࢈࣌
(Mpa)

࢙࣌
(Mpa)

തതത࢙࣌ ો܋܊≤ ો܋܊തതതതത
et

ોܛ≤ ોܛതതത

x-x
Mt 178.62 8.81 15 180.83 240 Vérifiée

Ma -105.075 3.57 15 164.08 240 Vérifiée

y-y
Mt 143.548 7.99 15 164.61 240 Vérifiée

Ma -105.075 3.57 15 164.08 240 Vérifiée

Tableau III.4. Vérification des contraintes à l’ELS après le

redimensionnement

 Espacement des armatures

Armatures // Lx : St=15≤min (3 h, 33 cm) = 33 cm.

Armatures // Ly : St=15≤min (4 h, 40 cm) = 40 cm
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VI.2.5.5. Schéma de ferraillage

Figure VІ.6 : Schéma de ferraillage du radie

VI.2.6. Calcul des nervures

VI.2.6.1.Définition
Les nervures servent d’appuis au radier, la répartition des charges sur chaque travée est

selon les lignes de ruptures trapézoïdales ou triangulaires, pour simplifier les calculs on les

remplace par des charges équivalentes uniformément réparties.
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VI.2.6.2.Les sollicitations sur les nervures
Les sollicitations sur les nervures sont déduites en utilisant la méthode de Caquot car on a des

charges modérées et la fissuration est préjudiciable.

On aߩ= 0.91 ⇒ la transmission des charges sera subdivisée en deux charges (trapézoïdales et

triangulaires).

Charge triangulaire

P =
q୳
2

∑ L୶୧
ଶ

∑ L୶୧

Avec : P charge équivalente produisant le même moment que la charge triangulaire

Charge trapézoïdale

P =
q୳
2
ቆ1 −

ρଶ

3
ቇL୶

Avec : Pcharge équivalente produisant le même moment que la charge trapézoïdale.

On a qu=155.42 KN/m2

qs=113.47 KN/m2

Figure. VI.7: La subdivision des charges suivant les lignes de ruptures.

 Calcul des sollicitationsBAEL article III.5.2


Moments aux appuis

Mୟ =
P୥l୥

ᇱଷ + Pୢ × lୢ
ᇱଷ

8.5 × (l୥ᇱ + lୢ
ᇱ)
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Avec :
Les longueurs fictives :

lᇱ= ቄ
l travée de rive

0.8 × l travée intermidiaire

Pour l’appui de rive, on a :

Mୟ = 0.15 × M଴ avec M଴ =
q × lଶ

8

Moments en travée :

M୲(x) = M଴(x) + M୥ቀ1 −
x

l
ቁ+ Mୢቀ

x

l
ቁ

M଴(x) =
q × x

2
(l − x) et x =

1

2
−

M୥−Mୢ

q × l

M୥et Mୢ:Moments sur appuis de gauche et droit respectivement

Sens transversal (y-y):

Figure.VI.8. Sollicitations sur les nervures transversales

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau suivant :

travée L(m) L’ Pu

(KN/m)
Mg

(KN.m)
Md

(KN.m)
M୲
୫ ୟ୶

(KN.m)
Vg

(KN)
Vd

(KN)

AB 5.5 5.5 748.36 0 -2237.15 1821.7 1651.23 -2464.74

BC 5.5 4.4 748.36 -2237.15 -1563.63 939.36 -2464.74 -1935.53

CD 5 4 748.36 -1563.63 -1408.68 853.11 -1935.53 1839.91

DE 5 4 748.36 -1408.68 -1563.63 853.11 1839.91 1935.53

EF 5.5 4.4 748.36 -1563.63 -2237.15 939.36 1935.53 2464.74

FG 5.5 5.5 748.36 -2237.15 0 1821.7 2464.74 -1651.23

Tableau VI.5 : Sollicitations de la nervure de radier dans le sens transversal (ELU)
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travée L(m) L’ Pu

(KN/m)
Mg

(KN.m)
Md

(KN.m)
M୲
୫ ୟ୶

(KN.m)

AB 5.5 5.5 546.57 0 -1633.92 1330.49

BC 5.5 4.4 546.57 -1633.92 -1142.01 686.07

CD 5 4 546.57 -1142.01 -1028.84 623.076

DE 5 4 546.57 -1028.84 -1142.01 623.076

EF 5.5 4.4 546.57 -1142.01 -1633.92 686.07

FG 5.5 5.5 546.57 -1633.92 0 1330.49

Tableau VI.6.Sollicitations de la nervure de radier dans le sens transversal (ELS)

Sens longitudinal (x-x)

Figure.VI.9. Sollicitations sur les nervures longitudinales

Les résultats des calculs sont récapitulés dans les tableaux suivants :

travée L(m) L’ Pu

(KN/m)
Mg

(KN.m)
Md

(KN.m)
M୲
୫ ୟ୶

(KN.m)
Vg

(KN)
Vd

(KN)

AB 6 6 568.9 0 -2023.94 1648.08 1369.37 -2044.02

BC 6 4.8 568.9 -2023.94 -1268.74 927.63 -2044.02 -1580.83

CD 4 3.2 712.85 -1268.74 -1268.74 156.96 -1580.83 1580.83

DE 6 4.8 568.9 -1268.74 -2023.94 927.63 1580.83 2044.02

EF 6 6 568.9 -2023.94 0 1648.08 2044.02 -1369.37

Tableau VI.7.Sollicitations de la nervure de radier dans le sens longitudinale (ELU)
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Travée L(m) L’ Ps

(KN/m)
Mg

(KN.m)
Md

(KN.m)
M୲
୫ ୟ୶

(KN.m)

AB 6 6 514.61 0 -1830.80 1490.81

BC 6 4.8 514.61 -1830.80 -1087.82 871.23

CD 4 3.2 520.64 -1087.82 -1087.82 -46.54

DE 6 4.8 514.61 -1087.82 -1830.80 871.23

EF 6 6 514.61 -1830.80 0 1490.81

Tableau VI.8.Sollicitations de la nervure de radier dans le sens longitudinale (ELS)

 Les sollicitations maximales

A l’ELU

 Sens y-y

Mୟ୮୮୳୧
୫ ୟ୶ = 2237.15KN. m

M୲୰ୟ୴±
୫ ୟ୶ = 1821.7KN. m

V୫ ୟ୶ = 2464.74KN. m

 Sens x-x

Mୟ୮୮୳୧
୫ ୟ୶ = −2023.94KN.m

M୲୰ୟ୴±
୫ ୟ୶ = 1648.08KN. m

V୫ ୟ୶ = 2044.02KN. m

A l’ELS

 Sens y-y

Mୟ୮୮୳୧
୫ ୟ୶ = −1633.92KN.m

M୲୰ୟ୴±
୫ ୟ୶ = 1330.49KN. m

 Sens x-x

Mୟ୮୮୳୧
୫ ୟ୶ = −1830.80KN.m

M୲୰ୟ୴±
୫ ୟ୶ = 1490.81KN. m
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VI.2.6.3. Ferraillage

Le ferraillage se fera pour une section en Té

en flexion simple

h=0.85m,h0=0.35m,b0=0.65m ,d=1.17m

bଵ ≤ minቆ
l୶
2

;
l୷

10
ቇ⇒ bଵ ≤ min൬

5.5

2
;

6

10
൰

bଵ ≤ min(2.75; 0.6) ⇒ bଵ = 0.55m

Alors b=2×b1+b0=1.75m

Figure.VI.10. Section à ferrailler

Exigence de RPA99/version2003 (article 10.1.1)

A = 0.6% × b଴ × h = 0.006 × 0.65 × 0.85 = 33.15cmଶ

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant:

M(KN.m) Acal

(cm²)
ARPA(cm²)

Aadopt(cm²/ml)

Sens x-x

Travée 1821.7 46.03 33.15 10HA25=49.10

Appui 2237.15 56.91 33.15 7HA25+3HA32=58.49

Sens y-y

Travée 1648.08 41.53 33.15 7HA25+3HA20=43.79

Appui 2044.02 51.83 33.15 2HA32+8HA25=55.36

Tableau VI.9.Résumé des résultats de ferraillage des nervures de radier
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 Les vérifications
 Effort tranchant

τ୳ =
V୫ ୟ୶

b × d
=

2044.02 × 10ିଷ

1.75 × 1.17
= 0.99Mpa

Fissuration préjudiciable :

τ୳ = min൬
0.15

γୠ
fୡଶ଼; 3Mpa൰= 2.5Mpa

⇒ ௨߬ < ௨߬………………………………………vérifiée

 Armatures transversales

ϕ ≤ mi n൬
h

35
; ϕ୫ ୧୬;

b

2
൰= 20mm

On prend ϕ = 10mm

 Espacement des aciers transversaux

s୲≤ min൬
h

4
; 12; ϕ୪

୫ ୧୬൰= 12cm

À l’ELS
 Vérification des contraintes
On doit vérifier que :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y ≤ σୟୢ ୫തതതതതതത= 15Mpa

σୱ = 15
Mୱୣ ୰

I
× (d − y) ≤ σഥୱ = min൤

2

3
× f ,ୣ 150 × =൨ߟ 240Mpa

Calcul de y :

1

2
b yଶ + 15 A(y − d) = 0

Calcul de I :

I =
1

3
byଷ + 15 A (y − d)²
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Sens Moments Valeurs
(KN. m)

ࢉ࢈࣌
(Mpa)

തതതതതࢉ࢈࣌
(Mpa)

࢙࣌
(Mpa)

തതത࢙࣌ ો܋܊≤ ો܋܊തതതതത
et

ોܛ≤ ોܛതതത

x-x
Mt 1821.7 7.03 15 344.03 240 non Vérifiée

Ma 2237.15 8.06 15 357.03 240 non Vérifiée

y-y
Mt 1648.08 6.66 15 347.53 240 non Vérifiée

Ma 2044.02 7.52 15 343.91 240 non Vérifiée

Tableau III.10. Vérification des contraintes à l’ELS

On a les contraintes ne sont vérifiées ; alors on redimensionne le ferraillage à l’ELS.

M(KN.m) Acal

(cm²)
ARPA(cm²) Aadopt(cm²/ml)

Sens x-x
Travée 1821.7 46.03 33.15 8HA32+2HA25=74.14

Appui 2237.15 56.91 33.15 12HA32=96.48

Sens y-y
Travée 1648.08 41.53 33.15 6HA32+4HA25=67.88

Appui 2044.02 51.83 33.15 10HA32+2HA25=90.22

Tableau VI.11.Résumé des résultats de redimensionnement de ferraillages

Sens Moments Valeurs
(KN. m)

ࢉ࢈࣌
(Mpa)

തതതതതࢉ࢈࣌
(Mpa)

࢙࣌
(Mpa)

തതത࢙࣌ ો܋܊≤ ો܋܊തതതതത
et

ોܛ≤ ોܛതതത

x-x
Mt 1821.7 5.99 15 231.62 240 Vérifiée

Ma 2237.15 6.68 15 221.18 240 Vérifiée

y-y
Mt 1648.08 5.6 15 228.01 240 Vérifiée

Ma 2044.02 6.25 15 215.4 240 Vérifiée

Tableau VI.12: vérification des contraintes à l’ELS
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VI.2.6.4. Schéma de ferraillage

Sens y-y

Travée Appui

Sens x-x

Travée Appui

Figure VI. 11. Schéma de ferraillage de la nervure
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VI.3.CONCLUSION

L’étude de l’infrastructure constitue une étape importante dans le calcul d’ouvrage, ainsi le
choix de la fondation dépend de plusieurs paramètres liés à la caractéristique du sol en place
ainsi que des caractéristiques géométriques de la structure.

Nous avons procédé à un calcul avec semelle isolée, ces dernières ne convenaient pas à
cause du chevauchement qu’elles engendraient et le même problème a été observé en menant
le calcul avec semelle filante, en suite nous somme passé à un calcul avec radier général.
Ce dernier a été calculé comme un plancher renversé, le ferraillage adopté a été vérifié et s’est
avéré satisfaisant
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CONCLUSION GENERALE

Lors de ce modeste travaille, on s’est contenté de définir les différentes méthodes de

calcul permettant la bonne conception de l’ouvrage à savoir la résistance et la stabilité de ce

dernier vis-à-vis des charges qui lui son appliquées, sans marginaliser sa durabilité qui est une

propriété distinctive de l’ouvrage. D’autre part cette étude nous a permis d’arriver à certaines

conclusions qui sont :

 La disposition des voiles en respectant l’aspect architectural du bâtiment, est

souvent un obstacle majeur pour l’ingénieure du génie civil, ces contraintes

architecturales influentes directement sur le bon comportement de la structure

vis-à-vis des sollicitations extérieures, telles que les séismes. l’intensité des

forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un tremblement de terre est

conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique,

mais aussi par la rigidité de la structure sollicitée.

 La disposition et les dimensions des voiles jouent un rôle très important dans le

comportement dynamique de la structure à contreventement mixte.

 La vérification de l’interaction entre les voiles et les portiques dans les

constructions à contreventement mixtes vis-à-vis des charges horizontal et

verticales est indispensable, cette vérification nous a conduits à une

augmentation des sections des poteaux estimés dans la phase de

prédimmensionnement.

 Grace à la régularité en plan et en élévation et l’absence de décrochements de

notre structure et aussi la convergence de rigidité longitudinale et transversale,

l’excentricité entre le centre de masse et le centre de torsion a une valeur très

faible ce qui nous a permis de disposé les voiles au niveau des angles de la

structure, et obtenir des moments de flexion faible ce qui nous a obliger de

ferrailler les poteaux avec le ferraillage minimale du RPA.

 La modélisation des escaliers influe directement sur la nature des modes de

vibration, et elles peuvent engendrer des modes de torsion non négligeables.

 Vue que les charges revenant à la fondation sont importantes, l’utilisation des

semelles isolés et des semelles filantes n’est pas justifié ce qui nous a obliger

d’utilisé un radier général.



Symboles Et Notations 
A’, Aser : Section d'aciers comprimés et section d'aciers à l'ELS respectivement. 

At : Section d'un cours d'armature transversal.    

A : Coefficient d’accélération de zone. 

a : Epaisseur. 

α : Coefficient de la fibre neutre 

B : Aire d'une section de béton. 

Br : Section réduite. 

B, b : la largeur (m). 

C T : coefficient fonction du système de contreventement et du type de remplissage 

Cu : La cohésion du sol (KN/m2). 

D : Diamètre, dalle 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen. 

ELS : Etat limite de service. 

ELU:  Etat limite ultime. 

E : Module d'élasticité longitudinale, séisme. 

Ei : Module d'élasticité instantanée. 

Es : Module d'élasticité de l'acier. 

cd E,E : Sont les modules de déformation. 

eV : épaisseur du voile. 

F : Force ou action générale. 

fc28 : Résistance caractéristique à la compression donnée en (MPa).  

f t28 : Résistance caractéristique à la traction donnée en (MPa).  

f ji  : la flèche correspondant à j. 

fgi : la flèche correspondant à g. 

fqi : la flèche correspondant à q. 

fgv : la flèche correspondant à v. 

∆f t : la flèche totale. 

∆f t adm : la flèche admissible. 

F : Cœfficient de sécurité = 1.5 

G :   Action permanente.  

H : hauteur, la hauteur d’ancrage d’une fondation (m). 

ht : hauteur totale du plancher. 



h0 : épaisseur de la dalle de compression. 

he : hauteur libre d’étage. 

I   : Moment d'inertie (m4). 

I ji  : Moment d’inertie correspondant à j. 

I gi : Moment d’inertie correspondant à g. 

I qi : Moment d’inertie correspondant à q. 
I gv : Moment d’inertie correspondant à v. 
Q : Charge variable.  

Q : Facteur de qualité. 

qu : charge ultime. 

 qs : charge de service.                              . 

L :    Longueur ou portée. 

Lmax : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs (m). 

Lx =  distance entre nus de poutrelles. 

Ly =   distance entre axes d’appuis des poutrelles principales. 

l’  : longueur fictive. 

 
'
gl  et '

dl  : Longueurs fictives à gauche et à droite respectivement. 

M :  Moment en général. 

Ma : Moment sur appui.  

Mu  : Moment de calcul ultime. 

Mser : Moment de calcul de service.  

Mt  : Moment en travée. 

M0 : moment isostatique. 

iM  : Moment à l’appui  i 

Mg et Md : Moment à gauche et à droite pris avec leurs signes. 

M j  : Moment correspondant à j. 

Mg : Moment correspondant à g. 

Mq : Moment correspondant à q. 

Ns : Effort normal de service. 

Nu : Effort normal ultime 

N : Effort normale du aux charges verticales. 

n : est le nombre de marches sur la volée, Coefficient d’équivalence. 

NTot : Poids total  transmis par la superstructure (KN). 

P : Charge concentrée appliquée (ELS ou ELU). 



gP  et dP : Charges uniformes à gauche et à droite respectivement. 

R : coefficient de comportement global. 

S : Section, surface 

Sr : surface du radier (m2). 

St : Espacement des armatures.  

T : Effort tranchant. 

T2: période caractéristique, associé à la catégorie du site. 

V : Effort tranchant. 

W: poids propre de la structure.                  

W Qi : Charges d’exploitation. 

W Gi : poids du aux charges permanentes et à celles d’équipement fixes éventuels.                

X, Y et Z : Coordonnées en général. 

Y : Ordonnée de la fibre neutre. 

Z : Coordonnée, bras de levier 

Z : profondeur au dessous de la fondation (m). 

b0 : Epaisseur brute de l'arme d'une section, largeur de la nervure 

 d : Hauteur utile. 

e : Excentricité, épaisseur. 

f : Flèche. 

fbu : Contrainte de compression du béton à l’E.L.U.R 

fe : Limite d'élasticité. 

cjf  : Résistance caractéristique à la compression à  « j » jours exprimée en (MPa). 

tjf  : Résistance caractéristique à la traction à  « j » jours exprimée en (MPa). 

 ht : hauteur total du radier (m).   

h N : hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau. 

σb : Contrainte de compression du béton. 

 σs : Contrainte de compression dans l'acier 

υ : Coefficient de poison 

σ : Contrainte normale. 

σj  : Contrainte correspondant à j. 

σg : Contrainte correspondant à g. 

σq : Contrainte correspondant à q. 



 γw: Poids volumique de l’eau (t/m3). 

γb : coefficient de sécurité.  

γs : coefficient de sécurité.  

ϕϕϕϕ  : Angle de frottement interne du sol (degrés). 

σadm : Contrainte admissible au niveau de la fondation (bars). 

q : chargement KN/ml.. 

ultimτ : Valeur de cisaillement limite donné par le BAEL (MPa). 

uτ : Contrainte de cisaillement (MPa). 

ηηηη : Facteur d’amortissement. 

ββββ : Coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation. 

µl : Moment réduit limite. 

µu : Moment ultime réduit. 

λi : Coefficient instantané. 

λv : Coefficient différé. 
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Tableau des Armatures
(en cm2)

Φ 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 0.20 0.28 0.50 0.79 1.13 1.54 2.01 3.14 4.91 8.04 12.57

2 0.39 0.57 1.01 1.57 2.26 3.08 4.02 6.28 9.82 16.08 25.13

3 0.59 0.85 1.51 2.36 3.39 4.62 6.03 9.42 14.73 24.13 37.70

4 0.79 1.13 2.01 3.14 4.52 6.16 8.04 12.57 19.64 32.17 50.27

5 0.98 1.41 2.51 3.93 5.65 7.70 10.05 15.71 24.54 40.21 62.83

6 1.18 1.70 3.02 4.71 6.79 9.24 12.06 18.85 29.45 48.25 75.40

7 1.37 1.98 3.52 5.50 7.92 10.78 14.07 21.99 34.36 56.30 87.96

8 1.57 2.26 4.02 6.28 9.05 12.32 16.08 25.13 39.27 64.34 100.53

9 1.77 2.54 4.52 7.07 10.18 13.85 18.10 28.27 44.18 72.38 113.10

10 1.96 2.83 5.03 7.85 11.31 15.39 20.11 31.42 49.09 80.09 125.66

11 2.16 3.11 5.53 8.64 12.44 16.93 22.12 34.56 54.00 88.47 138.23

12 2.36 3.39 6.03 9.42 13.57 18.47 24.13 37.70 58.91 96.51 150.80

13 2.55 3.68 6.53 10.21 14.7 20.01 26.14 40.84 63.81 104.55 163.36

14 2.75 3.96 7.04 11.00 15.83 21.55 28.15 43.98 68.72 112.59 175.93

15 2.95 4.24 7.54 11.78 16.96 23.09 30.16 47.12 73.63 120.64 188.50

16 3.14 4.52 8.04 12.57 18.10 24.63 32.17 50.27 78.54 128.68 201.06

17 3.34 4.81 8.55 13.35 19.23 26.17 34.18 53.41 83.45 136.72 213.63

18 3.53 5.09 9.05 14.14 20.36 27.71 36.19 56.55 88.36 144.76 226.20

19 3.73 5.37 9.55 14.92 21.49 29.25 38.20 59.69 93.27 152.81 238.76

20 3.93 5.65 10.05 15.71 22.62 30.79 40.21 62.83 98.17 160.85 251.33


