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ملخص

ھذا المشروع یتكون أساسا من دراسة دینامیكیة لبنایة مقاومة للزلازل بواسطة الجدران المشكلة من الخرسانة المسلحة، 

المصنفة ضمن المنطقة الزلزالیة  ولایة شلفو الواقعة في . ة طوابقتس طابق أرضي و الأرضتحت  ینتتألف من طابق

لمطبقة على ھذه البنایة ھي وفقا من أجل ذالك كانت الدراسة ا -ااا -رقم RPA99/version2003 المقاومة للمعاییر  

للزلازل الجزائریة

بھاأما بخصوص القیاس و التسلیح لمختلف العناصر الأساسیة المشكلة للبنایة فقد استعملنا القوانین المعمول 

(CBA93);(BAEL91)

RESUME

Ce projet consiste principalement en l’étude dynamique d’une structure (R+6+2S/Sol)

contreventée par voiles.

La structure est implantée à CHLEF, zone de sismicité élevée (zone III). L’étude est

conformée aux Règles Parasismiques Algériennes 99 modifiées en 2003

Le dimensionnement ainsi que le ferraillage des éléments ont été fait conformément

aux règles de conception et de calcul des structures en béton armé (CBA93), en appliquant le

BAEL91.

SUMMARY

This project consists mainly in dynamic analysis of a structure (R+6+2S/Sol) with

shear walls.

The structure is located in CHLEF which is characterized by a high seismic activity

(zone III). The study is carried out regarding the Algerian seismic code (RPA99 modified in

2003).

The structural elements dimension and their reinforcement were carried out according

to the Algerian reinforced concrete code (CBA93) and the limits states of reinforced concrete

(BAEL91).
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A : coefficient d’accélération de zone.
Al : section d’armature longitudinale.
Amin : section d’armature minimale déterminée par les règlements.
Ar : section d’armature de répartition.
At : section d’armature transversale.
As : section d’armatures tendue.
As’ : section d’armature comprimée.
Br : section réduite du béton.
Cp : facteur de force horizontale.
Cs : coefficient de sécurité.
D : coefficient d’amplification dynamique.
E : module de déformation longitudinale.
Eij : module de déformation longitudinale instantanée.
Eiv : module de déformation longitudinale différée.
G : action permanente .
H : hauteur .
I : moment d’inertie.
J : action permanente avent mise en place des cloisons.
L : longueur.
Le : longueur en élévation.
Ln : entre axe des nervures.
M : moment fléchissant.
Mj : moment fléchissant sous charge permanente avant mise en place des cloisons.
Mser : moment fléchissant d’état limite de service.
Mt : moment fléchissant de travée.
Mu : moment fléchissant d’état limite ultime de résistance.
M1 : moment par rapport aux armatures tendues ; coefficient de Pigeaud.
M2 : coefficient de PigeaudM22 : moment suivant le sens 2-2
M3 : moment suivant le sens 3-3.
N : effort normal.
Npp : effort normal dû au poids des poutres principales.
Nps : effort normal dû au poids des poutres secondaires.
Nser : effort normal d’état limite de service.
Nu : effort normal d’état limite ultime de résistance.
P : poids propre ; périmètre.
Q : action variable quelconque ; facteur de qualité.
R : rayon ; coefficient de comportement de la structure.
S : surface.
T : effort tranchant
Tx : période fondamentale dans le sens x-x.
Ty : période fondamentale dans le sens y-y.
Uc : périmètre du contour.
V : action sismique ; effort horizontal.



W : poids total de la structure.
a : longueur ; distance ; dimension.
b : largeur.
b0 : largeur de la nervure.
b1 : largeur de poteau.
c : enrobage.
d : hauteur utile.
e : excentricité ; espacement.
f : flèche.
fbc : contrainte caractéristique du béton à la compression.
fe : limite élastique d’acier.
ftj : contrainte caractéristique du béton à la traction.
g : giron de la marche.
h : hauteur.
he : hauteur libre.
h’ : hauteur de la zone nodale.
j : nombre des jours.
l : longueur ; distance.
lf : longueur de flambement.
lx : la petite dimension du panneau de la dalle.
ly : la grande dimension du panneau de la dalle.
l’ : longueur de la zone nodale.
l0 : longueur libre.
qeq : charge linéaire équivalente.
q : charge linéaire.
qser : charge linéaire d’état limite de service.
qu : charge linéaire d’état limite ultime de résistance.
t : période.
x : abscisse.
y : ordonnée.
 : Angle, coefficient sans dimension.
 : Coefficient partiel de sécurité, rapport des moments.
 : Coefficient sans dimension, coefficient de pondération.
 : Coefficient de réponse.
 : Coefficient de fissuration relatif, facteur de correction d’amortissement.
 : Élancement mécanique d’un élément comprimé, coefficient sans dimension, rapport des
dimensions.
 : Moment réduit.
 : Coefficient de poisson.
 : contrainte de béton ou d’acier.
 : Contrainte tangentielle ou de cisaillement.
 : Coefficient de pondération.
 : Pourcentage d’amortissement critique.
 : Coefficient de réduction, espacement des armatures transversales, déplacement.
 : Diamètre d’armature transversale ou treillis soudés.
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Introduction général :

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

majeurs. A ce jour, la construction connait un grand essor dans la plupart ses pays, et très

nombreux sont les professionnelles qui se livrent à cette activité.

Cependant, si le métier peut être considéré parmi les plus anciens exercés par l’homme, il

faut reconnaitre qu’il leur a fallu au cours des dernières décades, s’adapter pour tenir compte

de l’évolution des constructions, mais surtout des nouvelles techniques qui permettent une

fiabilité maximum de la structure vis-à-vis des aléas naturels tel que les séismes.

Une structure doit être calculée et conçue de manière à ce qu’elle reste apte à l’utilisation

pour la quelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie envisagée et de son coût :

 Elle ne doit pas être endommagée par des événements, tel que : les explosions, les

chocs ou autre phénomène.

 Elle doit résister à toutes les actions et autres influences et qu’elle ait une

durabilité convenable au regard des coûts d’entretien.

Pour satisfaire les exigences énoncées ci-dessus, on doit :

Choisir convenablement les matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des

détails constructifs appropriés, et spécifier des procédures de contrôle adaptées au projet

considéré, au stade de la conception, de la construction et de l’exploitation. Pour ce faire, il

faut impérativement respecter les normes et les règles en vigueur qui sont propre à chaque

pays.

Dans le cadre de ce projet nous avons procédés au calcul d’un centre commercial en

R+6 avec deux sous-sol ayant un contreventement mixte (poteaux/voile) implanté dans la

commune de Chlefqui est une zone de forte sismicité (zone III).

I.1-Présentation de l’ouvrage :

L'ouvrage à étudier est un centre commercial. Il est composé de deux sous-sol, d’un rez-

de-chaussée et de 6 niveaux; Il est implanté dans la commune de Chlef (wilaya de Chlef). La

structure du bâtiment présente une régularité en plan et en élévation.

La structure du projet est en portiques associés à des voiles, ce qui offre un

contreventement mixte.
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1.1-Description géométrique :

Tableau I. 1 : Caractéristiques géométriques de la structure.

Longueur totale du bâtiment 23,60m

Largeur totale du bâtiment 26,30m

Hauteur totale du bâtiment (sans

acrotère et locale a machine)
35,00m

Hauteur des deux sous-sol 6,00 m

Hauteur du RDC 4,50 m

Les étages courants 3,50 m

1.2-Données du site :

-Le bâtiment est implanté dans une zone classée par le RPA99/version 2003 comme zone de

forte sismicité (zone III).

- L'ouvrage appartient au groupe d'usage 1B.

- Le site est considéré comme meuble (S3).

- Contrainte admissible du sol =௦ߪ 1,4 bars.

1.3- hypothèses de calcul:

Pour mener l’étude de notre projet, les hypothèses de calcul adoptées sont :

-La résistance à la compression à 28 jours ௖݂28 = 30 MPa.

-La résistance à la traction ௧݂28 = 0,6 + 0,06 ௖݂28 =2.4 MPa

-Eij =11000ඥ ௖݂௝
3 = 34179,557 MPa.

-Evj=3700ඥ ௖݂௝
3 = 11496,760MPa.

-fe = 400 MPa

I.2-Conception de l’ouvrage :

2.1- Les contreventements :

L’ouvrage en question rentre dans le cadre de l’application du RPA 99 (version 2003). Et

puisqu’il ne répond pas aux conditions de l'article 1-b du RPA99/version 2003, et qu’il

dépasse deux niveaux (8m), on opte pour un contreventement mixte avec justification

d’interaction portique - voile. Pour ce genre de contreventement il y a lieu également de

vérifier un certain nombre de conditions :

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

sollicitations des 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.
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>>Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,

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

2.2- Les plancher :

Ce sont des éléments séparant deux niveaux successifs dans une construction et recueillant les

surcharges de fonctionnement du bâtiment, ilsont d’autres fonctions très importantes relatives

au confort thermique et acoustique.

En ce qui concerne les types de planchers employés dans notre structure, nous allons opter

pour :

2. a -Plancher àcorps creux (20+5) : Les poutrelles sont coulées in situ avec les poutres et la

dalle de compression du plancher.

On a opté pour ce type de plancher pour les raisons suivantes :

>>Facilité de réalisation.

>>Réduire le poids du plancher et par conséquence l’effet sismique

>>Economie dans le coût de coffrage (coffrage perdu constitué par les poutrelles et les

corps creux).

2. b- Plancher dalle pleine :utiliser pour le plancher du sous-sol.

2.3- Les escaliers :

Ce sont des éléments constitué d’une suite régulière de plans horizontaux (marches et paliers)

qui permettent l’accès entre les étages, ils sont constitués en béton armé et en mortier.

Dans le cas de notre projet, la cage d’escalier comporte trois volées dont deux volées ont

le même schéma statique appuyées d’un coté et encastrée de l’autre, et la troisième volée est

encastrée dans les deux cotés dans le voile.

2.4- Le revêtement :

 Enduit en ciment et en plâtre pour les murs et les plafonds.

 Revêtement en carrelage pour les planchers.

 Revêtement par étanchéité multicouche pour les planchers terrasses.

2.5- La maçonnerie :

Les murs extérieurs sont constitués par double parois à brique creuses, avec uneépaisseur de

(10+15) cm séparés par un vide de 5 cm.

Les murs intérieurs sont constitués en simple parois de 10 cm d’épaisseur.

2.6- Les fondations :

Le rapport de sol relatif au terrain, indique que le sol en place est de gros éléments sans

limons et argileݏdoncla transmission des charges par la superstructure en sol est assurée par

un radier général.

2.7- L’ascenseurs :

C’est un appareil automatique élévateur installé, comportant une cabine dont les dimensions

et la constitution permettant l’accès des personnes et de matériels.
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I.3- Caractéristiques mécaniques des matériaux :

3.1- Introduction :

Les matériaux de structure jouent incontestablement un rôle important dans la résistance

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

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

prévalent généralement sur le critère de résistance mécanique. Ce dernier et en revanche

décisif pour les constructions de grandes dimensions.

3.2- Le béton:

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

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

compression.

3.2-a-Les composants du béton :

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

ciment, de granulats et d’eau.

 Ciment:

Le ciment est un liant qui joue un rôle important entre les produits employés dans la

Construction.

 Granulats:

Les granulats comprennent les sables et les graviers.

 Sables :

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

grosseur de ces grains est généralement inférieure a’ 5mm. Un bon sable contient des grains

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

 Graviers :

Ils sont constitués par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise

entre 5 et 25 mm. Ils doivent être durs, propres et non gélives. Ils peuvent être extraites du lit

de rivière (matériaux roulés) ou obtenus par concassage de roches dures (matériaux

concassés).

3.2-b-Dosage du béton:

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

Dans notre ouvrage, le béton est composé de granulats naturels dosés à 350 kg/݉ 3. Ce

dosage est destiné à offrir les garanties de résistance souhaitée, et présenter une protection

efficace de l’armature.
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3.2-c-Résistance mécanique du béton :

 Résistance à la compression :

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

partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16cm de diamètre de 32cm de hauteur. On

utilise le plus souvent la valeur à 28 jours de maturité : ௖݂28. Pour des calculs en phase de

réalisation, on adoptera les valeurs à jjours, définies à partir de ௖݂28 par:

- Pour des résistances fc28≤ 40MPa : 

௝

4,76ା0,83௝ ௖݂28 si j < 60 jours

௖݂௝ =

௖݂௝= 1,1 fc28 si j > 60 jours

- Pour des résistances fc28> 40MPa :

௖݂௝ =
௝

1,40ା0,95௝ ௖݂28 si j < 28 jours

௖݂௝ =

௖݂௝= ௖݂28 si j > 28 jours

Fig I.1 : Evolution de la résistance ࢐enࢉࢌ fonction de l’âge du béton

 Résistance à la traction :

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

conventionnellement définie par les relations :

ftj= 0,6 + 0,06 fcj si ௖݂28≤ 60MPa. 

ftj = 0,25ඥfcj
3 si fc28> 60MPa
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Fig I.2 : Evolution de la résistance du béton à la traction ࢌ ࢐࢚en fonction de celle à la

compression࢐ࢉࢌ.

 Module de déformation longitudinale :

On distingue le module de Young instantané Eij et différé Evj. Le module instantané est

utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure à 24 heures. Pour des

chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend en

compte artificiellement les déformations de fluage du béton. Celles-ci représentent

approximativement deux fois les déformations instantanées, le module différé est pris égal à

trois fois le module instantané: Eij = 3Evj.

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique à la

compression du béton.

Evj = 3 700 ඥ ௖݂௝
3 si fc28≤60MPa. 

Evj = 4 400 ඥ ௖݂௝
3 si fc28> 60MPa, sans fumée de silice.

Evj = 6 100 ( ௖݂௝) si fc28> 60MPa, avec fumée de silice.
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Fig I.3 : Evolution du module de Young différée en fonction de la résistance

caractéristique à la compression du béton ࢐ࢉࢌ

 Coefficient de poisson :

Le coefficient de poisson sera pris égal à 0 pour un calcul de sollicitations à l’ELU et à =

0.2 pour un calcul de déformations à l’ELS.

 Contraintes limites :

a. Etat limite ultime :

 Contrainte ultime de béton :

Pour les calculs à l’ELU, le comportement réel du béton est modélisé par la loi parabole-

rectangle sur un diagramme contraintes= déformations donné dans la figure I.4 avec :

ε
௕௖௟

= 2 ‰

3,5 ‰ si ௖݂௝≤40 MPa

ε
௕௖௟

= (4,5 ¡ 0,025 ௖݂௝) ‰ si ௖݂௝> 40MPa

- la valeur de calcul de la résistance en compression du béton ௕݂௨est donnée par:

௕݂௨ =
μ ௖݂௝

઻

Ou :

- le coefficient de sécurité partiel ઻࢈vaut 1,5 pour les combinaisons durables et 1,15 pour les

combinaisons accidentelles.

- μ est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges : 

μ = 1 si la durée est supérieure à 24h 

μ = 0,9 si la durée est comprise entre 1h et 24h 
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μ = 0,85 dans les autres cas. 

0

σbc













b

28c
b

.

f.85,0

2 ‰ 3,5‰ bc

A B

Fig I.4 : Diagramme contrainte déformation de calcul à l’ELU

b. Etat limite de service :

Les déformations nécessaires pour atteindre l’ELS sont relativement faibles et on suppose

donc que le béton reste dans le domaine élastique. On adopte donc la loi de Hooke de

l’élasticité pour écrire le comportement du béton à l’ELS, pour des charges de longue durée

Eb = Evj et = 0,2. La résistance mécanique du béton tendu est négligée. De plus, on adopte en

général une valeur forfaitaire pour le module de Young du béton égale à 1/15 de celle de

l’acier.

Fig I.5 : Diagramme du béton a’ l’ELS.

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

σ௕௖≤σ௕௖Avec :σ௕௖ = 0.6 ௖݂28

3.3-L’acier :

L’acier présente une très bonne résistance à la traction (et aussi à la compression pour des

élancements faibles), de l’ordre de 500MPa, lorsqu’un traitement n’est réalisé, il subit les

effets de la corrosion. De plus, son comportement est ductile, avec des déformations très

importantes avant rupture (de l’ordre de la dizaine de ‰).
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3.3-1-Caractères mécaniques :

On notera qu’un seul modèle est utilisé pour décrire les caractères mécaniques des

différents types d’acier. Ce modèle étant fonction de la limite d’élasticité garantie fe. Les

valeurs de la limite d’élasticité garantie fe sont présentés dans le tableau I.1 suivant :

Tableau I. 2 : valeurs limites de la contrainte limite d’élasticité de l’acier

type Nuance fe (MPa) Emploi

Ronds lisses
FeE22

FeE24

215

235

Emploi courant.

Epingles de levage des pièces

Préfabriquées

Barres HA

Type 1 et 2

FeE40

FeE50

400

500
Emploi courant.

Fils tréfiles HA

Type 3

FeTE40

FeTE50

400

500

Emploi sous forme de barres

droites ou de treillis.

Fils tréfiles lisses

Type 4

TL50 Φ> 6mm

TL50 Φ≤6mm 

500

520

Treillis soudés uniquement emploi

Courant

3.3-2-Contrainte limite :

 Etat limite ultime :

Le comportement des aciers pour les calculs à l’ELU vérifie une loi du type

élastoplastique parfaite, comme décrit dans la figure suivante :

A B

B’ A’

10 %0

-10 %0

SS'

s'

s

s

ef


Allongements

Raccourcissements
s

e

E

f

-
s

e

E

f

Fig I.6 : Diagramme contrainte-déformation de calcul de l’acier à l’ELU.

Avec : σ௦= fe/ γs
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ε௘௦= σs/Es Es=200000 MPa. 

γs : coefficient de sécurité = (1 cas situation accidentelle; 1.15 situation durable)

σ௦= 348 MPa

 Etat limite de service :

On ne limite pas de la contrainte de l'acier qu’en cas d'ouverture des fissures :

 Fissuration peu nuisible : pas de limitation.

 Fissuration préjudiciable :σ௦௧ ≤σ௦௧= min (
2

3
fe, 110 ඥߟftj). σ 

 Fissuration très préjudiciable :σ௦௧ ≤σ௦௧= min (
1

2
fe, 90 ඥߟftj).

 η:coefficient de fissuration (=1 pour les Ronds lisses, =1.6 pour les Hautes

adhérences).
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II.1-PRE-DIMENSIONNEMENT DES DIFFERENTS ELEMENTS

II.1.1- Pré dimensionnement des planchers :

1.1 -Planchers à corps creux :

Connaissant la flexibilité et la rigidité du plancher, la vérification de la flèche est inutile, il suffit

que la condition suivante soit vérifiée :

22,5

1

L

h t 

23,55cm
22,5

530
h t 

ℎ௧ ൌ ʹ ͷ�ܿ݉ �൜׷
ʹ Ͳ�ܿ݉ ܽ݌é׷ ݏ݁ݏ݅ ݎ݁ܿ�ݏ݌݋ݎܿ�ݑ݀�ݎݑ ݔݑ

ͷ�ܿ݉ ܽ݌�é׷ ݏ݁ݏ݅ ݀�ݎݑ �݈݁ܽ �݀ ݈ܽ ݈݁ �݀ ݉݋ܿ݁� ݎ݁݌ ݏ݅ݏ ݊݋
�

On adopte un plancher à corps creux de hauteurࢎ� �࢚ൌ �૛૞࢓ࢉ� , soit un plancher (20+5) cm.

1.2-Dalle pleine du sous-sol :

Pour déterminer l’épaisseur de la dalle pleine, on prend le panneau ayant la plus grande surface.

Ce type d’élément travail essentiellement en flexion, son épaisseur dépend aussi bien des

conditions d’utilisation que des vérifications de résistance.

2. a-Résistance au feu :

 e = 7 cm ; Pour une heure de coup de feu ;

 e = 11 cm ; Pour deux heures de coup de feu ;

 e = 17,5 cm ; Pour quatre heures de coup de feu.

On prend : e = 15 cm

2. b-Isolation acoustique :

Selon les règles techniques CBA93 en vigueur en Algérie, l’épaisseur du plancher doit être

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

La nature même du bruit joue un rôle dans l’épaisseur de la dalle comme suit :

 ʹ ͷͲͲ݁ ൒ ͶͲͲ�݇݃Ȁ݉ ଶ ֲ �݁ ൌ ͳ͸�ܿ݉ �Ǣ

 ʹ ͷͲͲ݁ ൒ ͵ ͷͲ�݇݃Ȁ݉ ଶ ֲ �݁ ൌ ͳͶ�ܿ݉ Ǥ

On prend : e = 15 cm.

2. c-Résistance à la flexion :

La hauteur de la dalle e est donnée par :

 Cas d’une dalle reposant sur deux appuis (porte suivant un sens) :

⎩
⎨

ߙ⎧ ൌ
ݔܮ

ݕܮ
≤ 0,4

௫ܮ
35
�൏ �݁൏ �

௫ܮ
30

�

 Cas d’une dalle reposant sur trois ou quatre appuis (porte suivant deux sens) :

൝
ͲǡͶ൏ �൏ߙ ͳ

ݔܮ

50
�൏ �݁൏ �

ݔܮ

40
Ǣݒ݁ܣ ௫ܮ�׷ܿ ൏ ௬ܮ

�

ℎݐ: Hauteur totale du plancher

Avec :

ܮ : Portée maximale de la poutrelle entre nus
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Pour notre cas on a : Lx = 520 cm et Ly = 630 cm

ߙ ൌ �
ݔܮ

ݕܮ
=

520

630
= 0,82 > 0,4

Donc notre panneau travail dans les deux sens
520

50
�൏ �݁൏ �

520

40
�՜ ͳͲǡ͸�൏ �݁൏ ͳ͵ ǡʹͷ�Ǣܱ ݎ݁݌�݊ ݊݀ ׷

݁ൌ ͳͷ�ܿ݉ Ǥ

2. d-Condition de flèche :

Nous devons vérifier que : maxF  F

 maxF 
500

L
si la portée L est au plus égale à 5 m.

 maxF  5,0
1000


L

si la portée L est supérieure à 5 m.

Pour ce faire, on considère une bande de dalle de largeur b = 1 m.

Dans le cas de poutre isostatique avec une charge uniformément répartie, la flèche maximale est

donnée par :

maxF =
EI

qL

384

5 4

Avec:

maxF : flèche maximale du plancher.

L : portée du plancher = 6,40m

e : épaisseur du plancher.

q : charge uniformément répartie déterminé à l’ELS.

E : module d’élasticité différée du béton.

I : moment d’inertie de la section
12

3be
I  .

F = 5,0
1000


L

= 1,14 cm. E = 34179,55 Kg/cm²

Les charges revenant à celle-ci sont les suivantes : (Plancher le plus charger voir descente de

charge)

Charge permanente G = 673 Kg/m².

Charge d’exploitation Q = 100 Kg/m².

q = (G + Q)  b  q = 773 Kg/m

maxF =
EI

qL

384

5 4

 1.75 cm  e ≥   3/1

4

6.5 Eb

qL

D’où: e    3/1
4

10055,341796.5

64073.7




 e  8.78cm.
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II.2-Evaluation des charges et des surcharges :

2.1-Les planchers :

1. 1-plancher terrasse inaccessible :

Tableau II.1: descente des charges du plancher terrasse

Eléments Epaisseur

(cm)

Poids volumique

(kN/m3)

Poids surfaciques

(kN/m2)

Protection gravillon 5 20 1

Etanchéité multicouche 2 6 0.12

Isolation thermique 4 4 0.16

Papier Kraft / / 0.09

Béton en pente (1.5%) 8 22 1.76

Film polyane / / 0.1

Corps creux + table de

compression / / 3.3

Enduite plâtre 2 10 0.2

GT
6.73 kN/m²
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1.2Plancher courant en corps creux :

Tableau II.2: descente des charges du plancher courant en corps creux

Eléments
Epaisseur

(cm)

Poids
volumique

(kN/m3)

Poids
surfaciques

(kN/m2)

Carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.4

Corps creux + table
de compression

/ / 3.3

Cloison de
distribution

/ / 1

Enduit en plâtre 2 10 0.2

GC 5.34 kN/m²
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1 .3-Plancher courant en dalle pleine :

Tableau II.3: descente des charges du plancher courant en dalle pleine

2.2-Maçonnerie

2.1- Mur extérieur en double cloison :

Tableau II.4: descente des charges des murs extérieurs

Eléments
Epaisseur

(cm)

Poids

volumique

kN/m3

Poids surfacique

kN/m2

Enduit en ciment 2 18 0.36

Brique creuse 15 9 1.35

Vide 5 / /

Brique creuse 10 9 0.9

Enduit en plâtre 2 10 0.2

GM 2.81 kN/m²

2.2- Mur intérieur :

Tableau II.5: descente des charges des murs intérieurs

Eléments
Epaisseur

(cm)

Poids volumique

kN/m3

Poids surfacique

kN/m2

Maçonnerie en

brique creuse
10 9 0,9

Enduite ciment 2 18 0,36

Enduite en plâtre 2 10 0,2

GM 1,46 kN/m²

Eléments
Epaisseur

(cm)

Poids

volumique

(kN/m3 )

Poids surfaciques

(kN/m2)

Carrelage 2 22 0.44

Mortier de pose 2 20 0.4

Dalle e B.A / / 4

Cloison de distribution / / 1

Enduite en plâtre 2 10 0.2

GT 6.1 kN/m²
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3.1-Charges d’exploitation Q :

Tableau II.6: les charges d’exploitation

Eléments Surcharges (kN/m²)

Plancher terrasse

(inaccessible)
1.00

Plancher étage courant

(accessible)
5,00

Plancher dalle pleine 2,50

Escalier 2,50

Acrotère 1,00

3.2- Acrotère :

Fig II.1: Acrotère

Surface :

S acrotère = S1 + S2 + S3 = (0,60 x0, 10) + (0,08 x 0,10) + ((0,10 x0,0 2) /2) =0,0690 m²

Charge permanente :

଴݃=Sxρ  avec ρ=25 kN/݉ ଷ

଴݃= 0,0690 x 25 = 1,725 kN/݈݉

3.3-Pré dimensionnement des poutres :

Nous avons deux types de poutres :

On trouvera deux types de poutres :൜
ݎ݁ݐݑ݋ܲ ݅ܿ݊ݎ݅݌� ܽ݌ ݈݁ ൌܮ׷ ͸ǡͶ�݉
ݎ݁ݐݑ݋ܲ ݏ݁� ݊ܿ݋ ݀ܽ݅ ݎ݁ ൌܮ׷ ͷǡ͵�݉

�

60
cm

10 cm 10cm

2
cm

8
cm

Gouttière

Forme en pente
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ℎݐ∶ ℎܽݐ݁ݑ ݐܽ݋ݐݎݑ ݈݁ ݈݀݁ܽ ݎ݁ݐݑ݋݌
ܾ ∶ ݈ܽ ݎ݃ ݈ܽ݁݀ݎݑ݁ ݎ݁ݐݑ݋݌
݁±ݐݎ݋݌�׷ܮ �݈݅ ݎܾ݁ ݎ݁ݐ݊݁� �ܽ ݔ݁ ݀�ݏ Ԣܽ ݑ݌݌ ݏ݅
݀ ∶ ℎܽݐ݁ݑ ݈݁ݐ݅ݑݎݑ

Selon le B.A.E.L.91, le critère de rigidité est comme suit :



















3

8,04,0

1015

b

ht

dbd

L
h

L
t

Et selon le R.P.A 99(version 2003) on a :

൞

ܾ൒ ʹ Ͳ�ܿ݉
݄൒ ͵ Ͳ�ܿ݉

ℎ

ܾ
< 4

�

3.1-Poutres principales :









thd

cmL

9,0

640max 








cmh

cmhcm

t

t

60

6466,42









cmb

cmbcm

40

2,436,21

Vérification des conditions de l’RPA :

൞

ܾ൒ ʹ Ͳ�ܿ݉ �՜ ܾൌ ͶͲ�൒ ʹ Ͳ�՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁
݄൒ ͵ Ͳ�ܿ݉ �՜ ݄ ൌ ͸Ͳ�൒ ͵ Ͳ�՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁

ℎ

ܾ
< 4  →  

ℎ

ܾ
ൌ ͳǡͷ�൑ Ͷ���՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݒ݁� ݎ݅ ݂݅ é݁

�

Donc on prend (40 X 60) cm² comme section des poutres principales

3.2-Poutres secondaires :









thd

cmL

9,0

530max 








cmh

cmhcm

t

t

45

5333,35









cmb

cmbcm

30

4,322,16

ቐ

ܾ൒ ʹ Ͳ�ܿ݉ �՜ ܾൌ ͵ Ͳ൒ ʹ Ͳ�՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁
݄൒ ͵ Ͳ�ܿ݉ �՜ ݄ ൌ ͷͲ�൒ ͵ Ͳ�՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é݁
௛

௕
<  4  →  

௛

௕
ൌ ͳǡ͸͹�൑ Ͷ���՜ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݒ݁� ݎ݅ ݂݅ é݁

�

Donc on prend (30 X 45) cm² comme section des poutres secondaires

3.3-Pré dimensionnement des poteaux :

Le calcul est basé sur la section du poteau le plus sollicité.

La section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau.

Le pré-dimensionnement des poteaux s’effectue à l’ELU sous charges verticales engendrant une

compression centrée. D’après l’article B.8.4.1 du CBA 93, l’effort normal agissant sur un

Poteau doit être plus égal à la valeur suivante :

       ≤ α (
஻௥Ǥ௙௖ଶ଼�

଴ǡଽ�ఊ௕
) + (

஺Ǥ௙௘

ఊ௦
)Nu

Et d’après les règles du BAEL91 qui préconisent de prendre la section réduite Br :

Br ≥ Nu / ((fbc/0.9) +0.85 (fe/s) (A/Br) ; telle que Br correspond à la section réduite du poteau en

(cm2).

Avec :
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3.3.1- Loi de dégression de la surcharge d’exploitation :

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre

d’étages. Soit ܳͲ la surcharge d’exploitation sur la terrasse du bâtiment et ܳͳǡܳ ʹ ǡܳ ͵ ǡǥ Ǥܳ ݊ les

surcharges d’exploitation relatives aux planchers ͳǡʹ ǡǥ�ǡ݊ qui sont numérotés à partir du

sommet du bâtiment.

On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :

ݐ݁�ݏݑܵ݋ ݎܽݎ ݏ݁ݏ �ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ��ܳ Ͳ

ݐ�éܽݏݑܵ݋ ݃ �݁ͳ�ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤܳ Ͳ൅ ܳͳǤ

ݐ�éܽݏݑܵ݋ ݃ �ʹ݁ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ Ǥ��ܳ Ͳ�൅ Ͳǡͻͷ�ሺܳ ͳ�൅ �ܳ ʹ ሻǤ

ݐ�éܽݏݑܵ݋ ݃ �͵݁�ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ Ǥ��ܳ Ͳ�൅ ͲǡͻͲ�ሺܳ ͳ�൅ �ܳ ʹ �൅ �ܳ ͵ ሻǤ

ݐ�éܽݏݑܵ݋ ݃ �݁Ͷ�ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ Ǥ��ܳ Ͳ�൅ �Ͳǡͅͷ�ሺܳ ͳ�൅ �ܳ ʹ �൅ �ܳ ͵ �൅ �ܳ ͶሻǤ

ݐ�éܽݏݑܵ݋ ݃ �݁݊ �ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤܳ Ͳ�൅ �
n

n

2

3  ሺܳ ͳ൅ ܳʹ ൅ ڮ ǥ ǥ ǥ Ǥ൅ܳ݊ሻ�ܲ ݊�ݎݑ݋ ൒ ͷ

Tableau II.7 : Dégression des charges d’exploitation

Niveau Dégression des charges par niveau
La charge

(KN/m2)

06 Nq0=1,00 1

05 Nq1=q0+q1 6

04 Nq2=q0+0,95 (q1+q2) 10,5

03 Nq3=q0+0,9 (q1+q2+q3) 14,5

02 Nq4=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 18

01 Nq5=q0+0,8 (q1+q2+q3+q4+q5) 21

R.D.C Nq6=q0+0,75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 23,5

1iér

S.SOL
Nq7=q0+0,71 (q1+q2q3+q4+q5+q6+q7) 25,85

2iém

S.SOL
Nq8=q0+0,69 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8) 28,6

3.3.2-La surface afférente du poteau :

Le poteau le plus sollicité dans notre structure se trouve dans le centre

On choisit 3 types de coffrage :

Type 1 : S/SOL et le RDC

Type 2 : du 1ére au 3ème étages

Type 3 : du 4ème au 6ème étages
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6,80/2

5,60/2

5,60/2 5,10/2

5,10/25,60/2

ൌࡿ �൬
6,8

2
+

5,6

2
൰��൬

5,6

2
+

5,1

2
൰

S�ൌ ͵ ͵ ǡͳ͹�݉ ଶ

3.3.3 -Les efforts de compression due aux charges permanentes NG :

࢖Ǥ࢖ࡳ ࢋ࢒ࢇ࢖࢏ࢉ࢔࢘࢏ = (3,4 + 2,8)ͲǡͶ���Ͳǡ͸���ʹͷൌ ͵ ͹ǡʹ݊ܭ�

࢘࢏ࢇࢊ࢔࢕ࢉࢋǤ࢙࢖ࡳ ࢋ = (2,8 + 2,55)��Ͳǡ͵���Ͳǡͷ���ʹͷ ൌ ʹ ͲǡͲ͸݊ܭ�

ࡳ ࢋ࢚࢘ ࢙࢙ࢇ࢘ ࢋ = (6,73)���͵ ͵ ǡͳ͹ൌ ʹ ʹ ͵ ǡʹ ͵ ݊ܭ�

࢛࢕ࢉǤࡱǡ࡯ࡰࡾ)ࡳ ࢔ࢇ࢘ )࢚ = (5,34)���͹���͵ ͵ ǡͳ͹ൌ �ͳʹ ͵ ͻǡͅͻ݊ܭ�

ൌܛܛ۵ �(6,1) x 33,17 = 202,33 Kn

ࡳ ࢚࢕ =࢒ࢇ࢚ (37,2 + 20,06)���ͻ൅ ʹ ʹ ͵ ǡʹ ͵ ൅ ͳʹ ͵ ͻǡͅͻ൅ ʹ Ͳʹ ǡͲ͸ൌ ʹ ͳͅ Ͳǡͷʹ �݊ܭ�

ࡽ ൌ ʹ ǡͅ͸���͵ ͵ ǡͳ͹ൌ ͻͶͅ ǡ͸͸݊ܭ�

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 %

�
 ൌ �ͳǡͳ���ʹͳͅ Ͳǡͷʹ ൌ �ʹ ͵ ͻͅ ǡͷ͹ܰܭ�

�� ൌ �ͳǡͳ���ͻͶͅ ǡ͸͸ൌ �ͳͲͶ͵ ǡͷʹ ܰܭ�

��ൌ �ሺͳǡ͵ͷ���ʹ ͵ ͻͅ ǡͷ͹ሻ൅ ሺͳǡͷ���ͳͲͶ͵ ǡͷʹ ሻൌ Ͷͅ Ͳ͵ ǡ͵Ͷܰܭ�

3.3.4-Détermination de la section du poteau (a. b) :

3.4.1-Détermination de "a" :

1. a-Vérification de flambement :

On doit dimensionnement les poteaux de telle façon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-à-dire

λ≤ 50 

B

I
i

i

0,7L

i

L
λ 0f





ࢌࡸ : Longueur de flambement

࢏ : Rayon de giration

:���࡮ Section des poteaux

ࣅ : L'élancement du poteau

ࡵ : Moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par son

centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement

Avec :

FigII.2 : la surface du poteau
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0,289a
12

a

12.a.b

b.a
i

12

b.a
I

a.bB

23

3







On a: L଴ = 3 m ;

Lf = 0,7x3 = 210 cm

cm53,41
0,289,50

210
a50

0,289a

210

i

L
λ f 

On prend : a = 50cm

l ൌ Ͳǡ͹ܮͲȀ݅ 
ଶଵ଴

ଵସǤସହ
= 14,53 <�ͷͲǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤǤ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ� ݂݅ é Ǥ݁

1.b-Détermination de b :

Selon les règles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime Nu doit être :











s

e
s

b

c28r
u

γ

f
.A

0,9γ

.fB
N




݂ܿ ʹ ͺ ൌ ͵ Ͳܯ ܲܽ�Ǣܨ� �݁ൌ �ͶͲͲܽܲܯ�Ǣ�ܾߛ ൌ ͳǡͷ�Ǣݏߛ��ൌ ͳǡͳͷ

ൌݎܤ �ሺܽ െ ʹ ሻ�ሺܾ െ ʹ ሻ�ܿ݉ ʹ ����

ǣSectionݎܤ réduite

ൌݎܤ �(50 − െܾ)�ݔ(2 ʹ ) ൌ �Ͷͅ ���ሺܾ െ ʹ ሻ�ܿ݉ ²

�ൌݏܣ Section d'armature longitudinale

ൌݏܣ Ͳǡͻ℅ݎܤ�ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ Ǥܼ ݊݋ �݁ሺܫܫܫሻ

ൌݏܣ Ͳǡͻ℅�ሾͶͅ ሺܾ െ ʹ ሻሿ�ൌ �ͲǡͶ͵ ʹ ሺܾ െ ʹ ሻ�ܿ݉ ʹ

 .étant un coefficient fonction de λ : ߙ

5053,14
50.289,0

210
50 

i

Lf

ߙ ൌ
଴Ǥ଼ହ

ଵା଴ǡଶቀ
λ

యఱ
ቁ
మ =

଴Ǥ଼ହ

ଵା଴Ǥଶቀ
భరǡఱయ

యఱ
ቁ
మ = 0,82








 





10.15,1

.400).2(432,0

10.5,1.9,0

30),2(48
82,0

bb
Nu = 48,07cm

On prend : b = 50 cm

Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

4.1-Choix de la sexions des poteaux :

Tableau II.8 : Choix des sections des poteaux

Niveau (a x b) cm²

6 (40 x 40)
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5 (40 x 40)

4 (40 x 40)

3 (45 x 45)

2 (45 x 45)

1 (45 x 45)

RDC et les

2 S/sol
(50 x 50)

4.2- Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armée destinés à reprendre une partie des

charges verticales mais aussi principalement d’assuré la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des

charges horizontales dues au vent et au séisme.

Le R.P.A. 99/2003 considère comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les

conditions suivantes :

2. a-Pour Sous-sol :

൝
݁൒ ൬ݔܽ݉

ℎ௘
22
�Ǣͳͷ൰�ܿ݉

൒ܮ Ͷ݁ ௠݁�ݐ݁� ௜௡ ൌ ͳͷ�ܿ݉ �
ֲ �݁൒ �

ℎ௘
22
�՜ �݁൒ �

300

22
�՜ �݁൒ ͳ͵ ǡ͸͵ �ܿ݉ �

2. b-Pour RDC :

൝
݁൒ ൬ݔܽ݉

ℎ௘
22
�Ǣͳͷ൰�ܿ݉

൒ܮ Ͷ݁ ௠݁�ݐ݁� ௜௡ ൌ ͳͷ�ܿ݉ �
ֲ �݁൒ �

ℎ௘
22
�՜ �݁൒ �

450

22
�՜ �݁൒ ʹ ͲǡͶͷ�ܿ݉ �

2. c-Pour les étages :

൝
݁൒ ൬ݔܽ݉

ℎ௘
22
�Ǣͳͷ൰�ܿ݉

൒ܮ Ͷ݁ ௠݁�ݐ݁� ௜௡ ൌ ͳͷ�ܿ݉ �
ֲ �݁൒ �

ℎ௘
22
�՜ �݁൒ �

350

22
�՜ �݁൒ ͳͷǡͻͲ�ܿ݉ �

Avec :

ܮ : Longueur du voile

݁ : Epaisseur du voile

ℎ௘ : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur ൌ܍ �૛૙ܕ܋� Ǥ

II.3-Tableau récapitulatif :

Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales et secondaires), poteaux

ainsi que l’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction :

Tableau II.9 : Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles

Niveau Section de

poteau (cm²)

Section de poutre

principale (cm²)

Section de poutre

secondaire (cm²)

Épaisseur des

voiles (cm²)
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2iém s/sol 50 X 50 40 X 60 30 X 45 20

1iér s/sol 50 X 50 40 X 60 30 X 45 20

R.D.C. 50 X 50 40 X 60 30 X 45 20

01 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

02 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

03 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

04 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20

05 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20

06 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20

Terrasse / 40 X 60 30 X 45 /
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III.CALCUL DES PLANCHERS :

III.1-Introduction :

D’une façon appropriée, le plancher est une surface ou une aire séparant deux niveaux ; cette

surface sert non seulement à supporter les efforts horizontaux mais elle porte aussi les charges et les

surcharges de la structure et d’autre part et plus important, elle contribue dans l’isolation thermique

et phonique entre les différents niveaux.

Les poutrelles sont des poutres de section en T associées à des planchers. Ils ont une épaisseur

faible par rapport à leurs dimensions en plan ; leur fonction principale est de résister et supporter les

charges et surcharges afin de les transmettre aux éléments porteurs.

Dans notre structure, on a deux types de plancher :

1-plancher a corps-creux

2-dalle plaine

Un plancher à corps creux





ncompressiodedalle:cm5

creuxcorps:cm02
:cm25th

Donc on a des poutrelles de :














cm5h

cm12b

cm25

0

0

th

Choix de b1 : le calcul de la largeur « b » ce fait à partir des conditions suivantes :

   

















































cm4030

cm64
10

640

cm5,26
2

1265

86

10

2

min

1

1

1

010

1

01
1

1

bcm

b

b

hbh

l
b

bl
b

b

Soit : cm5.261 b

Fig III. 1 : Schéma d'un plancher à corps creux

1b th
1b

0b

b

1l

0h
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Pour avoir cm65125.2622 01  bbb

III.2-Méthode de calcul des poutrelles :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le règlement BAEL 91 propose

une méthode "Méthode Forfaitaire", pour le calcul des moments, cette méthode s'applique dans le

cas des constructions courantes.

2.1-Les conditions d’application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :

1. La charge d’exploitation Q ≤ max (2G ; 5KN/m²) 

2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les même dans les différentes travées.

3. Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25

0,8 ≤ li/li+1 ≤ 1,25  

4 - la fissuration est considérée comme non préjudiciable.

2.2. Principe de calcul :

Il exprime les moments maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant

isostatiques "M0" de la travée indépendante.

M0 Mw Me

Mt

Travée isostatique Travée hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de Mw, Mt, Me doivent vérifier les conditions suivantes:

 Mt ≥ ݉ܽݔ��ሾͳǡͲͷܯͲǢ�ሺͳ൅ Ͳǡ͵ߙሻܯ�Ͳሿെ �ሺݓܯ ൅ ܯ ሻ݁Ȁʹ

 Mt≥ ሺͳ൅ Ͳǡ͵ߙሻܯ�Ͳ�Ȁʹ dans une travée intermédiaire

 Mt≥ ሺͳǡʹ ൅ Ͳǡ͵ߙሻܯ�Ͳ�Ȁʹ ���dans une travée de rive

M0 : moment maximal dans la travée indépendante

Mt : moment maximal dans la travée étudiée

Mw : moment sur l’appui gauche de la travée

Me : moment sur l’appui droit de la travée

 : Q / (G+Q) rapport des charges d’exploitation à la somme des G et Q.

2.3-Valeurs des moments aux appuis :

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent être comme suit :

 Cas de deux travées : 0,6M0

 Cas de trois travées : 0,5M0 0,5M0

 Cas de plus de trois travées : 0,5M0 0,4M0 0,4M0 0,5M0

2.4- L’effort tranchant :

L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier l'épaisseur de l'âme et de déterminer les armatures

transversales et l'épure d'arrêt des armatures longitudinales. Le règlement B.A.E.L 91 prévoit que

seul l’état limite ultime est vérifié.

൞
௪ܶ =

௪ܯ െ ௘ܯ

݈
+
ݍ݈

2

௘ܶ =
௪ܯ െ ௘ܯ

݈
−
ݍ݈

2

�
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III.3-Calcul des poutrelles :

Notre construction comporte quatre types de poutrelles, ces poutrelles sont identiques au niveau de

tous les planchers de la construction,

Type 1 :

5,60m 5,10m 5,10m 4,80m 5,70m

Type:02

5,60m 5,10m 5,10m 4,80m

Type :03

5,10m 4,80m

Type :04

5,60 m

3.1-Les combinaisons de charge :

Les charges par mètre linéaire /mL

1. a-Plancher RDC /étages courants :

G = 5,34.0,65 = 3,47 KN/mL Qu = 1,35G +1,5Q = 9,55 KN/mL.

Q = 5. 0,65 = 3,25KN/mL Qser= G+Q = 6 ,72 KN/mL.

1. b-Plancher terrasse :

G = 6,73.0,65 = 4,37 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 6,88 KN/mL.

Q =1.0,65 = 0,65 KN/mL Qser= G+Q = 5,02 KN/mL.

3.2-Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

 La charge d’exploitation Q ≤ max (2G, 5KN/m²) 

a- Plancher RDC/ étages courants : G = 5,34 KN/m², Q = 5 KN/m²

Q = 5 KN/m² < 2G = 10,68 KN/m².........................condition vérifiée

b- Plancher terrasse : G = 6,73 KN/m², Q = 1 KN/m²

Q = 1 KN/m² < 2G = 13,46 KN/m².........................condition vérifiée
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 Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différentes

travées en continuité………………………………………………… condition vérifiée

 Les portées successives sont dans un rapport en travée 0,84 a 1,25………….condition

vérifiée

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable

III .4-Exemple de calcul :

4 .1- Plancher RDC / étages courants :

Type : 01

1.1-Moments isostatiques :

Avec : L1-2 = 5,60 m, ܳ௨௟௧ൌ ͻǡͷͷܰܭ�Ȁ݉ Ǥ݈

=଴�ሺଵିଶሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

9,55 × (5,60)ଶ

8
ൌ ͵ ͹ǡͶ͵ Ǥ݉ܰܭ�

L2-3 = 5,10 m.

=଴�ሺଶିଷሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

9,55 × (5,10)ଶ

8
ൌ ͵ ͳǡͲͶܰܭǤ݉

L3-4 = 5,10 m.

=଴�ሺଷିସሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

9,55 × (5,10)ଶ

8
ൌ ͵ ͳǡͲͶܰܭ�Ǥ݉

L4-5 = 4,80 m.

=଴�ሺସିହሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

9,55 × (4,80)ଶ

8
ൌ ʹ ͹ǤͷͲܰܭ�Ǥ݉

L5-6 = 5,70 m

=଴�ሺହି଺ሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

9,55 × (5,70)ଶ

8
ൌ ͵ ǡͅ͹ͅ Ǥ݉ܰܭ�

Calcule du coefficient હ :

ߙ ൌ
ொ

ொାீ
=

ହ

ହାହǡଷସ
= 0,483.

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

(ͳ൅ Ͳǡ͵ܯ(ߙ଴ ൌ ͳǡͲ͹ܯ଴ ൐ ͳǡͲͷܯ଴

(ଵǡଶା଴ǡଷఈ)

ଶ
଴ܯ ൌ Ͳǡ͸͵ ݈݁�ݎݑ݋݌�଴ܯ ݎܽݐ�ݏ éݒ ݀�ݏ݁ ݎ݅݁� ݒ݁ Ǥ

ሺଵା଴ǡଷఈሻ

ଶ
଴ܯ ൌ Ͳǡͷ͵ ݈݁�ݎݑ݋݌�଴ܯ ݎܽݐ�ݏ éݒ ݊݅�ݏ݁ ݐ݁ ݎ݉ é݀݅ܽ ݎ݅݁ Ǥݏ

�

1+0,3α=1,144 
ଵା଴ǡଷఈ

ଶ
= 0,572

ଵǡଶା଴ǡଷఈ

ଶ
= 0,672
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1.2-Moments sur appuis :

 Moment sur appuis de rive (1et 6) :

=ଵܯ =଴ሺଵିଶሻܯ0,2 0,2 x 37,43 = 7,48 kN.m

=଺ܯ =଴ሺହି଺ሻܯ0,2 0,2 x 38,78 = 7,75 kN.m

 Moment sur appuis voisin d’un appui de rive (2 et 5) :

=ଶܯ =଴ሺଶିଷሻܯ0,5 0,5 x 31,04 = 15,52 kN.m

=ହܯ =଴ሺସିହሻܯ0,5 0,5 x 27,50 = 13,75 kN.m

 Moment sur appuis intermédiaires (3-4) :

=ଷܯ ସܯ = =ሺଷିସሻܯ0,4 0,4 x 31,04 = 12,49 kN.m

1.3-Calcul des moments dans les autres travées :

 Moment sur travée de rive:

max ( 1 ,05Ǥܯ଴ሺଵିଶሻ ; (1+0,3α )ܯ�଴ሺଵିଶሻ ) -
ெభାெమ

ଶ

=௧ሺଵିଶሻܯ max et

(
ଵǡଶା଴ǡଷ�ఈ

ଶ
) ଴ሺଵିଶሻܯ

=௧ሺଵିଶሻܯ max (19,45 ; 21,40) = 21,40 kN.m

max (1 ,05Ǥܯ଴ሺହି଺ሻ ; (1+0,3α )ܯ�଴ሺହି଺ሻ ) -
ெఱାெల

ଶ

=௧ሺହି଺ሻܯ max et

(
ଵǡଶା଴ǡଷ�ఈ

ଶ
) ଴ሺହି଺ሻܯ-

=௧ሺହି଺ሻܯ max (34,21 ; 22,18) = 34,21 kN.m

 Moment sur travée intermédiaires :

௧ሺଶିଷሻ=20,56ܯ kN.m

௧ሺଷିସሻ=22,08ܯ kN.m

௧ሺସିହሻ=17,51ܯ kN.m

15,52 13,75

7,48 12,49 12,49 7,75

1 2 3 4 5 6

21.40 20,56 22,08 17,51

34,2

Fig III. 2 : Diagramme des moments fléchissant
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4-Effort tranchant :

Tw = (Mw − Me)/L + Qu . L /2

�ܶ �݁ൌ �ሺ�� െ ��ሻȀ�െ ���Ǥ�Ȁʹ

 Travée (1-2) :

Tw =  (7,48 − 15,52)/5,60 + 9,55.5,60/2 =  25,30 KN

Te =   (7,48 − 15,52)/5,60 − 9,55.5,60/2 =  −28,17 KN

 Travée (2-3) :

Tw =  (15,52 − 12,49)/5,10 + 9,55.5,10/2 =  24,34 KN

Te =  (15,52 − 12,49)/5,10 − 9,55.5,10/2 =  −23,75KN

 Travée (3-4) :

Tw = (12,49-12,49) / 5,10 + 9,55.5,10 / 2 = ܰܭ24,35

Te = (12,49-12,49) / 5,10 − 9,55.5,10 / 2 ܰܭ�24,35− =

 Travée (4-5) :

Tw =  (12,49 − 13,75)/4,80 + 9,55.4,80/2 =  22,65 KN

Te =  (12,49 − 13,75)/4,80 –  9,55.4,80/2 =  −23,18KN

 Travée (5-6) :

Tw =  (13,75 − 7,75)/5,70 + 9,55.5,70/2 = 28,26 KN

Te  =  (13,75 − 7,75)/5,70 –  9,55.5,70/2 =  −26,15KN

25,30 24,34 24,35 28,26

22,65

23,75 24,35 23,18 26,15

28,17

Fig III. 3 : Diagramme des efforts tranchants

Pour les autres planchers, les mêmes étapes de calcul définies précédemment sont à suivre à (E.L.U

et (E. L.S)
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Tableau III. 1 : Résultats obtenus ( RDC/étages courants)

01

Travée L(m)
E.L.U E.L.S

M0 Mt Mw Me Tw Te(-) M0 Mt Mw Me

1-2 5,60 37,43 21,40 7,48 15,52 25,30 28,17 26,34 20,96 5,26 13,10

2-3 5,10 31,04 20,56 15,52 15,52 24,35 23,75 21,84 17,67 13,10 8,73

3-4 5,10 31,04 22,08 15,52 13,75 24,35 24,35 21,84 17,67 8,73 9,67

4-5 4,80 27,50 17,51 13,75 7,75 22,65 23,18 19,35 13,02 9,67 5,45

5-6 5,70 38,78 34,21 7,75 7,48 28,26 26,15 27,29 22,84 5,45 5,26

02

1-2 5,60 37,43 21,40 7,48 15,52 25,30 28,17 26,34 20,96 5,26 10,92

2-3 5,10 31,04 20,56 15,52 15,52 24,35 23,75 21,84 17,67 10,92 8,73

3-4 5,10 31,04 22,08 15,52 12,41 24,35 24,35 21,84 17,67 8,73 9,67

4-5 4,80 27,50 17,51 13,75 5,5 22,65 23,18 19,35 13,02 9,67 3,87

03

1-2 5,10 31,04 22,08 6,20 15,52 24,35 24,35 21,84 17,67 4,36 10,92

2-3 4,80 27,50 17,51 15,52 5,5 22,65 23,18 19,35 13,02 10,92 3,87

04 1-2 5,60 37,43 32,94 7,48 7,48 26,74 26,74 26,34 21,87 5,26 5,26

Les sollicitations maximales de calcul sont :

ݎܽݐܯ éݒ m݁ax�ൌ �͵Ͷǡʹͳܰܭ�Ǥ݉ ܯ ݎܽݐ éݒ ௠݁ ௔௫�ൌ ʹ ʹ ǡͅͶܰܭ�Ǥ݉

E.L.U ݑ݌݌ܽܯ m݅ax ൌ �ͳͷǡͷʹ Ǥ݉ܰܭ� ܯ ݑ݌݌ܽ m݅ax�ൌ ͳ͵ ǡͳͲܰܭ�Ǥ݉

ܶmax�ൌ ʹ ͺǡʹ͸ܰܭ�

1.5-Calcul du ferraillage des poutrelles (à l’ELU) :

Les moments maximaux en travée tendent à comprimer les fibres supérieures et à tendre les

fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour

reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal à la traction.

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit :

E.L.S



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

30

65cm

12cm

Données :

 Largeur de la section en T�ൌ �͸ͷ�ܿ݉ Ǥ

 Largeur de la �ܾ 0�ൌ �ͳʹ �ܿ݉ Ǥ

 Hauteur de la section ℎt�ൌ ʹ ͷ�ܿ݉ Ǥ

 Hauteur de la section ℎ0�ൌ �ͷ�ܿ݉ Ǥ

 Hauteur utile des aciers tendus ݀�ൌ �Ͳǡͻ݄ �ൌ ʹ ʹ ǡͷ�ܿ݉

Et on a :

 contrainte des aciers utilisés ݂݁ �ൌ �ͶͲͲ݌ܯ� .ܽ

 contrainte du béton à 28 jours ݂ܿ ʹ �ͅൌ �͵Ͳܽ݌ܯ�Ǥ

 Contrainte limite de traction du béton ݐʹ݂ ͺ ൌ ʹ ǡͶܽ݌ܯǤ

 Fissuration peu préjudiciable.

1.6-Plancher RDC/étages courants :

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes :

Mtravéemax = ͵ Ͷǡʹͳܰܭ�Ǥ݉

E.L.U Mappuimax = ͳͷǡͷʹ Ǥ݉ܰܭ�

Tmax = ʹ ͺǡʹ͸ܰܭ��������������

1.7-Calcul des armatures longitudinales à (l'E.L.U):

 En travée :

Dans l’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse la table

de compression ou si elle intéresse également la nervure

On calcule le moment équilibré par la table

�ൌݐܯ �ܾ 0݄݂ܾ ሺܿ݀ െ 0݄Ȁʹ ሻ�ൌ �͸ͷݔͷݔͳ͹ሺʹ ʹ ǡͷെ ͷȀʹ ሻݔ�ͳͲିଷ�ൌ �ͳͳͲǡͷܰܭ�Ǥ݉

Mtmax =�૜૝ǡ૛૚ࡺࡷ�Ǥ࢓ ൏ ͳͳͲǡͷͲࡺࡷ�Ǥ࢓

Donc l'axe neutre est dans la table de compression. Comme le béton tendu n’intervient pas dans les

calculs de résistance, on conduit le calcul comme si la section était rectangulaire de section

(25x65)�ܿ݉ ଶ

5cm

20cm

FigIII.4 : section de calcul de la poutrelle
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b

b0

cm²28,5
.3480,968.22,5

34,21.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,968β0,061μ

0sA'0,3920,061
.6517.(22,5)²

34,21.10

.d².bf

Mt
μ

3

S

s

S

Tableau

3

bc





 

 

Condition de non fragilité :

 En Travée :

Astmin ≥ 0,23.b.d.
௙௧ଶ଼

௙௘

Astmin ≥ 0,23.65.22,5.
ଶǡସ

ସ଴଴
= 2,01 cm2

Le choix : 3T12 = 3,39 cm².

 Sur appuis :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25) cm²

cm²2,16
.3480,918.22,5

15,52.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,918β0,150μ

0sA'0,3920,150
.1217.(22,5)²

15,52.10

.d².bf

Ma
μ

3

S

s

S

Tableau

3

0bc





 

 

Condition de non fragilité :

Astmin ≥ 0,23.b0.d.
௙௧ଶ଼

௙௘

Astmin ≥ 0,23.12.22,5.
ଶǡସ

ସ଴଴
= 0,37 cm2

Le choix : 1T12+1T10 = 1,92 cm².

4 .2- Plancher terrasse:

4.2.1 - Méthode de calcul :

Vu que la 3éme condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.à.d. la fissuration est

préjudiciable ou très préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des

moments sur appuis la méthode des trois moments.

h0

ht

A.N
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4.2.2-Principe de calcul de la méthode des trois moments :

Pour les poutres continues à plusieurs appuis,

Mn Mn+1

M1 ............... .Mn-1 Mn+2

0 1 n-1 n n+1 n+2

L1 .Ln-1 Ln Ln+1 Ln+2

Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une manière quelconque ; c'est un système

statiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par

d'autres méthodes basées sur les déformations du système.

(Mn-1) q (Mn) q' (Mn+1)

(n-1) (n) (n+1)

Mn-1 q Mn Mn q' Mn+1

 '  ''

Rn-1 Rn Rn Rn+1

Mn , Mn-1 , Mn+1 : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés positifs,

suivant les conditions aux limites et les condition de continuité, ( '= '')……(1)

Les moments de flexion pour chacune des travées Ln, Ln+1 sous les charges connues q,q' peuvent

être tracer selon la méthode classique. Mn, Mn-1, Mn+1 sont provisoirement omis

Type : 01

Le calcul se fait selon la formule:


































)1n(

L

)1n(
b.

)1n(
S

n
L

n
a.

n
S

6
)1n(

L.
)1n(

M
)1n(

L
n

L
n

M2
n

L.
)1n(

M ………(1)

En isolant deus travées adjacentes, on prend 1-2 et 2-3

Partie 1-2 : (1)=Mn-1 (2)=Mn (3)=Mn+1

On a L1-2 = 5,60 m, ܳ௨௟௧ൌ ͸ǡͅ Ȁ݉ܰܭͅ� ݈

Ln =5,60m Ln+1= 5,10m

Ln+1Ln

Ln Ln+1
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=଴�ሺଵିଶሻܯ
ொ௨Ǥ௟²

଼
=

�଺ǡ଼଼ൈሺହǡ଺଴ሻమ

଼
= 26,96 KN. m

an = bn =2,80 m

Sn=2/3.Ln. M0(1-2) = ʹ Ȁ͵ Ǥͷǡ͸ͲǤʹ͸ǡͻ͸�ൌ �ͳͲͲǡ͸ͷ݉ ;

Partie 2-3 :

L2-3 = 5,10 m.

=଴�ሺଶିଷሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

6,88 × (5,10)ଶ

8
ൌ ʹ ʹ ǡ͵͸ܰܭǤ݉

an+1 = bn+1 = 2,55m

Sn+1 = 2/3.Ln+1 . M0(2-3) = 2/3.5,10.22,36 = 76,02m²

Donc (1)  5,60M1 + 2(10,70). M2 + 5,10M3 =  −529,98

Avec : M1 = -0,2.M0(1-2) = -5,39 KN.m

ʹ ͳǡͶܯ ʹ �൅ �ͷǡͳͲܯ ͵ �൅ �ͷʹ ͻǡͻͅ �ൌ �ͲǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤǤሺͳሻ

En isolant deus travées adjacentes, on prend 2-3 et 3-4 :

Partie 2-3 : (2)=Mn-1 (3)=Mn (4)=Mn+1

On a L2-3 = 5,10 m, ܳ௨௟௧ൌ ͸ǡͅ Ȁ݉ܰܭͅ� ݈

=଴�ሺଶିଷሻܯ
ொ௨Ǥ௟²

଼
=

�଺ǡ଼଼ൈሺହǡଵ଴ሻమ

଼
= 22,36 KN. m Ln =5,10m Ln+1= 5,10m

an = bn =2,55 m

Sn=2/3.Ln. M0(2-3) = ʹ Ȁ͵ ǤͷǡͳͲǤʹʹ ǡ͵͸�ൌ �͹͸ǡͲʹ ݉ ;

Partie 3-4 :

L3-4 = 5,10 m.

=଴�ሺଷିସሻܯ
Ǥ݈²ݑܳ

8
=

6,88 × (5,10)ଶ

8
ൌ ʹ ʹ ǡ͵͸ܰܭǤ݉

an+1 = bn+1 = 2,55m

Sn+1 = 2/3.Ln+1 . M0(3-4) = 2/3.5,10.22,36 = 76,02m²

Donc (1)  5,10M2 + 2(10,20). M3 + 5,10M4 =  −456,12

5,10M2 + 20,40M3 + 5,10M4 + 456,12 = 0. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . (2)

En raison de forme similaire : Les équations restantes seront les suivantes

5,10M3+19,80M4+4,8M5+418,14 = 0……………......(3)

4,8M4+21M5+5,70M6+508,65 = 0………………(4)

2.1-Les moments sur appuis sont :

M1   =  −5,39 KN. m ; M2 =  −11,19 KN. m ; M3 =  −8,84 KN. m ;
M4 =  −8,84 KN. m ; M5 =  −9,90 KN. m ; M6 =  −5,59 KN. m
2.2-Les moments en travées :
=௧ሺଵିଶሻܯ 19,63

௧ሺଶିଷሻ=16,88ܯ

௧ሺଷିସሻ=13,84ܯ kN.m

௧ሺସିହሻ=12,26ܯ kN.m

௧ሺହି଺ሻ=20,83ܯ kN.m
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11,19

9,90

5,39 8,94 8,84 5,59

1 2 3 4 5 6

19,63 16,88 13,82 12,26 20,83

Fig III. 5 : Diagramme des moments fléchissant

2.3-Effort tranchant :

Tw = (Mw − Me)/L + Qu . L /2

Te =
୑ ୵ ି୑ ୣ

୐
− Qu .

୐

ଶ

 Travée (1-2) :

Tw =  (5,39 − 11,19)/5,60 + 6,88.5,60/2 =  18,22 KN

Te =   (5,39 − 11,19)/5,60 − 6,88.5,60/2 =  −20,29 KN

 Travée (2-3) :

Tw =  (11,19 − 8,94)/5,10 + 6,88.5,10/2 =  17,98 KN

Te =  (11,19 − 8,94)/5,10 − 6,88.5,10/2 =  −17,19KN

 Travée (3-4) :

Tw = (8,94-8,94) / 5,10 + 6,88.5,10 / 2 = ܰܭ17,54

Te = (8,94-8,94) / 5,10 – 6,88.5,10 / 2 ܰܭ�17,54− =

 Travée (4-5) :

Tw =  (8,94 − 9,90)/4,80 + 6,88.4,80/2 =  16,31 KN

Te =  (8,94 − 9,90)/4,80 –  6,88.4,80/2 =  −16,71KN

 Travée (5-6) :

Tw =  (9,90 − 5,59)/5,70 + 6,88.5,70/2 = 20,35 KN

 Te  =   (9,90 − 5,59)/5,70– 6,88.5,70/2 =  −20,76KN

18,22 17,98 17,54 20,35

16,31

17,19 17,54 16,71

20,29 20,76

Fig III. 6 : Diagramme des efforts tranchants
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Tableau III. 2 : Résultats obtenus (plancher terrasse)

01

Travée L(m)
E.L.U E.L.S

M0 Mt Mw Me Tw Te(-) M0 Mt Mw Me

1-2 5,60 26,96 19,63 5,39 11,19 18,22 20,29 19,67 15,74 3,93 8,16

2-3 5,10 22,36 16,88 11,19 8,84 17,98 17,10 16,32 12,10 8,16 6,52

3-4 5,10 22,36 13,84 8,84 8,84 17,54 17,54 16,32 10,61 6,52 6,52

4-5 4,80 19,81 12,26 8,84 9,90 16,31 16,71 14,45 8,94 6,52 7,22

5-6 5,70 27,94 20,83 9,90 5,59 20,35 20,75 20,38 12,61 7,22 4,07

02

1-2 5,60 26,96 19,63 5,39 11,19 18,22 20,29 19,67 15,74 3,93 8,16

2-3 5,10 22,36 16,88 11,19 8,94 17,98 17,10 16,32 12,10 8,16 6,52

3-4 5,10 26,96 13,84 8,94 11,19 17,54 17,54 16,32 10,61 6,52 8,16

4-5 4,80 22,36 12,26 11,19 4,47 16,31 16,71 14,45 8,94 8,16 2,89

03

1-2 5,10 26,96 16,88 5,39 11,19 18,22 20,29 16,32 10,61 3,26 6,52

2-3 4,80 22,36 12,26 11,19 4,47 17,98 17,10 14,45 8,94 6,52 2,89

04 1-2 5,60 26,96 22,62 5,39 5,39 19,26 19,26 19,67 17,31 3,93 3,93

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Mtravéemax = 22,62 KN.m Mtravéemax = 17,31KN.m

E.L.U Mappuimax = 11,19 KN.m Mappuimax = 8,16 KN.m

Tmax =20,35 KN

cm²94,2
.3480,980.22,5

22,62.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,980β0,040μ

0sA'0,3920,040
5)².6517.(22,

22,62.10

.d².bf

Mt
μ

3

S

s

S

Tableau

3

bc





 

 

E.L.S
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Condition de non fragilité :

Astmin ≥ 0,23.b.d.
௙௧ଶ଼

௙௘

Astmin ≥ 0,23.65.22,5.
ଶǡସ

ସ଴଴
= 2,01 cm2

Le choix : 3T12 = 3,39 cm².

 sur appuis :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25) cm²

cm²1,51
.3480,946.22,5

11,19.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,946β0,102μ

0sA'0,3920,102
.1217.(22,5)²

11,19.10

.d².bf

Ma
μ

3

S

s

S

Tableau

3

0bc





 

 

Condition de non fragilité :

Astmin ≥ 0,23.b0.d.
௙௧ଶ଼

௙௘

Astmin ≥ 0,23.12.22,5.
ଶǡସ

ସ଴଴
= 0,37 cm2

Le choix : 1T12+1T10 = 1,92 cm²

III.5-Vérification de l’effort tranchant :

5.1-Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) :

1. a-Plancher étages courants :

L'effort tranchant maximal Tmax =28,26 KN.

MPa0,92
0,12.0,225

28,26.10

.db

T
τ

3

0

u
u 



Fissuration peu préjudiciable :

u

__

τ = {min0,2 (
௙௖௝

௕
) ; 5 MPa}

uτ =0,92 Mpa < u

__

τ = 4 MPa………………condition vérifiée

1. b-Plancher Terrasse :

L'effort tranchant maximal Tmax =�ʹͲǡ͵ͷܰܭǤ

0,66MPa
0,12.0,255

20,35.10

.db

T
τ

3

0

u
u 



Fissuration préjudiciable :

u

__

τ = min{0, 15 (
௙௖௝

௕
) ; 4 MPa}

uτ =0,66 MPa< u

__

τ = 3 MPa………………condition vérifiée
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5.2-Les armatures transversales At :

Diamètre

6mm.Φ:adopteon

10) 120/10; ;min(250/35Φ

)Φ /10;b min(h/35;Φ

t

t

L0t







5.3-Calcul des espacements :

St ≤ min (0,9d ; 40cm) 

St ≤ min (20,25 ; 40cm)       St ≤ 20,25 cm 

On prend St=20 cm

Zone nodale :

St ≤ min (10ФL, 15cm)

St ≤ 10cm 

St =10cm Zone nodale.

St = 15cm Zone courante.

III.6-Vérification des contraintes à l’E.L.S :

α ≤
�ିଵ

ଶ
+

௙௖మఴ

ଵ଴଴
Avec : ˃=

ெ ௨

ெ ௦௘௥

6.1-Plancher RDC/ étages courants :

Sur travée :

Mser = 22,84 KN.m

Mu = 34,21 KN.m

α = 0,044 

˃=
ଷସǡଶଵ

ଶଶǡ଼ସ
=1,49

α ≤
ଵǡସଽି ଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
→ α ≤0,54………………………………………….condition vérifiée

Sur appuis :

Mser = 13,10 KN.m

Mu = 15,52 KN.m

α = 0,028 

˃=
ଵହǡହଶ

ଵଷǡଵଽ
=1,17

α ≤
ଵǡଵ଻ିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
→ α ≤0,38………………………………………….condition vérifiée

6.2-Plancher Terrasse :

Sur travée :

Mser = 17,31 KN.m

Mu = 22,62 KN.m

α = 0,037 

˃ =
ଶଶǡ଺ଶ

ଵ଻ǡଷଵ
= 1,30

α ≤
ଵǡଷ଴ିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
→ α ≤0,45………………………………………….condition vérifiée

Sur appuis :

Mser = 8,16 KN.m

Mu = 11,19 KN.m

α = 0,017 

˃=
ଵଵǡଵଽ

଼ǡଵ଺
=1,37

On adopte
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α ≤
ଵǡଷ଻ିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
→ α ≤0,48………………………………………….condition vérifiée

III.7 -Vérification de la flèche :

D’après BAEL 91 modifiée 99 : ൑ࢌ�� ࢓ࢊࢇࢌ

Avec : Fadm =
௅௠ ௔௫

ହ଴଴
→ Lmax : la portée maximal

Dans notre cas, on a : Lmax = 6,40 m

Fadm =
଺ସ଴

ହ଴଴
= 1,28 m

I଴ =
௕௛య

ଵଶ
൅ ͳͷܣ�௨௧(

௛

ଶ
െ ′݀)ଶ ՜ �݀ ’ = 0,1ℎ 

I଴ =
0,65.0,25ଷ

12
+ 15.3,39(

0,25

2
− 0,025)ଶ

I଴ = 5,09.10ିଵǤ݉ Ͷ

ߩ ൌ
஺ೠ೟

௕బௗ
=

ଷǡଷଽǤଵ଴షర

଴ǡଵଶǤ଴ǡଶଶହ
= 0,012

=௜ߣ
଴ǡ଴ହ௙௧మఴ

ሺଶାଷ
್బ
್
ሻఘ

=
଴ǡ଴ହǤଶǡସ

ሺଶାଷǤ
బǡభమ

బǡలఱ
ሻ଴ǡ଴ଵଶ

= 4

U*= 1-
ଵǡ଻ହ௙௧ଶ଼

ሺସఘ�б௦௧ሻା௙௧ଶ଼
= 0,880

IFi =
ଵǡଵூబ

ሺଵାఒ௜�௎∗)
=
ଵǡଵǤହǡ଴ଽǤଵ଴షభ

ሺଵାସǤ଴ǡ଼଼଴ሻ
= 0,12 m4

݂ൌ
ெ
ೞ೟�Ǥಽమ

ଵ଴ா೔Ǥூಷ೔�
=

ଵ଴ǡଶସ�Ǥଵ଴షయǤ଺ǡସమ

ଵ଴Ǥ��ଷସଵ଻ଽǡହହ�Ǥ଴ǡଵଶ
= 10,22.10-6 m

Avec : ൌ݅ܧ �ͳͳͲͲͲሺ݂ ܿʹ ሻͅͳȀ͵ �ൌ ͵ Ͷͳ͹ͻǡͷͷܽܲܯ

Donc : ݂�ൌ ͳͲǡʹʹ ǤͳͲെ ͸ܿ ݉ �൑ �݂ �ܽ݀݉ �ൌ ͳǡʹ �ܿ݉ͅ……………………………condition vérifiée

III.8-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

8.1-Plancher R.D.C / étages courants :

Tu = 28,26 KN

Mappui = 15,52KN.m

28,26KNTKN76,64
00,9.22,5.1

15,52

z

M
F u2

appui

u 


8.2-Plancher Terrasse :

20,35KNT52,22KN
00,9.22,5.1

11,19

z

M
F u2

appui

u 

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Dessin de ferraillage des poutrelles

III.9-Etude de la dalle pleine (sous-sol) :

Fig III. 8 : panneau de dalle le plus sollicité

9.1-Épaisseur minimale requise h0 :

4.0Si
40

l
h

4.0Si
25

l
h

x
0

x
0





Avec :
y

x

l

l


Cadre Ф 6 

3T12

1T10 (chapeau)

1T12 (filante)

Terrasse

Cadre Ф 6 

3T12

1T10 (chapeau)

1T12 (filante)

R.D.C/étages courants

Fig III. 7 : Dessin de ferraillage des poutrelles
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࢞࢒ : La plus petite donnée mesurée entre nus d’appui.

࢟࢒ : Grande portée entre nus d’appuis.

82.0
630

520
 , Lx = 520 cm Ly = 630 cm

1.1-Chargement :

Charge permanente :

G = ͸ǡͳͲܰܭ�Ȁ݉ ʹ

Charge d’exploitation :

Q = ʹ Ǥͷܰܭ�Ȁ݉ ʹ

Charge ultime :

Qu = (ͳǡ͵ͷܩ ൅ ͳǡͷܳ ) ൌ �ͳͳǤͻͅ Ȁ݉ܰܭ�

1.2-Sollicitations :


l
l

y

x 82.0
630

520
 > 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens

α= 0,82 :          Ɋݔ�ൌ �ͲǤͲͷ͵ ͻ

Ɋݕൌ �ͲǤ͸͵ ͳ͵

Moment isostatique :

Sens lx :

Mox= µ୶.q.l୶
ଶ = 0,0539.11,98. (5,2)ଶ = ͳͅ ǡͳ͵ Ǥ݉ܰܭ

Sens ly :

Moy = ɊݕǤݔ݋ܯൌ �Ͳǡ͸͵ ͳ͵ Ǥͳͅ ǡͳ͵ ൌ �ͳͳǡͶͶܰܭǤ݉

Moments en travée et sur appuis :

Mtx= 0,75. Mox= ͳ͵ ǡͷͻܰܭǤ݉

Mty= 0,75. Moy=�ͅǡͷͅ Ǥ݉ܰܭ

Ma inter= 0,5. Mox= ͻǡͲ͸ܰܭǤ݉

9.2-Calcul de ferraillage :

A l’E.L.U :

Dalle sous-sol :

Pour une bande de 1m de largeur ሺܾ ൌ ͳͲͲ�ܿ݉ Ǣ�݀ �ൌ �Ͳǡͻ�݄�ൌ �Ͳǡͻݔ�ͳͷ�ൌ ͳ͵ ǡͷ�ܿ݉ ሻ

Mtx = ͳ͵ ǡͷͻܰܭ�Ǥ݉ Ǥ

2. a- Les armatures inférieures (en travée) :

 Sens Lx :

cm²/ml.2,95
.3480,978.13,5

13,59.10

β.d.σ

Mt
Asx

348MPa.
1,15

400

δ

fe
σ

0,978β0,043μ

0sA'0,3920,043
.10017.(13,5)²

13,59.10

.d².bf

Mt
μ

3

S

s

S

Tableau

3

bc





 

 
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 Sens Ly :

Mty = ͺǡͷͅ Ǥ݉ܰܭ�

.cm²/ml85,1
.3480,986.13,5

8,58.10

β.d.σ

Mt
Asy

0,986β0,027μ

0sA'0,3920,027
.10017.(13,5)²

8,58.10

.d².bf

Mt
μ

3

S

Tableau

3

bc



 

 

2. b- Les armatures supérieures (sur appui):

 Appui intermédiaire :

Ma inter = ͻǡͲ͸ܰܭ�Ǥ݉

.cm²/ml961,
.3480,985.13,5

9,06.10

β.d.σ

Ma
interAa

0,985β0,029μ

0sA'0,3920,029
.10017.(13,5)²

9,06.10

.d².bf

Ma
μ

3

S

Tableau

3

bc



 

 

2. c-Pourcentage minimal des armatures :

 Sens Ly :

Ay min (cm²/ml) = 8.h0 (feE400)

Ay min = ͺݔ��Ͳǡͳͷ�ൌ �ͳǡʹ�ܿ݉ ; Ȁ݉ ݈

 Sens Lx :

Ax min (cm²/ml) = Ay min.
2

3 
;  =5,3/6,4 =0,82

Ax min = 1,2. mlcm /²30,1
2

82,03




 En travée :

A tx = max (Ax min , Asx ) ൌ �݉ �ሺͳǡ͵Ͳ�Ǣ�ʹǡͻͷሻ�ൌݔܽ ʹ ǡͻͷ�ܿ݉ ; Ȁ݉ ݈

A ty = max (Ay min , Asy ) ൌ �݉ �ሺͳǡʹͲ�Ǣ�ͳǡͅͷ�ሻ�ൌݔܽ ͳǡͅͷ�ܿ݉ ; Ȁ݉ ݈

 Sur appui :

A a inter = max (Ay min, Aa inter) = �ሺͳǡʹͲ�Ǣ�ͳǡͻ͸ሻ�ൌݔܽ݉ �ͳǡͻ͸�ܿ݉ ; Ȁ݉ ݈

Choix des aciers :

Diamètre :

  (h0 /10)

D’où :   150 /10

Et puis :   15 mm

2. d-Espacement des armatures (fissuration peu préjudiciable)

S tx  min (3.h0 ; 33 cm)

S tx  min (3.15 ; 33 cm)

S tx  33 cm
 Sens Lx :
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S ty  min (4.h0 ; 45 cm)

S ty  min (4.15 ; 45 cm)

S ty  45 cm

Le choix des aciers :

En travée :

A tx =2,95 cm²/ml  4T12 P.m =4,52 cm²/ml

S tx  33 cm Stx = 25cm

A ty =1,85 cm²/ml  4T12 P.m =4,52 cm²/ml

S ty  45 cm Sty = 25cm

Sur appui :

 Appui intermédiaire :

A ainter = 1,96 cm²/ml  4T12 P.m = 4,52 cm²/ml

S ainter  33 cm St = 25cm

2. e-Nécessité de disposer des armatures transversales :

1) on suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur ;

2) l'épaisseur de la dalle est de 15 cm ;

3) on vérifier l'effort tranchant :

Vx = Qu
2
lx


































KN51,22

2

82,0
1

1

2

20,5.98,11

2
1

1



Vy = Qu KNKN 51,2216,21
3

20,5.98,11

3
lx 

Vmax = max (Vx ; Vy)

V max = 22,51 KN

Mpa1,4
1,5

30
0,07.

δ

fc
0,07.τ

Mpa0,16
1000.135

22,51.10

b.d

V
τ

b

28
__

3
max

u





u =0,16  Mpa4,1
__

 .............condition vérifiée.

De (1), (2) et (3) :

Pas de risque de cisaillement.

9. 3-Les vérifications à L’E.L.S :

3.1-Chargement :

Charge permanente :

G = 6.10 KN/m2

Charge d’exploitation :

Q = 2.5 KN/m2

Charge service :

Qser = (G+Q) = 8.6 KN/m

 Sens Ly :

 Sens Lx :

 Sens Ly:

α  ˃ 0,4 →
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3.2 Sollicitations :


l
l

y

x 82.0
630

520
 > 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens

µx = 0.0539

µy= 0.6313

Moment isostatique :

 Sens lx :

Mox = µ୶.q.l୶
ଶ = 0,0539.8,6. (5,2)ଶ = ͳ͵ ǡͲʹ Ǥ݉ܰܭ

 Sens ly :

Moy = µy . Mox= Ͳǡ͸͵ ͳ͵ Ǥͳ͵ ǡͲʹ ൌ �ͅ ǡʹͳܰܭǤ݉

Moments en travée et sur appuis :

Mtx = 0,75. Mox= 9,76 KN.m

Mty = 0,75. Moy= 6,15 KN.m

Ma inter = 0,5. Mox= 6,51 KN.m

3. 3-vérification des contraintes dans le béton :

 Suivant Lx :

En travée :

0A;/mL4,52cmA;KN.m9,76Mt 2
tx 

Position de l’axe neutre (y) :

Y= ʹȀݕܾ ൅ െݕǯሺݏܣ݊ ݀ሻെ ሺ݀ݏܣ݊ െ ሻൌݕ Ͳ

On à :

As=0 ; et n=15

D’ou :

ͷͲݕ; ൅ ͳͷǤͶǡͷʹ ሺݕെ ͳ͵ ǡͷሻൌ Ͳ

Donc : y = 3,61 cm

Calcul du moment d’inertie :

ൌܫ ͵ݕܾ� Ȁ͵ ൅ ͳͷݏܣ�ሺ݀ െ �ʹ�ሻݕ

ൌܫ ͳͲͲǤሺ͵ ǡ͸ͳሻ͵ Ȁ͵ ൅ ͳͷǤͶǡͷʹ ሺͳ͵ ǡͷെ ͵ ǡ͸ͳሻ;

ൌܫ ͳͅͻͻǡͅͷ�ܿ݉ Ͷ

 La contrainte dans le béton σbc :

σbc = K.y= ሺܯ ݏ݁ ݕሻǤܫȀݎ

σbc =�ͳ͸ͷͻͲȀͅ ͳͻͻǡͅͷǤ͵ǡ͸ͳ�ൌ �͹ǡ͵Ͳܽ݌ܯ�

La contrainte admissible du béton σbc :

σbc =�Ͳǡ͸�݂ܿʹ ͺ ൌ ͳͅ ܯ ܲܽ

Alors :

σbc = 7,30 Mpa < σbc = 18MPa ………………condition vérifiée

Donc les armatures calculées à l'E.L.U conviennent.

Sur appuis :

ܽܯ ൌ �͸ǡͷͳܰܭ�Ǥ݉ ܽܣ��� ൌ �Ͷǡͷʹ ܿ݉ ; Ȁ݉ �݈��ǡ A 0.

Position de l’axe neutre (y) :

ܻ ൌ ͵ ǡ͸ͳ�ܿ݉

Moment d’inertie (I):

ൌܫ �ͅͳ͸͸ǡͅͷ�ܿ݉ Ͷ

  α= 0,82 :
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La contrainte dans le béton σbc :

σbc = K..y= ሺܯ ݏ݁ ݕሻǤܫȀݎ

σbc = ͹͹ͷͲȀͅ ͳ͸͸ǡͅͷǤ͵ǡ͸ͳൌ �͵ǡͶʹ ܯ� ܽ݌

La contrainte admissible du béton  σbc :

σbcൌ Ͳǡ͸�݂ܿʹ ͺൌ ͳͅ ܯ ܲܽ

σbc = 3,42 Mpa< σbc =18MPa ………………condition vérifiée

 Suivant Ly :

En travée :

0A;4,52cm²/mlA;KN.m6,15Mt ty 

Position de l’axe neutre (y) :

ܻ ൌ ʹݕܾ� Ȁʹ െ ሺ݀ݏܣ݊ െ ሻൌݕ Ͳ

ൌݕ ͵ ǡ͸ͳ�ܿ݉

Calcul du moment d’inertie :

ൌܫ ͵ݕܾ� Ȁ͵ ൅ ͳͷݏܣ�ሺ݀ െ �ʹ�ሻݕ

ൌܫ ͳͅ͸͸ǡͅ ͷ�ܿ݉ Ͷ

 La contrainte dans le béton σbc :

σbc = K..y= ሺܯ ݏ݁ ݕሻǤܫȀݎ

σbc = ͸ͻ͹ͲȀͅ ͳ͸͸ǡͅͷǤ͵ǡ͸ͳ�ൌ �͵ǡͲͅ ܯ� ܽ݌

La contrainte admissible du béton  σbc :

σbc = Ͳǡ͸�݂ܿʹ ͺ ൌ ͳͅ ܯ ܲܽ

Alors :

σbc = 3,08 Mpa < σbc = 18MPa ………………condition vérifiée

Donc les armatures calculées conviennent.

9.4-Disposition du ferraillage :

4.1-Arrêt des barres :

C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total :

ܨ Ͷ݁ͲͲ et ݂ܿ ʹ ͺ�ൌ �͵Ͳܯ ܲܽǤ

Donc : Ls = 50 Ф = 50.1 = 50 cm. 

4.2-Arrêt des barres sur appuis :

ͳ�ൌܮ �݉ ሻ�ൌݔܮ�ʹ�Ǣ�Ͳǡݏܮ�ሺݔܽ �݉ �ሺͷͲܿݔܽ ݉�Ǣ�ͳͲͶܿ ݉ ሻǤ

ͳ�ൌܮ �ͳͲͶ�ܿ݉ Ǥ

ܮʹ �ൌ �݉ ʹͳȀܮ��Ǣݏܮ�ሺݔܽ ሻ�ൌ �݉ �ሺͷͲܿݔܽ ݉�Ǣ�ͷʹ ሻ

ܮʹ �ൌ �ͷʹ �ܿ݉ Ǥ

4.3-Arrêt des barres en travée dans les deux sens :

Les aciers armant à la flexion la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis.

à raison d’un sur deux .Dans le cas contraire, les autres armatures sont arrêtées à une distance des

appuis inférieurs au Lx /10 de la portée.

�ȀͳͲൌݔܮ ͷʹ ͲȀͳͲൌ ͷʹ �ܿ݉

4.4-Armatures finales :

Suivant Lx : �ൌݐܣ Ͷǡͷʹ �ܿ݉ ; Ȁ݉ ݅݋ݏ�݈� �Ͷܶݐ ͳʹ �Ȁ݉ ܽ���ܮ ݒ݁ ൌݐܵ�ܿ� ʹ ͷܿ ݉

Suivant Ly : �ൌݐܣ Ͷǡͷʹ �ܿ݉ ; Ȁ݉ ݅݋ݏ�݈� �Ͷܶݐ ͳʹ �Ȁ݉ ܽ���ܮ ݒ݁ ൌݐܵ�ܿ� ʹ ͷܿ ݉

Aainter = Ͷǡͷʹ �ܿ݉ ; Ȁ݉ ݅݋ݏ݈� �Ͷܶݐ ͳʹ �Ȁ݉ ݒ݁ܽ����ܮ ൌݐܵ�ܿ� ʹ ͷܿ ݉
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III.10-L’acrotère :

Fig III. 10 :Acrotére

10.1-Définition :

L'acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi, contre toute chute,

elle est considérée comme une console encastrée soumise à son poids propre et a une charge qui la

main courante. Le calcule se fait en la flexion composée.

4T12

4T12

Lx= 5,2 m

Fig III. 9 : Dessin Ferraillage du panneau de la dalle pleine.

Ly = 6,3m

6
0

cm

10 cm 10cm

2
cm

8
cm

Gouttière

Forme en pente
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1.2-Charges sollicitant l’acrotère :

2.1-Charge permanente et charge d’exploitation :

1. a- Charge permanente ;

Le calcul se fait à la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.

G = 25[(0,5 x 0.10) + (0,08 x 0.1) + 0.5(0,02 x 0,1)]x1

G = 1,71 Kn/m

1. b- Charge d’exploitation :

On prend en considération l’effet de la main courant

Q = 1 x 1 = 1 Kn/ml

2.2-Charge aux états limites :

2. a-E.L.U :

Le calcul se fait à la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.

NU = 1,35 G = 1,35 × 1,71 = 2,31 Kn/m

MU = 1,5 Q h = 1,5 × 1 × 0,6 = 0,97 Kn. m

TU = 1,5 Q = 1,5 × 1 = 1,5 kN

2. b- E.L.S :

NS = G = 1,71 KN

MS = Q h = 1 × 0,6 = 0,6 kN. m

TU = Q = 1 kN

1.3- Enrobage :

Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C = C’ = 2 cm.

1.4- Excentricité :

e =
M୙

N୙
=

0.9

2,31
= 0,39 m

e୮

2
=

0,10

2
= 0,05 m < 0,39 m

ep : Epaisseur de l’acrotère.

Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.

1.3- Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

3.1- Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section :

Mu = NU ൤e +
h

2
−  C൨ൌ �2.31൤0,9 +

0,1

2
− 0,02൨ൌ 0,97 kN. m

(d − c′)NU −  MU�൑ ቀ0,337h − (0, 81c′)ቁfbc × b × h
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(d − c′)NU −  MU ൌ ൫(0,09 − 0,02) × 2,31൯െ �0,97 =  −0,80 kN. m

ቀሺ0,337 × h)  − (0,81 × c′)ቁfbc × b × h

ൌ �൫(0,337 × 0,1) − (0,81 × 0,02)൯17 × 103 × 1 × 0,1

= 24,79 kN. m

− 0,80 < 24,79 kN. m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une

section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm².

3.2-Vérification de l’existence des armatures comprimées A’ :

MU = 0,97 KN. m

μ =
MU

b × d² × fbc
=

0.97 × 103

100 × 92 × 17
= 0,0084

α1 =
3,5

3,5 + 1000δsl
=

3,5

3,5 + 1.74
= 0.688. avec: 1000δsl =

fe

E. δs
=

400

2, 105x1,15
= 1,74

μ
l

= 0,8x0,668(1 − 0,4x0,668) = 0,392 > μ = 0,0084 → As′ = 0

Pas d’armatures de compression.

μ = 0,0084 →  β = 0,996

3.3-Calcule de la section d’armatures en :

3. a-Flexion simple :

Afs =
MU

σs × d × β
=

0,97 × 103

348 × 0,996 × 9
= 0.31 cm²/ml

3. b-Flexion composée :

Afc = Afs −  
NU

100σs
= 0,31 −  

2,31 × 103

100 × 348
= 0,24 cm²/ml

3.4-Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire :

4. a- Les armatures principales :

Nser = NG = 1,71 kN/ml

Mser = MQ = NQ × h = 1 × 0,60 = 0,60 kN. m

eser =
Mser

Nser
=

0,60

1,71
= 0,35 m = 35 cm

d = 0,9ht = 0,9 × 10 = 9 cm ; b = 100 cm

As min =
d × b × ft28

fe
×

eser −  0,45d

eser −  0,185d
× 0,23 =

9 × 100 × 2,1

400
×

35 − 4,05

35 −  1,665
× 0,23

= 1,01 cm²/ml

On adopte 5Φ6 p.m.; As = 1,41 cm²/ml ; avec un espacement St = 20 cm

4. b- Les armature de répartitions :

Ar =
As

4
=

1,41

4
= 0,35 cm²/ml

On adopte : As = 1,41 cm²/ml ; Soit : 5Φ6 p.m. 

1.4-Les vérifications :

4.1- Vérification des contraintes (E.L.S.) :

Moment de service :
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Mser = Nser ൈ ൬e − c +
h

2
൰ൌ 1,71 ൈ ൬0,35 – 0,02 +

0.10

2
൰ൌ �0,65 kN. m

Position de l’axe neutre :
b

2
y2 −  ηAs(d – y) = 0 →

100

2
y2 + 21,15y − 190,35 = 0 →  y = 1,75cm

Moment d’inertie :

I =
b

3
y3 + ηAs(d – y)2 =

100 × 1,753

3
+ (15 × 1,41 × (9 − 1,75)2) = 1290,34 cm4

4.2-Détermination des contraintes dans le béton comprimé ો܋܊ :

σb =
Mser

I
× y =

650

1290,34
× 1,75 = 0,88 MPa

σbcതതതത= 0,6fc28 = 18 MPa

σb = 0,88 < σbcതതതത= 18 MPa ; Condition vérifiée

4.3- Détermination des contraintes dans l’acier tendu ોܜܛ:

σstതതത= min൬
2

3
fe ; 110ඥη × ft28൰�ǢFissuration préjudiciable

Avec :

η : coefficient de fissuration pour HA Φ ≥ 6 mm ; η = 1,6 

σstതതത= min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

σst = η
Mser

I
(d −  y) = 15 ×

650

1290,34
× (9 − 1,75) = 54,78 MPA

σst = 54,78 MPa < σstതതത= 201,63MPa ; Condition vérifiée

4.4 -Contrainte de cisaillement :

τu =
T

b × d
T = 1,5Q = 1,5 × 1 = 1,50 kN

τu =
1,50

1 × 0,09
= 16,67 kN/m2 = 0,017 MPa

τuഥ ൌ min(0,1fc28 ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable

τuഥ ൌ min(2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa

τu = 0,017 MPa < τuഥ ൌ 2,5 MPa ; Condition vérifée

4.5-Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme :

D’après le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent être vérifiés aux forces

horizontales selon la formule suivante :

Fp = 4 × Cp × A × Wp

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,30

Cp : Facteur de force horizontale Cp = 0,8

Wp : Poids propre de l’acrotère Wp = 1,71 kN

Fp : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Fp = 1,36 kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiée
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Fig III. 11 : Ferraillage de l’acrotère.

III.11- LES ESCALIER :

11.1- Définition :

Les escaliers sont une partie du gros œuvre qui fait communiquer entre eux les différents niveaux

d’un immeuble. A la différence d’un incliné (rampe de garage, par exemple), l’escalier est composé

de plans horizontaux et verticaux successifs : marches, contremarche et paliers.

Ils constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, l’établissement des escaliers

nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent être agréable à l’œil et fonctionnelle et aussi

facile à monter sans fatigue, ce qui implique une conservation de la cadence des pas ou une

régularité dans son exécution.

5Φ6 

5Φ6 

5Φ6 p.m 

5Φ6 p.m 

10
cm

A

Coupe A-
A
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Fig III. 12: Coupe descriptive d’un escalier.

Dans le cas de notre projet, la cage d’escalier comporte trois volées séparées par de paliers ;

Fig III.13 : Schématisation d’un escalier à trois volées

11.2- Dimensions des escaliers :

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de la

marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la constatation empirique

suivante :

59 cm ≤ 2h + g ≤ 66 cm ; Avec :

h : La hauteur de la marche (contre marche)

h’ : La partie vertical qui limite la marche « contre marche »

h’ : Est compris entre (16 et 18), on prend h’=17

g : La largeur de la marche.

On prend : 2h + g = 66 cm (usage publique)

On a aussi c’est deux formules :

H = n × h =
hୣ
2

et L = (n − 1)g … … … … … (1)

Avec :

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;

n : Le nombre de contre marche :

L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.

2.1- Dimensionnement des marches et contre marches :

 Pour les étages : He = 3,5 m

n = h/h’ = 3,5/0,17 = 20 marches (par 3 volée)

n-1 = 19 (contre marche)

 Pour le RDC : He = 4,5 m

n = h/h’= 4,5/0,17 = 26 marches (par 3 volée)

n-1 = 25 (contre marche)

 Pour le S/SOL : He = 3,00 m

n = h/h’ = 3/0,17 = 17 marches (par 3 volée)

n-1 = 16 (contre marche)

Paillasse

Contremarche

Marche Palie intermédiaire

Palier derepos
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Remarque : on calcul l’escalier le plus défavorable, donc on prend l’escalier de RDC d’où n = 26

marches

Volée 01 :

Fig III. 14 : Schéma statique de la première volée

D’après (1), on a : He = 4,50m et H = He/3 = 1,5m

h =
H

n
et g =

L

n − 1
Donc d’après Blondel on a :

� ൌ ൬
L

n − 1
൅ �ʹ൰ൈ�

H

n
Et puis : mn² − (m + L + 2H)n + 2H = 0 … … … … … (2)

Avec : m = 66cm , H = 150 cm et L = 270cm

Donc l’équation (2) devient : 64n² − 636n + 300 = 0

La solution de l’équation est : n = 10 (nombre de contre marche)

Donc : n − 1 = 9 (nombre de marche)

h =
150

10
= 15 cm. et g =

L

n − 1
= 30 cm

On vérifie avec la formule de Blondel :

59 cm ≤ (2 × 15) ൅ ͵ Ͳ൑ ͸͸��� ൌ൐ �ͷͻ�ܿ݉ �൑ ͸Ͳܿ ݉ ൑ ͸͸�ܿ݉ �Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁

L’inégalité vérifiée, on a : 8 marches avec g = 30 cm et h = 16 cm.

L’angle d’inclinaison est : tan α =  
ଵହ

ଷ଴
= 0,50 ⇨  α = 29,51° → 0,89

1. a- Epaisseur de la volée (ܞ܍) :
l

30
≤ e୴ ≤

l

20
→  

L

30 cos α
≤ e୴ ≤

L

20 cos α
→  

270

30 × 0,89
≤ e୴ ≤

270

20 × 0,89
→ 

10,11 ≤ e୴ ≤ 15,16 e୴ = 12 cm

1. b- Epaisseur du palier :(ܘ܍)

e୮ =
e୴

cos α
=

12

0,89
= 14.48 cm

e୮ = 15 cm

2.2- Evaluation des charges et surcharges à E.L.U et E.L.S :

A -Volée
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Tableau III.3 : Evaluation des charges et surcharges de la volée

N° Désignation Poids
²m

KN

1 Revêtement en carrelage horizontal 0,40

2 Mortier de ciment horizontal 0,40

3 Lit de sable 0,30

3 Revêtement en carrelage vertical 0,20

4 Mortier de ciment vertical 0,20

5 Poids propre de la paillasse 4,49

6 Poids propre des marches 1,98

7 Enduit en plâtre 0,20

8 Garde-corps 1

∑ G = 8,86 

Q =2,5

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :൜
q୳ = 15,65 kN/m

qୱୣ ୰ = 11,36 kN/m
�

B- Palier :

Tableau III. 4 : charges et surcharge du palier

N° Désignation Poids
²m

KN

1 Revêtement en carrelage 0,40

2 Mortier de ciment 0,40

3 Lit de sable 0,30

5 Poids propre du palier 3,50

6 Enduit en plâtre 0,20

∑ G = 4,8 

Q = 2,5

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :൜
q୳ = 10,22 kN/m
qୱୣ ୰ = 7,30kN/m

�
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2.3-Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max à l’E.L.U :
୯౦౗౟ౢ ౗ౢ౩౩౛ି୯౦౗ ౟ౢ౛౨

୯౦౗ ౟ౢ౛౨
=

ଵହǡ଺ହିଵ଴ǡଶଶ

ଵ଴ǡଶଶ
= 0,53 > 10 %

Les réactions d’appuis :

∑Fx =  0Þ Rୟ�+ Rୠ  −  qଶ��� ×  1.75 −  qଵ × 2.7 = 0

Þ Rୟ + Rୠ�= 15,65 × 2.7 + 10.22 × 1.75

Þ Rୟ�+ Rୠ�= 60,14 KN / m²

∑M/B =  0 Þ Rୟ × 4,45 = qଵ�× 2.7 × 2.78 + qଶ1.75 × 1,75/ 2

Rୟ�= 29,91 KN

Rୠ = 30,23 KN

3. a-Moment fléchissant max :

M(x) ൌ ሺ͵ Ͳǡʹ ͵ ൈ �ሻെ ͳͲǡʹʹ ൈ ͳǡ͹ͷൈ ൬�െ
1,75

2
൰െ ͳͷǡ͸ͷൈ ሺ

(x − 1,75)

2

ଶ

)

Position du moment max :

dM

dx
=
�൤͵ Ͳǡʹ ͵ �െ ͳ͹ǡͅͺൈ (x − 0,87) − 16,65 × (

xଶ − 3,5x + 1,75ଶ

2 ሻ൨

dx
= 30,23 − 17,88 − 15,65 × x + 27,56

→ x = 2,55 m

Donc :

M୫ ୟ୶(2,55) = 30,23 × 2,55 − 10,22 ×  1,75 × (2,55 − 0,87) − 15,65 × (
(2,55 − 1,75)

2

ଶ

)

M୫ ୟ୶ = 31, 92 KN. m

3. b-Effort tranchant :

૙ ൑ ൑ܠ� ૚ǡૠ૞�ǣ

T(x) = 30,23 − 11,32 × x

T(0) = 30,23KN

T(1,75) = 12,34 KN

૚ǡૠ૞ ൑ ൑ܠ� ૝ǡ૝૞�ǣ

T(x) = 30,23 − 10,22 × x − 15,65 × (x − 1,75)

T(1,75) = 12,34 KN

T(4,45) = 48,11 KN

D’après un calcul de RDM on a :

mkNM ultime .92,31

M t = (0, 8 ) x 31,92=25,540 kN.m

M a= ( 0, 2) x 31,96 = 6,385 kN.m

2.4- Ferraillage en travée :

4.a - à l’ELU :

0'392.0128.0
8,1010017

10540,25
2

3





 Al

931.0

229,7
8,10931.0348

1000540,251000
cm

d

M
As

s

u 











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Condition de non fragilité :

²49.1
400

4,28,1010023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







As ≥ A min donc on ferraillera avec A.

Soit A = 4T16 = 8,04 cm².

Espacement :

cm33)cm33,h3min(St 

Soit :……………………………………….St = 25 cm.

Armatures de répartition :

²01,2
4

04,8

4
cm

A
Ar 

Soit : A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit :…………………………………… …St = 25 cm.

Justification vis-à-vis de l’effort tranchant :

τ୳ =
T

b × d
× 10 =

48,11 × 10

100 × 13,5
= 0,35 MPa

τ୳ < τ୳തതത= min(0,13fୡଶ଼ ; 5 MPa) = min(3,9 MPa ; 5 MPa) = 3,9 MPa

τ୳ =  0,35 MPa < τ୳തതതൌ �͵ǡͻ�����Ǣ�����������±��ϐ�±�Ǥ

4.b- à l’ELS :

m.kN80,22Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 120,6y − 1302,24 = 0 → y = 4,21 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 4,21ଷ

3
+ (15 × 8,04)(10,8 − 4,21)ଶ = 7724,70 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

22,80 × 10ଷ

7724,70
× 4,21 = 12,42 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 12,42 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

2.5- Ferraillage sur appuis :

5. a- à l’ELU :

D’après un calcul de RDM on a :

m.kN385,6Multime 

0'392.0020.0
5,1310017

10385,6
2

3





 Al

990.0

237,1
5,13990.0348

1000385,61000
cm

d

M
As

s

u 











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Condition de non fragilité :

²86,1
400

4,25,1310023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







Donc le ferraillage sera fait avec Amin

Soit : A = 4T12 = 4,52 cm².

Espacement :

cm33)cm33,h3min(S t  ……………………………………..Soit : St = 25 cm

Armatures de répartition :

²13,1
4

52,4

4
cm

A
Ar 

Soit : A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit : …………………………………….St = 25 cm

5.b - à l’ELS :

m.kN02.4Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 67,8y − 1037,34 = 0 → y = 3,63 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 3,63ଷ

3
+ (15 × 4,52)(13,5 − 3,63)ଶ = 8199,26 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

22,80 × 10ଷ

8199,26
× 3,63 = 10,09 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 10,09 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………,Conditionvérifiéé

Vérification de la flèche :
h୲
l

≥
1

30
⇨

16

445
ൌ ͲǡͲ͵ ͷͻ൐ ͲǡͲ͵ ͵ ͵ �Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ �Ǣ

୅ୱ

ୠ
, d ≥

ଶ

୤ୣ
�ֲ ͲǡͲͲͷͻ൐ �ͲǡͲͲͷ݊݋ܥ� ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ ǡ

Il n’est nécessaire de calculer la flèche
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Volée 02 :

Fig III. 16 : schéma statique de la deuxième volée

ʹ ݄൅ ݃ ൌ ͸͸�ܿ݉ (Usage habitation)

݊ ൌ ͻ�ሺ݊ ݉݋ ݎܾ݁

݊െ ͳൌ �ͅ(

→  ℎ =  
ଵ଺ଶ

ଽ
՜ ݄ൌ ͳͅ �ܿ݉ ǡ݁ ݃�ݐ ൌ �

௅

௡ିଵ
=

ଵ଼଴

଼
ൌ ʹ ͷܿ ݉

՜ ʹ �ͳͅݔ� ൅ ʹ ͵ ൌ ͷͻ�ܿ݉

՜ ͷͻ�ܿ݉ �൑ ͷͻܿ ݉ ൑ ͸͸�ܿ݉ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ݊ܿ݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݒ݁� ݎ݅ ݂݅ ±݁

D’après un calcul de RDM on a :

mkNM ultime .63,24

M t = (0,8 ) x24,63=19,70 kN.m

M a =( 0,2 ) x 24,63 = 4,92 kN.m

2 .1 Ferraillage en travée :

1.a - à l’ELUR :

0'392.0099.0
8,1010017

1070,19
2

3





 Al

947.0

253,5
8,10947.0348

100070,191000
cm

d

M
As

s

u 












Condition de non fragilité :

²49.1
400

4,28,1010023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







As ≥ A min donc on ferraillera avec As.

Soit ……………………………………..As = 4T14 = 6,16 cm².
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Espacement :

cm33)cm33,h3min(St 

Soit :………………………………………..St = 25 cm.

Armatures de répartition :

²54,1
4

16,6

4
cm

A
Ar 

Soit : A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit :……………………………………. St = 25 cm.

1.b - à l’ELS :

m.kN61,28Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 188,55y − 2036,34 = 0 → y = 4,77 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 4,77ଷ

3
+ (15 × 12,57)(10,8 − 4,77)ଶ = 10473,55 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

28,61 × 10ଷ

10473,55
× 4,77 = 13,02 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 13,02 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

2-2 Ferraillage sur appuis :

2. a - à l’ELUR :

D’après un calcul de RDM on a : m.kN994,6Multime 

0'392.0022.0
5,1310017

10994,6
2

3





 Al

989.0

250,1
5,13989.0348

1000994,61000
cm

d

M
As

s

u 












Condition de non fragilité :

²79,1
400

4,21310023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







Donc le ferraillage sera fait avec Amin

Soit : Amin = 4T12 = 4,52 cm².

Espacement :

cm33)cm33,h3min(St  ………………………………Soit : St = 25 cm

Armatures de répartition :

²13,1
4

52,4

4
cm

A
Ar 
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Soit : A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit :……………………………………………………………...St = 25 cm.

2.b - à l’ELS :

m.kN86.4Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 67,8y − 915,53 = 0 → y = 3,68 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 3,68ଷ

3
+ (15 × 4,52)(13,5 − 3,68)ଶ = 8266,06 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

3,68 × 10ଷ

8266,06
× 3,68 = 1,63 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 1,63 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

Volée 03 :

Fig III. 17 : schéma statique de la deuxième volée

�൅ ݃ ൌ ͸͸�ܿ݉ (Usage habitation)

݊ ൌ ͹�ሺ݊ ݉݋ ݎܾ݁

݊െ ͳൌ ͸�(

→  ℎ =  
ଵହ଴

଻
՜ ݄ൌ ʹ Ͳ�ܿ݉ ǡ݁ ݃�ݐ ൌ �

௅

௡ିଵ
=

ଵହ଴

଺
ൌ ʹ ͷܿ ݉

՜ ʹ Ͳ൅ʹ�ݔ� ʹ ͷ ൌ ͷͻ�ܿ݉

՜ ͷͻ����൑ ͸ͷ�� ൑ ͸͸��� ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ��������������ϐ�±�
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D’après un calcul de RDM on a : m.kN71,16Multime 

M t = (0,8 ) x16,71=13,37 kN.m

M a =( 0,2 ) x 16,71 = 3,34 kN.m

3-1 Ferraillage en travée :

3.a - à l’ELUR :

0'392.0067.0
8,1010017

1037,13
2

3





 Al

965.0

268,3
8,10965.0348

100037,131000
cm

d

M
As

s

u 












Condition de non fragilité :

²49.1
400

4,28,1010023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







As ≥ A min donc on ferraillera avec As..
Soit……………………………………………..A = 4 T12 = 4,52 cm².

Espacement :

cm33)cm33,h3min(St 

Soit :……………………………………………………………St = 25 cm.

Armatures de répartition :

²13,1
4

52,4

4
cm

A
Ar 

Soit :………………………………………………………….A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit :………………………………………………………. St = 25 cm.

3.b - à l’ELS :

m.kN61,28Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 120,6y − 1302,24 = 0 → y = 4,21 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 4,21ଷ

3
+ (15 × 8,04)(10,8 − 4,21)ଶ = 7724,70 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

28,61 × 10ଷ

7724,70
× 4,21 = 15,59 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 15,59 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée
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3-2 Ferraillage sur appuis :

3.a - à l’ELU :

D’âpres un calcul de RDM on a :

m.kN994,6Multime 

0'392.0022.0
5,1310017

10994,6
2

3





 Al

989.0

250,1
5,13989.0348

1000994,61000
cm

d

M
A

s

u 












Condition de non fragilité :

²86,1
400

4,21310023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AA

e

t 







Donc le ferraillage sera fait avec Amin

Soit :……………………………………………Amin = 4T12 = 4,52 cm².

Espacement :

cm33)cm33,h3min(St  Soit St = 25 cm.

Armatures de répartition :

²13,1
4

52,4

4
cm

A
Ar 

Soit : A = 4T10 = 3,14 cm².

L’espacement :

cm45)cm45,h4min(St 

Soit :……………………………………………………... St = 25 cm.

3.b - à l’ELS :

m.kN03,8Mservice 

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 67,8y − 915,57 = 0 → y = 3,63 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 3,63ଷ

3
+ (15 × 4,52)(13,5 − 3,63)ଶ = 8199,26 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

8,03 × 10ଷ

8199,26
× 3,63 = 3,55 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 3,55 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

11.3- Dimensionnement de la poutre brisée:

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critère de rigidité est :
L

15
≤ h ≤

L

10
⇨

520

15
≤ h ≤

520

10
⇨ 34,66 cm ≤ h ≤ 52 cm

On prend : h = 45 cm donc d = 0,9h = 40,5 cm

0,3d ≤ b ≤ 0,4d ⇨ 12,15 cm ≤ b ≤ 16,2 cm
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On prend : b = 30 cm

Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :

�ൌ Ͷͷ��� ൐ ͵ Ͳ�ܿ݉ �Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ �Ǣ

�ൌ ͵ Ͳ�� ൐ ʹ Ͳ�ܿ݉ �Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ �Ǣ
୦

ୠ
ൌ ͳǡͷ൏ Ͷ�Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ Ǥ

1. Ferraillage de la poutre brisée :

a- Ferraillage longitudinal :

 Ferraillage en travée : (situation durable E.L.U) :

D’après un calcul de RDM on a :

Mu=72,510 kN.m

b= 30cm; h= 45 cm; d=0,9xh = 40,5cm

2db

Mu

b 



 =0,086

955.0

238,5
1000

cm
d

M
As

s

u 







Condition de non fragilité :

²67,1
400

4,25,403023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







Choix :………………………………..…………..6T12=6,79cm².

 E.L.S :

D’après un calcul de RDM on a :

Mୱୣ ୰=52,050 kN.m

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 92,4y − 2806,65 = 0 → y = 13,48 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 13,48ଷ

3
+ (15 × 4,62)(40,5 − 13,48)ଶ = 132243,07 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

52,05 × 10ଷ

132243,07
x13,48 = 5,30 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 5,30 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

 Ferraillage sur appui :

Mୟ = 14,502 kN.m

0,017=
2db

Ma

b 





991.0

203,1
5,40991.0348

1000502,141000
cm

d

M
As

s

u 











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Condition de non fragilité :

²67,1
400

4,25,403023.023.0
min

28
min cmA

f

fdb
AAs

e

t 







Donc le ferraillage sera fait avec Amin

Choix …………………………………………….3T12=3,39cm².

 E.L.S

Mser = 10,41 kN.m

Détermination de la position de l’axe neutre :
b

2
yଶ − 15Aୗ(d − y) = 50yଶ + 67,8y − 1907,55 = 0 → y = 11,86 cm 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :

I =
b

3
yଷ +  ηAୱ(d −  y)ଶ =

100 × 11,86ଷ

3
+ (15 × 3,14)(40,5 − 11,86)ଶ = 65335,58 cmସ

Détermination de contrainte dans le béton comprimé σୠୡ :

σୠ =
Mୱୣ ୰

I
× y =

10,41 × 10ଷ

65335,58
x11,86 = 1,90 MPa

σୠୡതതതത= 0,6fୡଶ଼ = 18 MPa

σୠ = 1,90 <  σୠୡതതതത= 18 MPa …………………………………, Condition vérifiée

b-Ferraillage transversale :

L’effort tranchant :

Tu =77,34 kN

La contrainte de cisaillement :

MPaxx
db

TU
U 63.010

5,4030

34,77
10 







La contrainte admissible (fissuration peu nuisible).

UU28CU MPa9,3)MPa4,f13.0min( 

Donc la condition est vérifiée

D’où le diamètre des armatures transversales :

mm8

mm00,8

mm0,30
10

b

mm9,12
35

h

min t

minl

t 

































-Espacement :

L’espacement des armatures transversales exigées par le RPA 99 est :

 cm2,19,cm25,11minS12,
4

h
minS tlt 










On prend St =10 cm En zone nodale.

cm5,22
2

h
St  On prend St =15 cm en zone courante.

-Section minimale des armatures transversales BAEL ART.1.2.2 :
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S୲≤A୲. fୣ/0,4xb

A୲≥0,4xbxS୲/ fୣ

A୲≥0,4x30x25/ 400=0,75cmଶ

Soit 2 cadres T8=1,01cmଶ

Calcul de la flèche :

h୲
L

≥
1

16
⇨

45

530
>

1

16
ֲ ͲǡͲͅ ͸൐ ͲǡͲ͸ʹ �Ǣ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎ݅±ݒ� ݂݅ ±݁ �Ǣ

h୲
L

≥
M୲�ୱୣ ୰

10 × M଴�ୱୣ ୰
⇨

45

530
>

52,05

10 × 61,21
ֲ ͲǡͲͅ ͸ൌ ͲǡͲͅ ͷ�Ǣ�����������±��ϐ�±��Ǣ

Aୱ

b × d
≤ 4,2fୣ ⇨

6,16

30 × 40,5
൑ Ͷǡʹ ൈ ͶͲͲֲ ͲǡͲͲͷ൏ ͳ͸ͅ Ͳ�Ǣ�����������±��ϐ�±�Ǥ

Donc il est inutile de calculer la flèche.

III.12- La cage d’ascenseur :

12.1-Définition :

C’est un dispositif assurant le déplacement en hauteur des personnes. Les ascenseurs sont

classés en plusieurs classes. On distingue :

Un ascenseur destiné au transport des personnes, principalement dans les bâtiments d’habitation. La

série normalisée (P 82-208/ISO 41906-1) et dont la charge admise est de 675kg. Ce qui nous

concerne au niveau de l’ascenseur c’est la dalle machine, car en plus de son poids propre, la dalle

machine supporte le poids du dispositif (poids de la machine ainsi que la cuvette).

On a adopté pour l'utilisation d'un ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes:
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Fig III.

-Une largeur de : 1,4 m

-Une langueur de: 1,4 m

-Une hauteur de cabine de : 2,2 m

-Une largeur libre de passage de : 0,8m

-Une hauteur libre de passage de

-Une hauteur de course de : 30,60 m

-Une surface latérale S= (2x1,4+1,4)x2,2=9,24 m²

-Epaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur

Ayant ainsi les caractéristiques suivantes:

-Cabine et contre poids aux extrémités d'un c

un levier électrique.

-Pm « poids mort » : le poids de la cabine, étrier, accessoire, câbles.

-Q : surcharges dans la cabine

-Pp : Le poids de contrepoids tel que

-Une charge nominale de675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 1,96 m².

D’après la norme (NFP82-201), dimensionnés selon le (NFP82

Le poids mort :

Tableau III.5

Poids de la cabine s=(2x1.40+1.4)2.20=9.24m²

Poids de plancher s=2.20x2,2= 4,84 m²

Poids de toit

Calcul des éléments non structuraux
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III. 19 : Dimensionement de l’ascenseur

Une hauteur de cabine de : 2,2 m

: 0,8m

: 2,00m

Une hauteur de course de : 30,60 m

Une surface latérale S= (2x1,4+1,4)x2,2=9,24 m²

qui supporte l’ascenseur : h0=15cm

Ayant ainsi les caractéristiques suivantes:

Cabine et contre poids aux extrémités d'un câble en acier porté dans les gorges d'une poulie lié à

: le poids de la cabine, étrier, accessoire, câbles.

: Le poids de contrepoids tel que Pp=Pm+
2

Q

charge nominale de675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 1,96 m².

201), dimensionnés selon le (NFP82-22).

Tableau III.5 : Poids mort de l’ascenseur

Poids de la cabine s=(2x1.40+1.4)2.20=9.24m² M1=11.5x9.24x1,4=148,76 kg

Poids de plancher s=2.20x2,2= 4,84 m² M2=110x4.84 = 532,4 kg

Poids de toit M3=20X4.84= 96,8 kg

Calcul des éléments non structuraux

âble en acier porté dans les gorges d'une poulie lié à

charge nominale de675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 1,96 m².

M1=11.5x9.24x1,4=148,76 kg

M2=110x4.84 = 532,4 kg

M3=20X4.84= 96,8 kg
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Poids de l'arcade M4=60+(80x1.4)=172kg

Poids de parachute M5=40kg

Poids des accessoires M6=80kg

Poids de poulies de moulage M7=2x30=60kg

Poids de la porte de cabine M8=80+(1,6x25)=120 kg

Le poids mort total esta : 





8i

1i
im kg96,2491MP

Le contre poids : kg
Q

PP mp 46,1587
2

675
96,1249

2


12.2-Calcul de la charge de rupture :

Selon le (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10. on prend Pour

notre cas Cs=12.à titre créance .

Le rapport
d

D
; (D : diamètre de poulie et d : diamètre du câble) est au moins de 40 qu’elle que soit

le nombre des tirons, Prenons 45
d

D
 et D = 500mm  d = 12,22 mm

On a alors : Cr = Cs.M (1)

Avec :

CS : coefficient de sécurité du câble.

Cr : quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du câble.

M : charge statique nominale portée par la nappe.

M=Q +Pm+Mg (2)

dont : Mg : Poids du câble.

On néglige Mg devant (Q+Pm) (Mg<<Q+Pm) M=Q+P

on aura donc :Cr =Cs× M = Cs.(Q+P)= 12(675+1249,96)=23099.52 kg

celle ci est la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de câblage

« 0,85 » :

⇒Cr =
23099,52

0,85
= 27175.90 kg

La charge de rupture pour « n » câble est donc : Cr =Cr(1 câble) x m x n

Avec :

m : type de moulage (2brins, 3brins,…..)

n : nombre des câble

pour un câble de d=12,22mm et m=2 on à : Cr(1 câble)=8152kg

n =
Cr

Cr(1 cable) x m
=

27175,90

8152x2
= 1.67soit n=2 câbles.

vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des câble; Le nombre de câble doit être un

nombre pair .

Le poids des câbles (Mg):

Mg= m x n x l

m : la masse linéaire du câble : m = 0,515 kg

L :longueur du câble L =30,60 m
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n : nombre des câbles n =2

Mg= m x n x l =0,515x2x30,60=31,52 kg

(2)⇒M=Q+Pm+ Mg= 675+1249,96 +31,52=1956,48 kg

Vérifications de Cr :

Cr= Cs x M⇒Cs =
Cr

M
⇒

27175.90

1956,48
=

12.3-Calcul de la charger permanente total G

G= Pm+ Pp+ Ptreuil+ Mg

Le poids de (treuil+le moteur) : P

La charge permanente totale : G=1249,96+

Les surcharges :Q=675kg.

Qu=1,35G +1,5Q = 6505.56 kg.

Vérification de dalle au poinçonnement

Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 points ) applique

une force concentrée sur la dalle de l’ascenseur ce qui engendre un risque de poinçonnement .

La charge totale ultime : qu= 6505.56 kg

Chaque appui reçoit le
1

4
de cette charge q

soit : q0 la charge appliquée sur chaque appui , alors:

q
0

=
q

u

4
=

6505.56

4
= 1626,39 kg

Selon le BAEL 91 : la condition de non poinçonnement à vérifier est définie tel que

q
0

≤ 0,045. μ
C

. h0.
fc28

γ
b

Avec :

qu : charge de calcul à l'E.L.U

h0 : Epaisseur totale de la dalle.

uc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée q
0

est appliquée sur un carré de (10x10) cm²

μ
C

= 2(U + V) ; h0 = 15cm

U = a + h0 = (10 + 15) = 25cm

V = b + h0 = (10 + 15) = 25cm

μ
C

= 2(25 + 25) = 100cm

⇒ 0,045 × 100 × 15 ×
25 × 10

1,5
=

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poinçonnement.

12.4-Evaluation des moments dus aux charges concentrées
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Mg= m x n x l =0,515x2x30,60=31,52 kg

Mg= 675+1249,96 +31,52=1956,48 kg

13.89 > 12………………vérifiée.

charger permanente total G :

: Ptreuil =1200kg

: G=1249,96+ 46,1587 +1200+31,52 =4068,94kg

=1,35G +1,5Q = 6505.56 kg.

de dalle au poinçonnement :

Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 points ) applique

une force concentrée sur la dalle de l’ascenseur ce qui engendre un risque de poinçonnement .

6505.56 kg

de cette charge qu

la charge appliquée sur chaque appui , alors:

kg

Selon le BAEL 91 : la condition de non poinçonnement à vérifier est définie tel que

: Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen.

est appliquée sur un carré de (10x10) cm²

cm

cm

= 11250 > q
0

= 1626,56 kg

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poinçonnement.

Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

Calcul des éléments non structuraux

=4068,94kg

Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 points ) applique

une force concentrée sur la dalle de l’ascenseur ce qui engendre un risque de poinçonnement .

Selon le BAEL 91 : la condition de non poinçonnement à vérifier est définie tel que :
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Fig III. 20 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

Distances des rectangles :

 Rectangle 1

ቄ
u = 90cm
v = 120cm

�

 Rectangle 2

ቄ
u = 40cm
v = 120cm

�

 Rectangle 3

ቄ
u = 90cm
v = 70cm

�

 Rectangle 4

ቄ
ݑ ൌ ͶͲܿ ݉
ݒ ൌ ͹Ͳܿ ݉

�

4.1-Les moments suivant les deux directions :

)PνM(MM 21x 

)PνM(MM 12y 

Avec : coefficient de Poisson.

À L'E L U ( 0 )









PMM

PMM

2y

1x

.SPP 

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26)cm²est :

P′ =

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le Tableau Ci

dessus :

Lx=2,00 m; Ly=2,20m

Tableau ΙII.6 : résume les moments isostatiques des rectangles
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Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

Fig III. 21 : Dessin montrant la concentration des charges

Les moments suivant les deux directions :

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26)cm²est :

=
q

0

u. v
=

1626,39

0,25 × 0,25
= 26022,24 kg/m²

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le Tableau Ci

: résume les moments isostatiques des rectangles

Calcul des éléments non structuraux

Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

: Dessin montrant la concentration des charges

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le Tableau Ci-

: résume les moments isostatiques des rectangles
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Rectangle
xL

u

yL

v
M1

1 0.41 0.55 0.109

2 0.18 0.55 0,151

3 0.41 0.32 0,126

4 0.18 0.32 0,181

4.2 -Les moments dus aux charges concentrées :

Mx1 = Mx1 − Mx2 − Mx3 + Mx4

My1 = My1 − My2 − My3 + My4

4.3 -Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle):

3.a -Chargement :

Lx =2,00 m

Ly=2,20 m

h0 = 15 cm

- Poids propre :G = 0.15 × 2500

- Charges d’exploitation : Q = 100

Charge ultime :qu = 1,35G + 1,5

3.b -Sollicitations :

α =
lx
ly

=
2,0

2,2
= 0,90 > 0.4 ⇒ La

ቊ
Mx2 = μ

x
. q

u
. l²X

My2 = μ
y
. Mx2

�α = 0,90 ⇒ ቊ

4.4 -Les moments appliqués à la dalle:

M଴୶ = M୶ଵ + M୶ଶ = 338.27 +

M଴୷ = M୷ଵ + M୷ଶ = 238.88 +

4.5 -Moments retenus:
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M2
Surface

S (m²)

P’

(Kg/m²)

P=P'.S

(Kg)

0.109 0,066 1.08 26022.24 28104.02

0,151 0,076 0.48 26022.24 12490.68

0,126 0,086 0.63 26022.24 16394.01

0,181
0,102

0.28 26022.24 7286.23

Les moments dus aux charges concentrées :

4 = 338.27 kg. m

4 = 238.88 kg. m

Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle):

= 375kg/m

100kg/m

5Q = 656.25kg/m

dalle travaille suivant les deux sens

ቊ
μ

x
= 0,0456

μ
y

= 0,7834
�֜ ൜

M୶ଶ = 116,89 kg. m
M୷ଶ = 116,89 kg. m

�

Les moments appliqués à la dalle:

Fig III. 22: Moments de la dalle

116,89 = 455.16 kg. m

+ 116,89 = 355.77 kg. m

Calcul des éléments non structuraux

Mx

(Kg.m)

My

(Kg.m)

28104.02 2810.40 2836.4

12490.68 1274.04 3929.35

16394.01 1836.12 3278.80

1100.22 4710.02
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- En travée:

M୲୶ = 0,75. M଴୶ = 341.37 kg. m

M୲୷ = 0,75. M଴୷ = 266.82 kg. m

- Sur appuis:

Mୟ୶ = Mୟ୷ = 0,5. M଴୶ = 227.58 kg. m

12.5-Calcul du ferraillage de la dalle:

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur

Données :

 Largeur de la poutre : b = 100cm

 Hauteur de la section : h = 30cm

 Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 27cm

 Contrainte des aciers utilisés : fe = 400Mpa, δୱ = 348Mpa

 Contrainte du béton à 28jours : fୡଶ଼ = 30Mpa, fୠୡ = 17Mpa

 Contrainte limite de traction du béton: f୲ଶ଼ = 2,4Mpa

 Fissuration peu préjudiciable

5.1-En travée :

Sens lx:

Le moment ultime : M୲୶ = 3413,7 N. m

Le moment réduit μ =
୑ ౪౮

ୠǤୢ ².δౘౙ
=

ଷସଵଷǡ଻

ଵ଴଴Ǥଵଷǡହ²Ǥଵ଻
= 0,013 < μ

ଵ
= 0,392 → À = 0

μ = 0,013
୲ୟୠ୪ୣ ୟ୳
ሱ⎯⎯⎯ሮ β = 0,9935

La section d'acier (Asx):

As୶ =
M୲୶

β. d. δୱ
=

3413,7

0,9935 . 13,5. 348
= 0,73 cm²/ml

Sens Ly:

Le moment ultime : M୲୷ = 2668,20 N. m

Le moment réduitμ =
୑ ౪౯

ୠǤୢ ².δౘౙ
=

ଶ଺଺଼ǡଶ଴

ଵ଴଴Ǥଵଷǡହ²Ǥଵ଻
= 0,010 < μ

ଵ
= 0,392 →  À = 0

μ = 0,010
୲ୟୠ୪ୣ ୟ୳
ሱ⎯⎯⎯ሮ β = 0,995

La section d'acier (Asx):

As୷ =
M୲୷

β. d. δୱ
=

2668,20

0,995 . 13,5. 348
= 0,57 cm²/ml

5.2-Sur appui:

Le moment ultime :

Mୟ୶ = Mୟ୷ = 0,5. M଴୶ = 2275,8N. m

μ =
Mୟ୶

b. d². δୠୡ
=

2275,8

100 . 13,5². 17
= 0,008 < μ

ଵ
= 0,392 → À = 0

μ = 0,008
୲ୟୠ ୟୣ୳
ሱ⎯⎯⎯ሮ β = 0,996

La section d'acier (Asx):

As୶ =
Mୟ୶

β. d. δୱ
=

2275,8

0,996 . 13,5. 348
= 0,49 cm²/ml

Section minimale des armatures:

Puisque h0=15 cm (12 cm h030 cm)
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On peut appliquer la formule suivante:

Sens ly:

Ay୫ ୧୬ = 8. h଴ = 8 .0,15 = 1,2 cm²/ml

ቊ
At୷ = 0,57/ml < Ay୫ ୧୬ = 1,2 → Atଢ଼ = Ay୫ ୧୬ = 1,20cmଶ/ml

Aa୷ = 0,49/ml < Ay୫ ୧୬ = 1,2 → Aaଢ଼ = Ay୫ ୧୬ = 1,20 cmଶ/ml
�

Sens lx:

Ax୫ ୧୬ = Ay୫ ୧୬൬
3 − α

2
൰ൌ ͳǡʹ ൬

3 − 1,0

2
൰ൌ ͳǡʹͲ��� ²/ml

ቐ
At୶ =

0,73cmଶ

ml
< Ax୫ ୧୬ = 1,20 → At୶ = Ax୫ ୧୬ = 1,20cm²/ml

Aa୶ = 0,49cmଶ/ml < Ax୫ ୧୬ = 1,20 → Aa୶ = Ax୫ ୧୬ = 1,20cmଶ/ml

�

5.3 -Choix des aciers:

Le diamètre : h଴ = 15cm = 150mm

On à : ∅ ≤
୦బ

ଵ଴
⇔ ∅ ≤ 15mm

3.1 -En travée:

Sens Lx:

Sens Ly:

3.2 -Sur appui :

5.4 -Nécessité de disposer des armatures transversales :

On note toutefois les critères suivants :

1. La dalle est bétonnée sans reprise

2. τ୳ ≤ τ୳

Avec :τ୳ =
୚౫౪౥౪

ୠǤୢ
; etτ୳ =

ଵ଴Ǥ୦బ

ଷ
× min(0,13 fୡమఴ; 5Mpa)

V୳୲୭୲= {V୶�+ V୴ ; SensL୶
V୳୲୭୲ൌ ൛�୷�+ V୳ ; SensL୷

On calcul Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties):

Atx =1,20 cm²/ml
Stx  min (2h0 ,25 cm)
Stx 33 cm

5T10 p.m = 3,93 cm²/ml
Stx = 20 cm

Aty=1,20 cm²/ml
Sty min (4h0 ,33 cm)
Sty33cm

5T10 p.m = 3,93 cm²/ml
Sty = 20 cm

Aa=1,20 cm²/ml
St 33 cm

5T10 =3,93 cm²/ml
St=20 cm
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α > 0,4 ⇒

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧V୶ = q୳

L୶
2

.
1

1 +
α
2

V୷ = q୳
L୷

3

�; V୶ = V୷

V୶ = 650,55 ×
ଶǡଶ

ଶ
×

ଵ

ଵା
భ

మ

= 477,07 N =0,477 KN

V୷ = 650,55 ×
2,2

3
= 477,07 N = 0,477 KN = V୶

On calcul Vv et Vu (efforts tranchants dus aux charges localisées):

V୴ =
q଴

2u + v
=

1626,39

2 × 25 + 25
= 21,69 KN

(V୳ =
q଴

3 . u
≤ V)୳ ⇔

1626,39

3 . 25
= 21,69 KN

(u = v = 25cm) ⇒ Vu = Vv = 21,69 KN

5.5 -L'effort total Vtot :

 Sens lx : Vtot = Vx + Vy = 0,477 + 21,69 = 22,17 KN

 Sens ly : Vtot = Vy + Vu = 0,477 + 21,69 = 22,17 KN

Donc :Vtot = max൫Vtot x ; Vtot y൯ൌ 22,17 KN

τu =
Vtot

b. d
=

22,17 × 103

1000 × 135
= 0,164 Mpa

h0 = 15cm

τ < τu =
10 × 0,15

3
min൫0,13fc28

; 5Mpa൯ൌ 1,625

donc : τ < τu condition vérifie

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

12.6 -Les vérifications à L’E.L.S :

6.1 -Calcul des sollicitations à L’E.L.S :

A -Charge localisée:

M0x = (M1 + vM2)Pser
ሖ

M0y = (M2 + vM1)Pser
ሖ Avec v = 0,2(E. L. S)

Pser
ሖ = q

ser
́ . S ′ =

Paser

u. v
. S ′

q
ser

=
Pa ser

u. v
; Pa ser = (G + Q).

1

4
= 1185,99kg

Donc :q
ser

=
1185,99

0,25²
= 18975,84 kg/m²

Pser
ሖ = 18975,84 × S ′

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3, 4 sont résumés dans le tableau ci-dessus

Tableau ΙII.7 : résume les moments isostatiques des rectangles

Rectangle U/Lx V/Ly M1 M2 S'(m²) P'ser=qser.S' M0x(kg.m) M0y(Kg.m)
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1 0.41 0.55 0.109 0.066 1.08 20493.90 2504.35 1799.36

2 0.18 0.55 0.151 0.076 0.48 9108.40 1513.82 967.31

3 0.41 0.32 0.126 0.086 0.63 11954.78 1711.92 1329.37

4 0.18 0.32 0.181 0.102 0.28 5313.24 1070.08 734.28

6.2 -Moment dû aux charges localisées :

M0XC = M0X1 - M0X2 - M0X3 + M0X4=348.69 kg.m

M0yC = M0y1 - M0y2 - M0y3 + M0y4=236.96 kg.m

6.3 -Moment dû aux charges réparties (E.L.S):

G=0,15 x 2500 = 375kg /m² ; ep = 15cm

Q=100 kg/m²

Qser = 100 + 375 = 475 kg/m²

α=
lx

ly
=1.00> 0,4 →la dalle travaille dans les deux sens  

α=1 ; E.L.S֜ ቊ
μ

x
= 0,0441

μ
y

= 1,0000
�

M0xr = μ
x
. q

ser
. l2x = 0,0441 x 475 x 2,22 = 101,39 kg/m

M0yr = μ
y
. M0xr=1,00 x 101,39 = 101,39 kg/m

Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc :

M0x = M0xC + M0xr = 348,69 + 101,39 = 450,08 kg . m

M0y = M0yC + M0yr = 236,96 + 101,39 = 338,35 kg . m

6.4 -Les moments en travées et sur appuis :

M୲୶ = 0,75M଴୶ = 0,75 × 450,08 = 337,56 kg . m

Mty = 0,75M0y = 0,75 × 338,35 = 253,76 kg . m

Max = May = 0,5M0x = 225,04 kg . m

6.5 -Vérification des contraintes dans le béton :

Suivant Lx :

5.1 -En travée :

Mtx = 3375,6 N. m ; At = 3.93
cm2

ml
;

Position de l’axe neutre (y) :

Y = by²/2 + nAሖ
S
(y − d) = 0

On a AሖS = 0 ; et n = 15

D’où

50y² +58,95y − 795,82= 0

Donc : y=3,34 cm

Calcul du moment d’inertie:

I =by3/3+15 As(d – y )²

I = 100 x 3,343/ 3 + 15 x 3.93(13,5 −  3,34)²

I = 7327,14 cm4

La contrainte dans le béton ௕௖ߪ :

δbc = K. y = (Mser/ I). y
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δbc =
3375,6

7327,14
× 3,34 = 1,54 Mpa

La contrainte admissible du béton σୠୡ :

δbc = 0.6fc28 = 18Mpa

Alors :

δbc = 1,54 Mpa < δbc = 18 Mpa condition véréfiée

Donc les armatures calculées à l'E.L.U, ca nous convient.

5.2 -Sur appuis :

Mapp = 225,04 kg. m ; Aa = 3.93 cm²/ ml

Position de l’axe neutre (y) :

Y=3,34cm

Moment d’inertie (I):

I = 7327,14 cm4

La contrainte dans le béton σbc :

δbc = K. y = (M
ser

/I). y

δbc ൌ ൬
2250,4

7327,14
. 3,34൰ൌ 1,03 Mpa

La contrainte admissible du béton σୠୡ :

δbc = 0.6fc28 = 18 Mpa

Alors

δbc = 1,03 Mpa < δbc = 18 Mpa condition véréfiée

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont convenables.

Suivant Ly :

1 - travée :

Mty = 253,76 kg. m; At = 3,14 cm² /ml

Position de l’axe neutre (y) :

Y= by²/2+nAሖS(y − d) = 0

On à AሖS = 0 ; et n = 15

Donc : y=2 ,57 cm

Calcul du moment d’inertie:

I =by3/3+15 As(d – y )²

I = 100 x2,573/ 3 + 15 x 3,14(13,5- 2,57)²

I =6192,62 cm4

La contrainte dans le béton σbc :

δbc = K. y = (M
ser

/I). y

δbc ൌ ൬
2537,6

6192,62
. 2,57൰ൌ 1,09 Mpa

La contrainte admissible du béton σୠୡ :

δbc = 0.6fc28 = 18 Mpa

Alors

δbc = 1,09 Mpa < δbc = 18 Mpa véréfie

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont convenables.
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6.6 -Armatures finales :

Suivant Lx : At=3,93cm²/ml soit5T10 /mL avec S

Aa=3,93cm²/ml soit5T10 /mL avec S

Suivant Ly : At=3,93cm²/ml soit 5T10 /mL avec S

Calcul des éléments non structuraux
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=3,93cm²/ml soit5T10 /mL avec St=20cm

=3,93cm²/ml soit5T10 /mL avec St=20cm

=3,93cm²/ml soit 5T10 /mL avec St=20cm

Calcul des éléments non structuraux
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Figure ΙII.23 : Ferraillage de la dalle d'ascenseur 
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IV.1-Introduction :

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous

l’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable à la construction en cas de

séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégâts qui pourraient être

provoqués par ce phénomène.

IV.2-Calcul sismique :

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents

éléments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse :

Analyse statique équivalente : Pour les bâtiments réguliers et moyennement réguliers, on peut

simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode

fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus

compliqué en ne s’intéressant qu’à produire des effets identiques.

2.1-Analyse Modale Spectrale :

Peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas où la méthode statique

équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque

ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation

temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procède alors à une analyse modale en

étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

2.2-Méthode du calcul ;

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient

différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History

Fonction…) Pour notre cas, on a choisie « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la

méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure

suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothèses suivantes:

-Masse supposée concentrée au niveau des nœuds principaux (nœud maître).

- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.

-Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des cœfficients de

participation massique soit au moins égale à 90%.

2.3-Conditions à vérifier :

Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que :

1) la période dynamique ࢔࢟ࢊࢀ ne doit pas être supérieur à la majoration de 30% de la période

statique fondamentale ࢚࢙ࢀ ࢇ :

ௗܶ௬௡�൏ ͳǡ͵�ܶ௦௧௔

2) la résultante des forces sismiques à la base ࢚ࢂ obtenue par combinaison des valeurs

modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante de la force sismique déterminée par

la méthode statique équivalente :

࢞ࢊࢂ ൐ ͲͅΨ࢚࢙ࢂ�
࢟ࢊࢂ ൐ ͲͅΨ࢚࢙ࢂ�

3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents

ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de l’étage :
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௞߂ ൌ ௞ߜ െ ௞ିଵߜ ൑ ݒ௞തതതܽ݁ߜ ௞ߜ�׷ܿ ൌ ௘௞ߜܴ
 R : Coefficient de comportement

 ࢑ࢋࢾ : Déplacement du aux forces sismiques ௜(yܨ compris l’effort de torsion)

 :࢑തതതࢾ Déplacement admissible (égale à 1% he)

4) Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : 

q =
ܓ۾ ൈ ઢܓ
ܓ܄ ൈ ܓܐ

൑ ૙ǡ૚૙

࢑ࡼ : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau

« K » :

࢑ࢂ : Effort tranchant d’étage au niveau « K »

࢑ࢤ : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport à « K-1 ».

࢑ࢎ : Hauteur de l’étage « K » :

 Si ͲǡͳͲ�൏ ௞ߐ� ≤ 0,20, les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière 

approximative en amplifiant les effets de l’action calculés au moyen d’une analyse

élastique du 1° ordre par le facteur : 1
ͳെ ௞ߐ
ൗ ;

 Si ௞ߐ > 0,20, la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée.

5) le facteur de participation massique dépasse 90 % : 0
090 i :







 














n

K
K

n

K
KiK

n

K
KiK

i

WW

W

11

2

2

1 1


Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des cœfficients de participation

massiques.

6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit être très

petite afin d’éviter des efforts de torsion élevés.

IV.3-Méthode d’analyse modale spectrale :

3.1-Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le

maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un

spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont

basées sur l’utilisation de spectre de réponse.

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en

particulier, dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme « spectre

RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.
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3.2-Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :

Sୟ
g

=

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ͳǡʹͷ�൬ͳ൅

T

Tଵ
൰൬ʹ ǡͷɄ

Q

R
െ ͳ൰������������������Ͳ൑ � ൑ �ଵ

2,5η(1,25A) ൈ ൬
Q

R
൰����������������������������������ଵ ≤ T ≤ Tଶ

2,5η(1,25A)൬
Q

R
൰൬

Tଶ
T
൰

ଶ
ଷൗ

Tଶ ≤ T ≤ 3.0 s

2,5η(1,25A)൬
Tଶ
3
൰

ଶ
ଷൗ

൬
3

T
൰

ହ
ଷൗ

൬
Q

R
൰���������������� ൐ ͵ ǤͲ�ܵ

�

3.3-Calcul de la force sismique totale

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

Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des

RPA99/Version 2003 :

ܸ ൌ
ܣ ൈ ܦ ൈ ܳ ൈ ܹ �

ܴ
Avec :

- A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en

fonction de la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. Dans notre cas nous avons une

structure située en Zone (III) avec un groupe d’usage 1B

Donc A = 0,30

- D : Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de site,

du   facteur de correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure 

(T) selon formule :

D =

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

2,5η                                         0 ≤ T ≤ Tଶ

ʹ ǡͷɄ൬
Tଶ
T
൰

ଶ
ଷ

Tଶ ≤ T ≤ 3 s

ʹ ǡͷɄ൬
Tଶ
3
൰

ଶ
ଷ
൬

3

T
൰

ହ
ଷ

                            T ≤ 3 s

�

ࣁ : Le facteur de correction d’amortissement « η » est donnée par la formule suivante : 

η = ඨ
7

2 + ξ
≥ 0,7 

:ߦ Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2) du RPA 2003.

=ߦ 10 %

Donc

η = ඨ
7

2 + ξ
= 0.76
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T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut être estimée à partir de

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante :

ࢀ = ௧ℎேܥ
ଷ
ସൗ

ۼܐ : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau

ۼܐ = 35.00 m

࢚࡯ : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage, il est

donné par le tableau (4.6) du RPA 2003.

=࢚࡯ 0.05

ࢀ� → = ௧ℎேܥ
ଷ
ସൗ = 35.00ݔ�0.050

ଷ
ସൗ ൌ ͲǤ͹ͳͻ�݁ݏ �ܿ�����������

ሺܶ ଵ�ǡܶ ଶ) : Période caractéristique associé la catégorie du sol : (Tableau 4.7)

On a un sol meuble ⇨ site 3 donc : ଵܶ ൌ Ͳǡͳͷ�݁ݏ ଶܶ�ݐ݁ܿ� ൌ Ͳǡͷ�݁ݏ ܿ

On a : Tଶ ≤ T ≤ 3 s → 0.5 ≤ 0.719 ≤ 3 

ࡰ → ൌ ʹ ǡͷɄቀ
୘మ

୘
ቁ�
మ

య = ʹ ǡͷൈ ͲǤ͹͸ൈ ቀ
଴Ǥହ

଴Ǥ଻ଵଽ
ቁ�
మ

య = 1.494

Q : Facteur de qualité : ܳ ൌ ͳ൅ ∑ ௤ܲ
ହ
ଵ

Tableau IV. 1 : Facteur de qualité

Critère q Observé Non observé

1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05

2. Redondance en plan 0 0,05

3. Régularité en plan 0 0,05

4. Régularité en élévation 0 0,05

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0,05

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0,10

Q = 1 + (0,05 + 0,00 + 0,05 + 0,05 + 0,00 + 0,10) = 1,25

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le

(tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du système de contreventement.

R = 5
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3.4-Le poids total de la structure :

Tableau IV. 2 : Poids de la structure

Niveau W(t)

Terrasse 588,10

6 713,18

5 713,18

4 717,70

3 723,39

2 723,39

1 752,21

RDC 959,46

S/SOL 965,92

TOTAL 6856,53

IV.4-Vérification des forces sismiques :( Vୢ ୷ > 80% Vୱ୲) :

4.1-Le calcul de la force sismique totale :

࢚࢙ࢂ� =
஺ൈ஽ൈொൈௐ

ோ
=
଴Ǥଷ଴�ൈ�ଵǤସଽସ�ൈଵǤଶହ�ൈ�଺଼ହ଺Ǥହଷ

ହ
= 768.27 t

Les valeurs de la force sismique obtenue après l’analyse dynamique de l’ETABS :

Tableau IV.3 : Valeurs de la force sismique totale

࢞ࢊࢂ (t) ࢟ࢊࢂ (t)

Forces sismiques 663.94 675.33

ௗܸ௫ ൌ �͸͸͵ ǤͻͶݐ��> 80 % ௦ܸ௧= 614.61 t ……………………… condition vérifiée

ௗܸ௬�= 675.33 t > 80 % ௦ܸ௧= 614.61 t …………………….... condition vérifiée

4.2-Vérification de la période fondamentale :

La valeur de la période du premier mode obtenu après l’analyse dynamique : ௗܶ௬௡ = 0.8588 s

ௗܶ௬௡ ൌ Ͳǡͅͷͅ ͺ ൏ ͳǡ͵�ܶ௦௧௔ ൌ ͳǤ͵ݔ��ͲǤ͹ͳͻൌ �ͲǤͻ͵ Ͷ�݁ݏ …ܿ……..condition vérifiée
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4 .3-Vérification des facteurs de participation massique :

Sens transversal :

Tableau IV.4 : facteur de participation massique

4.4-Les déplacements latéraux inter- étage :

Tableau V.5 : les déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximum (m)

Niveau Sens x Sens y

6 0,0107 0,0117

5 0,0087 0,0095

4 0,0067 0,0074

3 0,0048 0,0053

2 0,0031 0,0034

1 0,0017 0,0018

RDC 0,00040 0,00042

S/SOL 0.00016 0.00018

Selon le Rpa99/2003 (l’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages. La

formule ci-dessous doit être vérifiée :

k
x

k
y

Avec :

 = 0.01 he , et he : la hauteur de l’étage.

 →      
k
ex

k
x R et

k
ey

k
y R 

Facteur de participation massique (%)

Mode Période UX UY UZ ∑UX ∑UY ∑UZ

1 0,858795 0,011 56,7509 0 0,011 56,7509 0

2 0,671837 56,6892 0,0123 0 56,7002 56,7632 0

3 0,518795 0,0467 0,0436 0 56,7569 56,8067 0

4 0,374273 0,0013 19,8991 0 56,7482 76,7059 0

5 0,336855 19,9976 0,0018 0 76,7458 76,7077 0

6 0,209523 0,0489 0,0108 0 76,7947 76,7185 0

7 0,180529 0,0005 10,8684 0 76,7952 87,5869 0

8 0,157759 10,7687 0,0009 0 87,5639 87,5878 0

9 0,125914 0,0008 8,4795 0 87,5647 96,0673 0
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1 k
ex

k
ex

k
ex  et

1 k
ey

k
ey

k
ey 

k
ex : correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

k
ex : le déplacement horizontal dû aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans

le sens y,
k
ey ).

R : coefficient de comportement global de la structure, R = 5

Tableau IV.6 : vérifications des déplacements latéraux inter-étage

4.5-Justification Vis A Vis De l’effet P- :

Selon le Rpa99/2003 (l’article 5.9), Les effet de deuxième ordre (ou l’effet de P-) peuvent

être négligés si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :

q =
Pk . Dk

Vk . hk
£ 0,10

NIVEAU ex (m) ey (m) x (m) y (m)  (m)

TERASSE 0,0043 0,0070 0,0215 0.0350 0.0350 Vérifiée

6 0,0039 0,0057 0,0195 0.0285 0.0350 Vérifiée

5 0,0034 0,0044 0,0220 0.0220 0.0350 Vérifiée

4 0,0029 0,0032 0,0160 0.0160 0.0350 Vérifiée

3 0,0022 0,0021 0,0105 0.0105 0.0350 Vérifiée

2 0.0016 0,0017 0,0085 0.0085 0.0350 Vérifiée

1 0.0010 0,0011 0,0055 0.0050 0.0350 Vérifiée

RDC 0.0005 0,0008 0,0025 0.0040 0.0450 Vérifiée

S/SOL 0.0001 0,0002 0,0010 0.0010 0.0300 Vérifiée
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Sens x :

Tableau IV.7 : Justification Vis A Vis De l’effet P-(sens x)

NIVEAU WI (t) PK k VK hi (m) Θ 

Terrasse 588.10 588.10 0.0215 118.30 3.50 0.03053

6 713.18 1301.28 0.0195 182.42 3.50 0.03973

5 713.18 2014.46 0.0220 231.55 3.50 0.05468

4 717.70 2732.16 0.0160 272.19 3.50 0.04588

3 723.39 3455.55 0.0105 303.89 3.50 0.03411

2 723.39 4178.94 0.0085 331.28 3.50 0.03063

1 752.21 4931.15 0.0055 345.49 3.50 0.02242

RDC 959.46 5890.61 0.0025 352.28 4.50 0.00928

S/SOL 965.92 6856.53 0.0010 260.34 3.00 0.00877

Sens y :

Tableau IV.8 : Justification Vis A Vis De l’effet P-(sens y)

NIVEAU WI (t) PK k VK hi (m) Θ 

Terrasse 588.10 588.10 0.0350 85.28 3.50 0.06896

6 713.18 1301.28 0.0285 119.56 3.50 0.08862

5 713.18 2014.46 0.0220 159.33 3.50 0.07947

4 717.70 2732.16 0.0160 204.62 3.50 0.06103

3 723.39 3455.55 0.0105 284.24 3.50 0.03647

2 723.39 4178.94 0.0085 318.38 3.50 0.03187

1 752.21 4931.15 0.0050 341.07 3.50 0.02065

RDC 959.46 5890.61 0.0040 372.52 4.50 0.01405

S/SOL 965.92 6856.53 0.0010 289.13 3,00 0.00790

ર ൑ ૙ǡ૚૙�⇨ Donc l’effet P-Δ est négligeable pour les deux directions transversale et 

longitudinale.

4.6-Vérification de la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité :

L’excentricité accidentelle :

Dans l’analyse tridimensionnelle, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale à  0.05

L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique) doit

être Appliquée au niveau du plancher considéré suivant chaque direction.

ቊ
Xୋ = x୥ + 0,05L୫ ୟ୶
Yୋ = y୥ + 0,05L୫ ୟ୶

�

On peut directement introduire cette excentricité dans le logiciel ETABS
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՜܍ܖܑ܎܍۲⌋ ՜܉ܚܜ܋܍ܘܛ�܍ܛܖܗܘܛ܍ܚ�܍ܖܑ܎܍۲ ՜܉ܚܜ܋܍ܘܛ�ܟ܍ܖ�܌܌ۯ� �۲ܔܔۯ�ሺܗܜܑ܉܀Ǥ܋܋�۳ ⌊ሻܐܘ܉ܑ

Tableau IV.9 : l’excentricité accidentelle

Centre de masse Centre de torsion Excentricité

plancher W étage (t) xG yG CR YCR eX eY

Terrasse 588,10 13,149 11,796 13,107 11,318 0,042 0.451

6 713,18 13,148 11,798 13,105 11,089 0,043 0.709

5 713,18 13,154 11,788 13,120 11,317 0.034 0.471

4 717,70 13,156 11,782 13,122 11,317 0.034 0.465

3 723,39 13,158 11,775 13,125 11,317 0.033 0.458

2 723,39 13,160 11,796 13,142 11,316 0.018 0.480

1 752,21 13,161 11,764 13,145 11,316 0.016 0.448

RDC 959,46 13,162 11,760 13,157 11,316 0,005 0.444

S/SOL 965,92 13,163 11,757 13,160 11,315 0,003 0.442

Total 6856,53
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V-ETUDE DES PORTIQUES :

V.1–Introduction :

L’étude sous charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts

qui sollicitent les éléments (poteaux, poutres) dans les déférents nœuds et travées. Pour

déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS ce qui nous a permet de

calculer les portiques.

V.2- Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont

données ci-dessus, les éléments de la structure doivent être dimensionnés par les

combinaisons des charges sur la base des règlements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version

2003)].

2. a-Poutres :

- Sollicitation du 1er genre (BAEL 91)

1,35 G +1,5 Q

- Sollicitation du 2éme genre [RPA 99 (version 2003)]

 0,8G ± E

 G + Q ± E

2. b-Poteaux :

- Sollicitation du 1er genre (BAEL 91)

1,35 G +1,5 Q

- Sollicitation du 2éme genre [RPA 99 (version 2003)]

 G + Q ± 1,2 E

 G + Q ± E

Avec :

G : Charge permanente

Q : Charge d’exploitation

E : Effort sismique

2.1-Le chargement :

Pour la détermination du chargement du portique, on calcule les charges supportées par la

poutrede part et d’autre.

V.3-Ferraillage des poutres :

3.1-Méthode de calcul :

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort

normal et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée,

mais l’effort normal dans les poutres est très faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1er et du 2eme genre

- Sollicitation du 1er genre Sp1=1,35G+1,5Q  Moment correspondant Msp1

Sp2=0,8G E.

- Sollicitation du 2eme genre Moment correspondant Msp2

SP2=G+Q E.
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 Si Msp2/Msp1<1,15 on détermine les armatures sous Sp1

 Si Msp2/Msp1>1,15 on détermine les armatures sous Sp2.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités ( s ,  b )

Pour situation accidentelle :  s=1 s =400 Mpa.

 b =1,15 b =22,17 Mpa

Pour les autres cas :  s=1,15 s =348Mpa.

 b =1,5 b =17 Mpa

3.2-Les armatures minimales des poutres principales :

D’après le R.P.A 99 (version 2003) on a :

- Section d’armature minimale : ݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǡͷΨ�ܾ Ǥݐ݄

- Section d’armature maximale ͳൌݔܽ݉ܣ: ͶΨܾ݄ Ǥሺܼݐ ݊݋ ݁ܿ ݎܽݑ݋ ݐ݁݊ ሻ

ݔʹܽ݉ܣ ൌ ͸Ψܾ݄ Ǥሺܼݐ ݊݋ ݁݀ ݎ݁݁ ݎ݁ݒݑܿ݋ ݉ ݁݊ ሻݐ

2.a-poutre principale (40x60) cm2 :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la

section à adopter, on a :

݉ܣ ݅݊ �ൌ �ͲǡͷΨܾǤ݄ �ൌݐ �ͲǡͷݔͶͲݔ͸ͲȀͳͲͲ�ൌ �ͳʹ ܿ݉ ²(sur toute la section)

ͳ�ൌݔܽ݉ܣ �ͶΨܾǤ݄ ��ൌݐ �ͶݔͶͲݔ͸ͲȀͳͲͲ�ൌ �ͻ͸ܿ ݉ ²

ݔʹܽ݉ܣ �ൌ �͸Ψ�ܾǤ݄ �ൌݐ �͸ݔͶͲݔ͸ͲȀͳͲͲ�ൌ �ͳͶͶܿ ݉ ²

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres

niveaux seront donnés dans un tableau.

3.3-Exemple de calcul :

3.1-Poutre de rive :(RDC)

1. a-En appuis :

(Sp1) Mtsp1 = 27,46 KN. m

(Sp2) Mtsp2 = 44,83 KN. m

2

1

sp

sp

Mt

Mt
=0,61ᵞ1,15 donc le calcul se fait sous (Sp2)

Données :

 Largeur de la poutre b=40cm.

 Hauteur de la section ht=60cm.

 Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=54 cm

 Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa

 Contrainte du béton à 28 jours fc28=30 Mpa

 Contrainte limite de traction du béton ft28=2,4Mpa.

 Fissuration peu préjudiciable
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Moment ultime Mu Mu 44,83 KN.m

µ=0,027<µl=0,392

pas d’acier

comprimé

Moment réduit µ=Mu/(bxd2xfbc) 0,022

Etat limite de compression

du béton
µl=0,392 µ<µl

Coefficient    β β =0,989 

Section d’aciers As Mu /(σsx β x d) 2,41 cm²

1. b- En travée :

(Sp1) ݌ݏܽܯͳൌ ͳͷǡ͵ͺܰܭ�Ǥ݉

(Sp2) ݌ݏܽܯʹ ൌ ʹ ͵ ǡʹ ʹ Ǥ݉ܰܭ�

2

1

sp

sp

Ma

Ma
=0,66<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp2)

Moment ultime Mu Mu 23,22KN.m

µ=0,033<µl=0,392

pas d’acier comprimé

Moment réduit µ=Mu/(bxd2xfbc) 0,011

Etat limite de compression

du béton
µl=0,392 µ<µl

Coefficient    β β =0,994 

Section d’aciers As Mu /(σsx β x d) 1,24 cm²

3.2-Poutre de rive :

TableauV.1: Ferraillage des différents niveaux (poutre de rive sens principale)

Niveau
Section

Moments

(t.m)

Moment

de

calcul

A

min

(cm²)

A

calculé

(cm²)

A adopté (cm²)

Msp1 Msp2

RDC
Appuis 2,746 4,48 4,48

12
2,41 3T16+3T16=12,06

Travée 1,538 2,32 2,32 1,24 3T16+3T16=12,06

Les

étages

courants

Appuis 22,82 28,54 28,54

12

15,35 3T20+3T16=15,45

Travée 10,49 11,07 11,07 5,69 3T16+3T16=12,06

Terrasse
Appuis 20,11 25,47 25,47

12
13,58 3T20+3T16=15,45

Travée 8,85 9,13 9,13 5,00 3T16+3T16=12,06
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3.3-Poutre intermédiaire :

TableauV.2 : Ferraillage des différents niveaux (Poutre inter sens principale)

Niveau
section

Moments (t.m) Moment

de

calcul

A min

(cm²)

A

calculé

(cm²)

A adopté (cm²)
Msp1 Msp2

RDC
Appuis 8,74 8,04 8,74

12
4,46 3T16+3T16=12,06

Travée 5,92 5,86 5,92 3,21 3T16+3T16=12,06

Les

étages

courants

Appuis 28,60 25,68 28,60

12

15,37 3T20+3T16=15,45

Travée 18,80 13,85 18,80 9,85 3T16+3T16=12,06

Terrasse
Appuis 23,52 20,06 23,52

12
12,47 3T20+3T16=15,45

Travée 15,54 12,19 15,54 8,07 3T16+3T16=12,06

4.1-Poutre secondaire (30x45) cm² :

1.1-Armatures minimales :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

à adopter on a :

݉ܣ ݅݊ �ൌ ͲǡͷΨܾ݄ ൌݐ Ͳǡͷ͵ݔ ͲݔͶͷȀͳͲͲൌ ͸ǡ͹ͷܿ ݉ ²�ሺݐ݁ݑ݋ݐݎݑݏ ݈ܽ ݏ݁ ݊݋ݐܿ݅ ሻ

ͳൌݔܽ݉ܣ ͶΨܾ݄ ൌݐ Ͷ͵ݔ ͲݔͶͷȀͳͲͲൌ ͷͶܿ ݉ ²

ݔʹܽ݉ܣ ൌ ͸Ψ�ܾ ൌݐ݄ ͸͵ݔ ͲݔͶͷȀͳͲͲൌ ͳܿͅ ݉ ²

Tableau V.3 : Ferraillage des différents niveaux (poutre de rive sens secondaire)

Niveau
Section

Moments

(t.m)

Moment

de

calcul

A min

(cm²)

A calculé

(cm²)
A adopté (cm²)

Msp1 Msp2

RDC
Appuis 0,96 1,56 1,56

6,75
1,12 3T14+3T12=8,01

Travée 0,60 0,82 0,82 0,69 3T14+3T12=8,01

Les

étages

courants

Appuis 9,31 13,47 13,47

6,75

6,65 3T14+3T12=8,01

Travée 4,53 6,15 6,15 3,12 3T14+3T12=8,01

Terrasse
Appuis 8,07 11,89 11,89

6,75
6,11 3T14+3T12=8,01

Travée 3,56 4,95 4,95 2,51 3T14+3T12=8,01
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1.2-Poutre intermédiaire :

Tableau V.4 : ferraillage des différents niveaux (poutre inter sens secondaire)

Niveau
Section

Moments (t.m) Moment

de

calcul

A

min

(cm²)

A

calculé

(cm²)

A adopté (cm²)
Msp1 Msp2

RDC
Appuis 4,34 4,32 4,34

6,75
2,18 3T14+3T12=8,01

Travée 3,21 2 ,29 3,21 1,62 3T14+3T12=8,01

Etages

courants

Appuis 19,27 18,37 19,27
6,75

10,11 3T16+3T14=10,65

Travée 10,84 7,70 10,84 5,56 3T14+3T12=8,01

Terrasse
Appuis 16,36 16,17 16,36

6,75
8,52 3T16+3T14=10,65

Travée 9,19 6,94 9,19 4,70 3T14+3T12=8,01

V.4-Les vérifications :

4.1-poutre principale (40x60) cm² :

Condition de non fragilité :

݉ܣ ݅݊ �ൌ �Ͳǡʹ͵ ݔܾ݀ ݔ݂ ݐʹ ͺȀ݂ �݁ൌ �Ͳǡʹ ͵ ݔʹͷͶݔͶͲݔ ǡͶȀͶͲͲ�ൌ �ʹǡͻͅ ܿ݉ ².

Adopté  Amin…………………....condition vérifiée.

4.2-Vérification des contraintes(ELS) :

2.a-En travée :

Il faut vérifier que :

α ≤
 − 1

2
+
݂ܿ ଶ଼

100
Avec : =

ݑܯ

ܯ ݏ݁ ݎ
Le moment maximum en travée ܯ ݐ݉ ൌݔܽ ͳ͵ ʹ ǡ͹ͻܰܭ�Ǥ݉

ܯ ݑ ൌ �ͳͅ ͺǡͲ͵ Ǥ݉ܰܭ

α = 0,0337 

=
188,03

132,79
= 1,41

α ≤
ଵǡସଵିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
α ≤0,505……………………………………condition vérifiée

2.b- En appuis :

α ≤
�ିଵ

ଶ
+

௙௖మఴ

ଵ଴଴
Avec : ᵞ=

ெ ௨

ெ ௦௘௥

Le moment maximum en travée ൌݔܽ݉ܽܯ ͳͻʹ ǡͅͶܰܭ�Ǥ݉

ܯ ݑ ൌ �ʹ ͷͅǡͶͳܰܭǤ݉

α = 0,0575 

ᵞ=
ଶ଼ହǡସଵ

ଵଽଶǡ଼ସ
=1,48

α ≤
ଵǡସ଼ିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
α ≤0,54……………………………………condition vérifiée

݉ܣ ݅݊ �ൌ �Ͳǡʹ͵ ݔܾ݀ ݔ݂ ݐʹ ͺȀ݂ �݁ൌ �Ͳǡʹ ͵ ݔ͵ ͲݔͶͲǡͷʹݔ ǡͶȀͶͲͲ�ൌ �ͳǡ͸͹ܿ ݉ ².

Adopté  Amin…………………....condition vérifiée.
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4.3-Poutre secondaire (30x45) cm² :

Condition de non fragilité :

4.4-Vérification des contraintes(ELS) :

4.a-En travée :

Il faut vérifier que :

α ≤
�ିଵ

ଶ
+

௙௖మఴ

ଵ଴଴
Avec : ᵞ=

ெ ௨

ெ ௦௘௥

Le moment maximum en travée ܯ ݐ݉ ൌݔܽ ͹͸ǡͷͻܰܭ�Ǥ݉

ܯ ݑ ൌ �ͳͲͅ ǡͶ͵ Ǥ݉ܰܭ

α = 0,0388 

ᵞ=
ଵ଴଼ǡସଷ

଻଺ǡହଽ
=1,42

α ≤
ଵǡସଶିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
α ≤0,51……………………………………condition vérifiée

4.b-En appuis :

α ≤
�ିଵ

ଶ
+

௙௖మఴ

ଵ଴଴
Avec : ᵞ=

ெ ௨

ெ ௦௘௥

Le moment maximum en travéeݔܽ݉ܽܯൌ �ͳ͵ ͸ǡ͹ͅ Ǥ݉ܰܭ�

ܯ ݑ ൌ �ͳͻʹ ǡ͹ͷܰܭǤ݉

α = 0,0691 

ᵞ=
ଵଽଶǡ଻ହ

ଵଷ଺ǡ଻଼
=1,40

α ≤
ଵǡସ଴ିଵ

ଶ
+

ଷ଴

ଵ଴଴
α ≤0,504……………………………………condition vérifiée

V.5-Vérification de l’effort tranchant

5.1-Vérification de l’effort tranchant : (poutre principale)

L'effort tranchant maximal �ൌݔܽ݉ܶ ͳ͹ǡͳͲܰܭ�Ǥ

0,08MPa
0,40.0,54

17,10.10

b.d

T
τ

3
u

u 


Fissuration peu préjudiciable:

u

__

τ = {min0,2(
௙௖௝

௕
) ; 5 MPa}

uτ =0,08 Mpa< u

__

τ = 4MPa………………condition vérifiée

Pas de risque du cisaillement

5.2-Vérification de l’effort tranchant : (poutre secondaire)

L'effort tranchant maximal Tmax =11,36 KN.

0,06MPa
0,30.0,405

11,36.10

b.d

T
τ

3
u

u 


Fissuration peu préjudiciable:

u

__

τ = {min0,2(
௙௖௝

௕
) ; 5 MPa}

uτ =0,06 MPa< u

__

τ = 4MPa………………condition vérifiée

Pas de risque du cisaillement
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V.6-Calcul les armatures transversales :

6.1-Diamètre des armatures transversales :

Φt ≤ min (h/35 ;b/10 ; Φl) 

Φt ≤  min (17,14 ;40 ;14) 

Φt=8mm                                                                                                                                    

On adopte : Φt = 8 mm

6.2-Calcul de L’espacement :

St ≤ min (0,9d; 40cm) St≤30cm

St ≤min (48,6; 40cm) 

Zone nodale:   St ≤ min (h/4; 12Φl; 30cm) 

St ≤ min (15 ; 16,80; 30cm) 

St = 10 cm

Zone courante:

St≤ h/2St = 30cm 

6.3-Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

 rcdL  2/2  ; Profondeur utile d = 54cm.

87,1

19,2 2
1

LrL
L s 



L = 1,2cm ; L2 = 41,8cm ; L1 = 5,17 cm

L = 1,4cm ; L2 = 41,7cm ; L1 = 8,52cm

L = 1,6cm ; L2 = 41,6cm ; L1 = 12,08cm

6.4-La longueur de recouvrement :

D’après le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 50 Φ en 

zone III .

Φ = 1,6 cm l = 80cm

Φ = 1,4 cm l = 70cm

Φ = 1,2cm  l = 60 cm

V.7-Vérification de la flèche :

ܯ ݐ݉ ൌݔܽ ʹ ǡ͹͹ݐǤ݉ ,

Ͳൌܯ
ܩ) ൅ ܳ)݈ଶ

8
=

(2,83 + ଶ(5,2)ݔ(1,16

8
ൌ ͳ͵ ǡͶͅ Ǥ݉ݐ�

(à l’ELS)

As=8,04cm²

݄Ȁܮ൐ ͳȀͳ͸………………….Ͳǡ͹͸ͻ൐ ͲǡͲ͸ʹ ͷ������ሺܿ ݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é ሻ݁

݄Ȁܮ൐ Ͳ………………Ͳǡ͹͸ͻ൐ܯȀͳͲݐܯ ͲǡͲʹ Ͳͷ�������ሺܿ ݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é ሻ݁

Ȁܾݏܣ ݀ ൏ �ͶǡʹȀ݂ ݁…………..ͲǡͲͲ͵ ͹൏ ͲǡͲͳͲͷ���������ሺܿ ݊݋ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ݎé݅ݒ ݂݅ é )݁
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Poutre principale (40x60) cm²

Poutres intermédiaires

Niveau (R.D.C ) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse

3T16

Poutres de rive

Niveau (R.D.C ) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse

Poutres secondaires(30x45) cm²

Poutres intermédiaires

Niveau (R.D.C ) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse

Poutre de rives

Niveau (R.D.C ) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse

3T16 fil
+3T16 chap

3T20 fil
+3T16 chap

3T20 fil
+3T16 chap

3T20 fil
+3T16 chap

3T16 fil
+3T16 chap

3T20 fil
+3T16chap

3T16 chap
+3T16 fil

3T16 chap
+3T16 fil 3T16 chap

+3T16 fil

3T16 chap
+3T16 fil

3T16 chap
+3T16 fil

3T16 chap
+3T16 fil

3T14fil
+3T12chap

3T16fil
+3T14 chap

3T16fil
+3T14chap

3T12chap
+3T14 fil

3T12chap
+3T14 fil

3T12chap
+3T14 fil

Fig V.1-Dessin de ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.

3T14fil
+3T12chap

3T14fil
+3T12 chap

3T14fil
+3T20chap

3T12chap
+3T14 fil

3T12chap
+3T14 fil

3T12chap
+3T14 fil
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V.8-Ferraillage des poteaux :

8.1-Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort normal

et un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée.

La section des armatures doit être égale au maximum des sections données par les 6

Combinaisons suivante :

- 1erGenre : 1,35G+1,5Q    1AMcorespNmax; 

  2AMcorespNmin; 

  3ANcorespMmax; 

- 2eme Genre : 0,8G  E.    4AMcorespNmax; 

G+Q  1,2E   5AMcorespNmin; 

  6ANcorespMmax; 

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des cœfficients de sécurité( γ s,  b)

Pour situation accidentelle :  s=1 s = 400 Mpa.

 b =1,15 b = 18,48 Mpa

Pour les autres cas :  s =1,15 s = 348Mpa.

 b =1,5 b = 14,17 Mpa

8.2-Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) :

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence droites et sans crochet.

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,9% (zone III)

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %

en zone de recouvrement.

Le diamètre minimum est de 12 mm

La longueur minimale de recouvrement est de 50 Ø (zone III)

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm

en (zone III).

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieur des zones

nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des

autres seront mis dans un tableau

Tableau V.5 : les sections min. et max. imposée par le R.P.A 99(version 2003)

Famille de

poteaux
Amin=0,9 %.S Amax1=4%.S Amax2=6%.S

(50x50) cm² 22.5 cm² 100 cm² 150 cm²

(45x45) cm² 18.22 cm² 81 cm² 121.5 cm²

(40x40) cm² 14.4 cm² 64 cm² 96 cm²
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Tableau V.6 : les sollicitations défavorables du 1er genre

Etages
(50x50) (45x45) (40x40)

Poteaux Combs.

P1

De rive

(a)
Nmax 210.48 175.05 80.98

Mcorr 4.56 9.24 1.13

(b)
Nmin 23.87 18.38 1.22

Mcorr 0.09 0.13 0.03

(c)
Mmax 6.31 9.94 10.50

Ncorr 207.19 110.61 21.34

P2

Central

(a)
Nmax 348.27 225.09 144.89

Mcorr 0.052 2.03 2.07

(b)
Nmin 30.00 19.65 4.04

Mcorr 0.75 3.48 4.46

(c)
Mmax 6.28 9.90 10.31

Ncorr 204.85 108.82 20.83

Tableau V.7: les sollicitations défavorables du 2eme genre

Etages
(50x50) (45x45) (40x40)

Poteaux Combs.

P1

De rive

(a)
Nmax 185.93 137.15 63.84

Mcorr 2.63 7.78 1.44

(b)
Nmin 14.80 64.22 16.44

Mcorr 0.79 0.36 0.18

(c)
Mmax 5.38 8.58 8.81

Ncorr 163.80 87.45 17.50

P2

Central

(a)
Nmax 327.92 205.08 107.73

Mcorr 1.14 1.36 1.48

(b)
Nmin 76.80 60.76 15.73

Mcorr 0.79 0.62 0.60

(c)
Mmax 5.31 8.54 8.68

Ncorr 135.49 69.81 13.58
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8.3-Exemple de calcul :

3.1-Poteau de rive (S-sol, RDC)

Section (50x50) cm²

1. a-Sens longitudinale :

Données :

 Largeur du poteau b= 50 cm.

 hauteur de la section ht = 50 cm.

 Enrobage c = 2,5 cm.

 Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c= 47.5 cm

 Contrainte des aciers utilisés fe = 400 Mpa

 Contrainte du béton à 28 jours fc28 = 30 Mpa

 Contrainte limite de traction du béton ft28 = 2,4Mpa.

 Fissuration peu préjudiciable

3.2-Combinaison du 1ére genre :

── ൐ ࢓ܰ ࢞ࢇ ൌ �ʹͳͲǤͶͅ ࡹ�� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ �ൌ࢖ �ͶǤͷ͸��Ǥ�

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ ൌ ͶǤͷ͸Ȁʹ ͳͲǤͶͅ ൌ ͲǤͲʹ ͳ�݉

ܯ �ൌݑ �ሺ݀ݑܰ െ
2

ht
൅ ሻ݁�ൌ ʹ ͳͲǤͶͅ ʹ�ሺͲǤͶ͹ͷ�Ȃ�ͲǤͷͲȀݔ �൅ ͲǤͲʹ ͳሻ�ൌ �ͷͳǤ͹͹ݐ�Ǥ݉

Vérification si la section est surabondante :

ݔͲǡͅͳ�݂ݑܰ ܾܿ ݔܾ Ǥ݄ 210.48=ݑܰ t <286.9 t............Condition vérifiée.



Ǥ݀ݑܰݑܯ �ሺͳെ ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ሻܯ 51.77t.m=ݑ <99.65 t.m …Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (A1=A’1=0).

── ൐ ࢓ܰ ࢔࢏ ൌ �ʹ ͵ Ǥͅ͹ࡹݐ� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ ��ൌ࢖ �ͲǤͲͻݐ�Ǥ݉

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ ൌ �ͲǤͲͻȀʹ ͵ Ǥͅ͹�ൌ �ͲǡͲͲ͵ ͹�݉

ܯ �ൌݑ �ܰ �ሺ݀ݑ െ
2

ht
൅ ሻ݁�ൌ �ʹ ͵ Ǥͅ͹�ሺͲǡͶ͹ͷെ ͲǡͷͲȀʹ ൅ ͲǤͲͲ͵ ͹ሻൌ �ͷǤͶͷݐ�Ǥ݉

Vérification si la section est surabondante :

Ͳǡͅͳ݂ݑܰ ܾܿ Ǥܾ Ǥ݄

ܯ Ǥ݀ݑܰݑ �ሺͳെ ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ሻ

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (A2=A’2=0).

── ൐ ࢓ܰ ࢔࢏ ൌ �ʹͲ͹Ǥͳͻࡹݐ� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ ��ൌ࢖ �͸Ǥ͵ͳݐ�Ǥ݉

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ ൌ �͸Ǥ͵ͳȀʹ Ͳ͹Ǥͳͻ�ൌ �ͲǡͲ͵ Ͳ�݉

Mu =  Nu (d −
2

ht
+ e)  =  207.19 (0,475 − 0,50/2 + 0.030) =  52.83 t. m

23.87=ݑܰ t < 286 .9 t…Condition vérifiée.

=ݑܯ 5.45 t.m < 11.33 t.m...Condition
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Vérification si la section est surabondante :

Ͳǡͅͳ݂ݑܰ ܾܿ Ǥܾ Ǥ݄



Ǥ݀ݑܰݑܯ �ሺͳെ ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ��ሻ����

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas nécessaires (A3=A’3=0).

3.3-Combinaisons du 2eme genre :

── ൐ ൌݔܽ݉ܰ �ͳͅ ͷǤͻ͵ ࡹ���� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ ൌ �ʹǤ͸͵ ��Ǥ���

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ �ൌ �ͲǡͲͳͶ�݉

ܯ �ൌݑ �ܰ �ሺ݀ݑ െ
2

ht
൅ ሻ݁ൌ �ͶͶǤͶ͵ Ǥ݉ݐ�

Vérification si la section est surabondante :

Ͳǡͅͳ݂ݑܰ ܾܿ Ǥܾ Ǥ݄ =ݑܰ 185.93 t <286.9 t…..Condition vérifiée.

Ǥ݀ݑܰݑܯ �ሺͳെ ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ሻܯ =ݑ 44.43t.m < 88.06 t.m...Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (A4=A’4=0).

࢓ࡺ<── ࢔࢏ ൌ �ͳͶǤͅࡹݐ� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ ��ൌ࢖ �ͲǤ͹ͻݐǤ݉

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ �ൌ �ͲǤͲͷ͵ �݉

ܯ �ൌݑ �ܰ �ሺ݀ݑ െ
2

ht
൅ ሻ݁ൌ ͹ǤͲʹ Ǥ݉ݐ��

Vérification si la section est surabondante :

Ͳǡͅͳ݂ݑܰ ܾܿ Ǥܾ Ǥ݄ =ݑܰ 14.80 t <374.22 t…….Condition vérifiée.

Ǥ݀ݑܰݑܯ �ሺͳെ ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ሻܯ =ݑ 7.02t.m > 6,73t.m...Condition non vérifiée.

La 2eme condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du

ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par vérifier si la section est

entièrement ou partiellement comprimée :

(݀െ )ܿǤܰ ௨ െ ௨ܯ ൑ ቀͲǤ͵͵ ͹െ ͲǤͅͳǤ
ܿ

݀
ቁܾǤ݀ ଶǤ݂௖௕

(0.475 − 14.8)ݔ(0.025 − 7.02) = 3.89

൬ͲǤ͵͵ ͹െ ͲǤͅͳݔ�
0.025

0.475
൰ݔ�ͲǤͷͲݔ�ͲǤͶ͹ͷଶݔ�ͳͅ ǤͶͅ ͳͲଶݔ� = 61.36

→ 3.89 ≤61.36

La section est partiellement comprimée.

Ferraillage :

ߤ ൌ �
௨ܯ

ܾൈ ²݀ ൈ ௕݂௖
=

70.2 × 10ଷ

50 × 47.5² × 18.48
ൌ ͲǡͲ͵ ͵ ൏ ଵߤ ՜ ′ܣ = 0

On a : ߚ ൌ �Ͳǡͻͅ ͵

 α =   0.0419 

207.19t=ݑܰ < 286.9 t…Conditionvérifiée

=ݑܯ 52.83 t.m < 98.10 t.m... Conditionvérifiée.
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௦ܣ =
70.2 × 10ଷ

0.983 × 47.5 × 400
ൌ ͵ ǡ͹ͷܿ ݉ ଶ

=௦ହܣ −௦ܣ
ேೠ

ఙೞ
ൌ ͲǤͷ�ܿ݉ ଶ

࢓ࡺ<── ࢔࢏ ൌ ͳ͸͵ ǤͅͲݐ������ǡࡹ����� ࢘࢘࢕ࢉ ࢋ࢙ ��ൌ࢖ �ͷǤ͵ Ǥ݉ݐͅ�

Détermination le centre de pression :

݁ൌ ܯ Ȁܰ �ൌ �ͲǡͲ͵ ʹ �݉

ܯ �ൌݑ �ܰ ቆ݀െݑ
2

ht
൅ ቇ݁ ൌ �͵ͳǤ͸ͳݐ�Ǥ

Vérification si la section est surabondante :

Ͳǡͅͳ݂ݑܰ ܾܿ Ǥܾ Ǥ݄ =ݑܰ 163.80 t < 374.22 t……..Condition vérifiée. Ǥ݀ݑܰݑܯ �ሺͳെ

ͲǡͷͳͶܰ Ȁܾݑ Ǥ݀ Ǥ݂ ܾܿ ሻܯ =ݑ 31.61 t.m < 77.65 t.m... Condition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (A6=A’6=0).

Section adoptée :

݉ܣ ݅݊ ൌ ͲǡͲͲͻݔ�ͷͲݔͷͲൌ ʹ ʹ Ǥͷ�ܿ݉

éݐ݌݋݀ܽܣ ൌ ʹܣͳǡܣሺݔܽ݉ ǡܣ͵ ǡܣͶǡܣͷǡܣ͸ǡǡ݉ܣ ݅݊ ሻൌ ,�ሺ�Ͳǡ0ݔܽ݉ 0, 0.50, 0, 22.5 )

ൌ �૛૛Ǥ૞࢓ࢉ ²

TableauV.8 : Calcul de ferraillage des poteaux de rive ( p1)

Niveaux Combs

1ergenre 2emegenre
Amin

(cm²)

Aadoptée

(cm²)NU (t)
Mu

(t.m)

Acal

(cm²)
NU (t)

Mu

(t.m)

Acal

(cm²)

(5
0x

50
) (a) 210,48 51,77 0 185,93 44,43 0

22.50
6T20+2T16

As=22,87(b) 23,87 5,45 0 14,80 7,20 0,50

(c) 286,9 98,1 0 163,80 31,61 0

(4
5x

45
) (a) 175,05 44,28 0 137,15 20,57 0

18.22
6T20+2T16

As=22,87
(b) 18,38 3,54 0 64,22 12,52 0

(c) 110,61 13,27 0 87,4 9,61 3,23

(3
0x

30
) (a) 80,89 13,10 0 63,84 9,88 0

14,4

8T16

As= 16,08(b) 1,22 0,18 0,80 16,44 17,5 2,92

(c) 10,50 6,76 0 7,15 6,73 0,82
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Tableau V.9 : récapitulatif du calcul de ferraillage des poteaux centraux (p2)

V.9-Les vérifications :

9.1-Vérification de la contrainte de cisaillement :

« Le poteau le plus sollicité (50x50) cm² »

=ݔܽ݉ܶ 3,22 t

Contraintetangente :

ݑ߬ ൌ
ܶ

( ݔܾ݀ )
ൌ ͵ Ǥʹ ʹ ݔ�

100

(ͷͲݔ��Ͷ͹ǡͷ)
ൌ �Ͳǡͳ͵ ͷܽ݌ܯ�

Contrainte tangente admissible : ݑ߬ ൌ ݉ ݅݊ �ሺͲǡͳ͵ ݂ܿ ʹ ͺ�Ǣ�ͷܽ݌ܯሻൌ ͵ ǡͻܽ݌ܯ�Ǥ

�ൌݑ߬ Ͳǡͳ͵ ͷ���൏ ݑ߬ ൌ ͵ ǡͻܽ݌ܯ�ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǤǤ݊݋ܥ ݀ ݊݋ݐ݅݅ ܸé݅ݎ ݂݅ é݁

Pas de risque de cisaillement.

9.2- Calcul des armatures transversales :

2.1-Diamètre des armatures transversales :

Φt  = Φ l/3 

Φt  = 20/3 

Φt  = 8 mm 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule :

e1

ua

.fh

.Vρ

St

At


- ݑܸ : Effort tranchant de calcul

- 1 : hauteur totale de la section brute

- ݂݁ : Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale

Niveaux Combs

1ergenre 2emegenre
Amin

(cm²)

Aadoptée

(cm²)NU (t)
Mu

(t.m)

Acal

(cm²)
NU (t)

Mu

(t.m)

Acal

(cm²)

(5
0x

50
) (a) 348.27 77.87 0 327.92 72.64 0

22.50
6T20+2T16

As=22,87
(b) 30.00 6.00 0 76.80 16.49 0

(c) 204.85 39,94 0 135.49 25.15 0

(4
5x

45
) (a) 225.09 38.78 2.52 205.08 39.66 0

18.22
6T20+2T16

As=22,87
(b) 19.65 0.58 0 60.70 11.52 0

(c) 108.82 11.97 0 69.81 4.57 4.72

(4
0x

40
) (a) 144.89 30.57 0 107.33 20.06 0

14.4
8T16

As= 16.08
(b) 4.46 3.25 1.19 15.73 2.84 0

(c) 20.83 6.56 0 13.58 7.00 1.44
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- a : est un coefficient correcteur égale à 2,5 si l'élancement géométrique g 5 et à 3,5

dans le cas contraire.

- St : Espacement des armatures transversales.

2.2- Calcul de l’espacement :

D’après le R.P.A 99 (version2003) on a :

-En zone nodale : ൑ݐܵ �ͳͲܿ ݉ �ൌ �ͳͲܿ ݉ Soit ൌݐܵ ��ͳͲ�ܿ݉ Ǥ

-En zone courante : ൑ݐܵ ���ቀ
ୠ

ଶ
;
୦

ଶ
; 10ф

௟
ቁൌ �ʹͲ�ܿ݉

Soit ൌݐܵ ��ʹͲ�ܿ݉ Ǥ

2.3- Calcul de l’élancement géométrique g :

λ܏��ൌ ܊��Ȁ܎ۺ�

Avec :

Lf: Longueur de flambement du poteau.

b : Dimension de la section droite du poteau.

Lf = 0.7 L0

λg = 0,7.
L0

b
= .

0,7 x 4,5

0,50
= 6,3 m

λg = 6,3 > 5 → ρ0 = 2.5 (d'après le RPA.99 "Art 7.4.2.2").

cm²0,89
235x50

210x2.5x20

.fh

.V.ρS
At:donc

e1

uat 

2.4-Quantité d’armatures transversales minimales :

A t / St. b : En % est donnée comme suit :

λg = 0.3 % →  λg = 6,3 > 5

Zone nodale : Zone nodale : A t = 0,003 x 10 x 50 = 1.50 cm 2

Zone courante : A t = 0,003 x 20 x 50 = 3.00 cm²

Le choix : At = 88 = 4,02 cm²/ml

St = 13 cm

2.5-Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

  0,4Mpa;0,4MPaτ.max
b.S

.fA
u

t

et 

൒ݐܣ �ͲǡͶǤܵ Ǥܾݐ �Ȁ�݂  ݁; Ronds lisses → ݂݁ �ൌ �ʹ ͵ ͷܯ� ܲܽ

൒ݐܣ �ͲǡͶݔ��ʹͲݔ��ͷͲ�Ȁ�ʹ ͵ ͷ�ൌ �ͳǡ͹Ͳ�ܿ݉ ² ൏ �ͶǤͲʹ �ܿ݉ ²ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ����������±��ϐ�±�

2.6-Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteau proprement dit et les

extrémités des barres qui y concourent.
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ℎ′ ൌ ቀݔܽܯ
௛௘

଺
Ǣܾ Ǣ݄ Ǣ͸Ͳܿ ݉ ቁൌ ቀݔܽܯ

ସହ଴

଺
ǢͷͲǢͷͲǢ͸Ͳቁൌ ͹ͷ�ܿ݉

′ܮ ൌ �ʹǤ݄ �ൌ ʹ �ͷͲൌݔ� �ͳͲͲܿ ݉

Poteaux de rive Poteaux de rive Poteaux de rive

(1ierS.S →RDC)                               (1iére →3eme étage) (4eme →6eme étage)

(50x50) (45x45) (40x40)

6T20+2T16 6T20+2T16 8T16

Poteau de centre Poteaux de centre Poteaux de centre

(1iérS.S →RDC)                               (1iére→5eme étage) (4eme →6eme étage)

(50x50) (45x45) (40x40)

6T20+2T16 6T20+2T16 8T16

Fig V.3 : Dessin de ferraillages des sections des poteaux

V.10-Ferraillage des voiles :

10.1-Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction verticale surfacique coulé

dans des coffrages à leur emplacement définitif dans la construction.

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées

forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

L
'

L
'

h

Fig. V.2 zone nodale
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On utilise les voiles dans tous les bâtiments, quelles que soient leurs destinations

(d'habitations, de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels...).

10.2-Le système de contreventement :

Le contreventement a 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.

Figure V.4 : Le comportement d’un voile

10.3-Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modèle comprenant l'ensemble des éléments

structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

comportement de chaque type de structure.

3.1-Principe de calcul :

L'étude des voiles consiste à les considérer comme des consoles sollicitées par un moment

fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon

les combinaisons suivantes :

1) G + Q  E (vérification du béton)

2) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion)

Le calcul des armatures sera fait à la flexion composée, par la méthode des contraintes et

vérifier selon le règlement R.P.A 99(version 2003).

Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :

- armatures verticales

- armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)

- armatures transversales
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3.2-La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

MPa22,17
1,15

0,85.fc
σ

I

M.V

A

N
σ 28

___

1,2 

Avec: N : Effort normal appliqué.

M : Moment fléchissant appliqué.

A : Section du voile.

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.

I : Moment d'inertie.

On distingue 3 cas :

2. a-1er cas :

Si : (1 et 2)  0 la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue ".

La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)

A min = 0,20.a.L

2. b-2eme cas :

Si : (1 et 2) 0  la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée"

On calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales :

Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version

2003).

-Si : Av  A min = 0,20 % a.L, on ferraille avec la section minimale.

-Si : Av  A min, on ferraille avec Av.

1. c-3eme cas:

Si : (1 et 2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc

on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

3.3- Armatures verticales :

Elles sont disposées on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de

flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal à 0,15%

de la section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de

direction du séisme avec le diamètre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de

l'épaisseur du voile.

3.4- Armatures horizontales :

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon

uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des

ouvertures; les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

- Globalement dans la section du voile 0,15% .

- En zone courante 0,10 %.

3.5-Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir d'une

densité de 4 par m² au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamètre
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inférieur ou égal à 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec

un espacement au plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent être des épingles de diamètre 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diamètre inférieur ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

10. 4- Ferraillage des voiles :

4.1-Exemple de calcul :

Détermination des contraintes :

Combinaison : (G + Q  E)

A = 1,27 m²

I = 1,40 m4

V = 1,00m

N = 551,61 t

M = 1,27 t.m

T = 0,074 t

4.2-Détermination des contraintes :

MPa4,33
1,46

1,00.101,27

1,27

551,61.10
σ

I

M.V

A

N
σ

MPa4,35
1,40

1,00.101,27

1,27

551,61.10
σ

I

M.V

A

N
σ

22

2

2

22

1

1



















On a (1 et 2) 0  la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue".

Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003).

4.3-Calcul des armatures verticales :

D'après le R.P.A 99 (version 2003) on a :

A min =0,20%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L = 1 m)

A min =0,20%a1 m = 0,002020100 = 4,00 cm²/ml

3.a-Le diamètre : D 1/10a (mm)

D (1/10).200

D20 mm

On adopte : D= 12 mm

3.b-L'espacement:

-Selon le BAEL 91,on à :

St min {2.a, 33 cm}

St min {40, 33 cm}  St 33 cm.......................................... (1).

- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à:

St min{1,5a ; 30 cm}

St min{30 , 30 cm}  St30 cm ..........................................(2).

0,50 m

5,10 m

0,50 m

0,20 m
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Donc : St min {StBAEL ; StR.P.A 99}

St30 cm

On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml.

4.4-Calcul des armatures horizontales :

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures

verticales soit 5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm.

4.5-Calcul des armatures transversales :

D'après le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamètre des aciers verticaux

est inférieur ou égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison d'une

densité de 4/m² au moins; on prend donc 4 6 par m².

4.6-Vérification de la contrainte de cisaillement b :

On calcule la contrainte de cisaillement
a.L

T
τ

___

b 

Avec : calTT 4,1
___

 l'effort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Épaisseur du voile

L : longueur du voile

Cette contrainte est limitée par: 28

___

0,05.fcτ  =1,5 MPa

Mpa0,136
0,20.5,10

0,74.1,4

a.l

Τ
τ

___

b 

 b = 0,136 MPa  0,05fc28 =1,5 MPa ...............condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement.

5.1-Disposition des armatures :

1.1-Armatures verticales :

-Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément

aux règles de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser deux

fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de

l'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).

- A chaque extrémité du voile, l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10

de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm

On à St=20 cm  St/2 = 10 cm 20 cm .......Condition. Vérifiée.

L=510 cm  L/10 = 51 cm.
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1.2-Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de

10.Elles doivent être retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les

ouvertures sur l'épaisseur du mur. Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures

horizontales sont effectués conformément aux règles de béton armé en vigueur St min

(1,5a; 30 cm).

-Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

l'épaisseur du voile.

1.3-Armatures transversales:

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre

carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur.

5T12 p.m

5T12 p.m

Fig V.6 : Disposition du ferraillage du voile.

L/10 L/10

St/2 St

L

a = 20 cm

FigV.5 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.
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VI.1-Calcul du voile périphérique :

1.1-Introduction :

Le voile périphérique fonctionne comme un mur de soutènement chargé en une surface,

ou bien en d’autres termes est une caisse rigide assurant l’encastrement de la structure et la

résistance contre la poussée des terres.

Le voile est calculé comme une dalle supposée uniformément chargée par la poussée des

terres.

D’après le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques minimales

suivantes :

- L’épaisseur  15cm.

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1o/o dans les deux sens (horizontal et

vertical).

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :

- Q : surcharge d’exploitation Q = 1,5 KN/m².

-  : Poids volumique de la terre 3KN/m 18γ  .

-  : Angle de frottement interne du sol  30 .

Ka : Coefficient de poussée des terres 









24

π
tg²Ka



 

  0,33330tg²
2

30
45tgKaaK

)0λ(β    avec      λβKa/cosaK

2 






 




 KaaK 0,333

1.2-Dimensionnement :

D’après le R.P.A 99 (version 2003) ; l’épaisseur doit être supérieure ou égale à 15cm.

On adopte : �ൌ݁݌ �ʹͲ�ܿ݉ Ǥ

1.3-Calcul des charges :

Poussée des terres :

t/ml89,03,00x1,8x0,333x
2

1
P

du voile.hauteur:h

  terresdes  spécifique  poids :γ

terres.despoussé:P

:avec.h.k
2

1
P

1

1

2
a1











 
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sol

Poussée supplémentaire due à la surcharge :

.t/ml0,1496.000,15xx0,333.q.haK2P 

Le diagramme des pressions correspondant à P2 est alors un rectangle de hauteur h et de base

.Ka
 , et la résultante P2 passe au milieu de la hauteur du mur.

La charge pondérée :

ܳ�ൌ ͳǡ͵ͷܲ ͳ൅ ͳǡͷ�ܲ �ʹ�ൌ �ͳǡ͵ͷ0,89 + 1,5ͲǡͳͶͻ�ൌ �ͳǡͶʹ ͷݐ�Ȁ݉ Ǥ݈

ܳ ൌ �ͳǡͶʹ Ȁ݉ݐ� Ǥ݈

1.4-Calcul du ferraillage

L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

��ൌݔܮ �ͷǡʹͲ�െ �Ͳǡ͸Ͳ�ൌ �Ͷǡ͸Ͳ�݉ Ǥ

�ൌݕܮ �͸ǡ͵Ͳ�െ �ͲǡͷͲ�ൌ �ͷǡͅͲ�݉

0,40,80
5,80
4,60

yL
xLα   La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

oxyoy

2
xxox

M.µM

L.qµM






















0,5959µ

0,0561µ

(E.L.U) 0ν

0,80α
:avec

y

x

ܯ �ൌݔ݋� �ͳǡ͹ͅ Ǥ݉ݐ�

ܯ �ൌݕ݋� �ͳǡͲ͸ݐ�Ǥ݉

4.1-Les valeurs des moments en travée sont :

t.m79,00,75MM

t.m33,10,75MM

oyty

oxtx





4.2-Vérification :

ۻ ܡܜ ≥
ۻ ܠܜ

૝
ֲ ૙ǡૠૢܜ�Ǥܕ ൐ ૙ǡ૜૜ܜ�Ǥܕ ……………………….condition vérifiée

Fig VI. 1: Schéma de voile périphérique

h = 6,00 m

Q

0,60
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4.3-Ferraillage :

3. a-Sens x :

cm²/ml.14,2
348.18.988,0

41,33.10

s.d.σ
txM

SA

988,0

0.A0,392eµ0,024
7100(18)².1

41,33.10

bcbd².
txM

µ

cm180,9hdcm;20hcm;100bt.m;33,1txM















3. b-Sens y :

4.4-Condition de non fragilité :

4. a-Sens x :

D’après R.P.A 99 (version 2003), on a : Ax min = 2,00 cm²/ml.

D’après B.A.E.L.91, on a :

 
cm²/ml.14,2A

;1,76;2,002,14maxA:donc

/ml.2cm1,76
2
0,8031,6

2
α3AA

adoptée

adoptée

minyminx


































On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm²/ml et un espacement de 20 cm.

4. b-Sens-y :

D’après R.P.A 99 (version 2003) :

A y min = 0,10%.b.h = 0,10,00110020 = 2,00 cm²/ml.

Et d’après B.A.E.L.91 :

A y min = 8.ho = 8 x 0,20 = 1,6 cm²/ml.

 B.A.E.L91minR.P.A2003mincalculéeadoptée A,A,AmaxA:Donc  .

 
cm²/ml.00,2A

;1,6;2,001,27maxA

adoptée

adoptée





On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm²/ml et un espacement de 20 cm

cm²/ml.27,1
348.18.993,0

0,79.10

.d.σ

M
A

0,993

A0,392µ0,014
17100(18)².

0,79.10

bd².

M
µ

cm180,9hdcm;20hcm;100bt.m;79,0M

4

s

tx
S

e

4
ty

ty













 bc
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4.5-Les vérifications :

5.1-Vérification de l’effort tranchant :

.

.

vérifiéecondition....................MPa.......0,13uτ1,4limiuτ

MPa1,450,07.30/1,b/γc280,07.flimiuτ1

MPa.0,13
2100.18.10

410x2,44
dob

maxV
uτ

t2,46

2
0,801

1
2

4,6050,1

2
α1

1
2
xLqmaxV















Donc la dalle est bétonnée sans reprise. Alors les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.

5.2-Vérification des contraintes à L’E.L.S

൜
ߙ ൌ ͲǡͅͲ

ൌߥ Ͳǡʹ�ሺܮܵܧ ሻ
�ֲ ൜

௫ߤ = 0,0628
௬ߤ = 0,7111

��

 t.m20,0MμM

 t.m29,0.L.qμM

t/ml.03,1PPq

oxy.oy

xserxox

21ser







൜
௧௫ܯ ൌ Ͳǡ͹ͷܯ଴௫ ൌ Ͳǡʹͳݐ�Ǥ݉
௧௬ܯ ൌ Ͳǡ͹ͷܯ଴௬ ൌ Ͳǡͳͷݐ�Ǥ݉

�

2. a-Sens x :

ࡹ ࢋ࢙࢘ �ൌ �૙ǡ૛ૢ�࢚Ǥ࢓

࡭ ൌ �૜ǡૢ ૜࢓ࢉ� ²

Position de l’axe neutre :

࢈ ²࢟Ȁ૛൅ ࢊ�ሺ࡭Ǥ࢔ െ ࢟ሻൌ ૙��� �૞૙ ²࢟ ൅ ૞ૡǡૢ ૞࢟െ ૚૙૟૚ǡ૚ ൌ ૙�࢟ ൌ ૝ǡ૙૞࢓ࢉ�

Moment d’inertie :

ൌࡵ
૜࢟࢈

૜
൅ ࢊ)�࡭Ǥ࢔ െ ࢟)૛ ൌ ૚૜૟ૡ૟ǡ૚૞࢓ࢉ� ૝

a. a-Contrainte maximal dans le béton comprimée bc :

�࣌ ࢉ࢈ ൌ ǤǤ࢟ࡷ ൌ Mpay
I

Mser

g

85,005,4
15,13686

1029,0 4






bc ൌ ૚ૡࡹ� ࢇࡼ

�ൌࢉ࢈࣌ ૙ǡૡ૞ ൏ bc ൌ ૚ૡࡹ ��ǥࢇ࢖ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ࢜�࢔࢕࢏࢚࢏ࢊ࢔࢕ࢉ é Ǥࢋé࢏ࢌ࢘࢏

 

MPas 55,215

,55266,67;215min1,6.2,4400;110
3

2
minσ

ble) préjudiciaon  fissurati .(ηffe;110
3

2
minσ

s

t28s
























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MPa

yd
I

M

s

X

ser

33,44)05,418(
15,13686

10.29,0
15

)(15y)-(dk15σ

4

s







..n vérifiée ..conditio....................215,55MPa.σMPa33,44σ ss 

Donc Les armatures à L’.E.L.U.R conviennent.

2. b-Sens-y :

ࡹ ࢋ࢙࢘ ൌ ૙ǡ૛૙�࢚Ǥ࢓

࡭ ൌ ૜ǡૢ ૜࢓ࢉ� ²

Position de l’axe neutre :

࢈ ²࢟Ȁ૛൅ ࢊ�ሺ࡭Ǥ࢔ െ ࢟ሻൌ ૙��� ���૞૙ ²࢟ ൅ ૞ૡǡૢ ૞࢟െ ૚૙૟૚ǡ૚ ൌ ૙�࢟ ൌ ૝ǡ૙૞࢓ࢉ�

Moment d’inertie :

ൌࡵ ૜Ȁ૜൅࢟࢈ ࢊ�ሺ࡭Ǥ࢔ െ ࢟ሻ² ൌ ૚૜૟ૡ૟ǡ૚૞࢓ࢉ ૝

Contrainte maximal dans le béton comprimée bc :

    σbc =K..y= Mpay
I

Mser

g

59,005,4
15,13686

1020,0 4






bc =18 Mpa.

ો܋܊ൌ ૙ǡ૞ૢ ൏ bc ൌ ૚ૡۻ ��ǥ܉ܘ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ǥ ܌ܖܗ܋ ܚéܑܞ�ܖܗܜܑܑ Ǥ܍éܑ܎

 

MPas 55,215

,55266,67;215min1,6.2,4400;110
3

2
minσ

ble)préjudician  fissuratio .(ηffe;110
3

2
minσ

s

t28s

























MPa

yd
I

M

s

X

ser

57,30)05,418(
15,13686

10.20,0
15

)(15y)-(dk15σ

4

s







..n vérifiée ..conditio....................215,55MPa.σMPa57,30σ ss 

Donc Les armatures à L’.E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé en deux nappes avec

5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement St = 20cm.

VI.2-Calcul des fondations :

2.1-Introduction :

Les fondations d’une construction sont les parties de l’ouvrage reposant sur un terrain d’assise

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

Elles constituent donc la partie essentielle de l’ouvrage puisque de leur bonne conception et

réalisation découle la bonne tenue de l’ensemble .D’après le rapport du sol notre terrain a une

contrainte admissible de 1,4 bar .
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Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance

de 40 cm ;

Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

Le calcul des fondations se fait comme suit :

1. Dimensionnement à l’ELS ;

2. Ferraillage à l’ELU.

→ Le choix du type des fondations dépend de :  

 Type d’ouvrage à construire ;

 La nature et l’homogénéité du bon sol ;

 La capacité portante du terrain de fondation ;

 La raison économique ;

 La facilité de réalisation.

2.2-Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale à 1,4 bar, Il y a lieu de projeter à priori, des

fondations superficielles de type :

 Semelles filantes ;

 Radier général.

Commençant par la semelle filante, pour cella on procède à une première vérification qui est :

la surface des semelles doit être inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment

൭
ࡿ ࢓ࢋ࢙ ࢋ࢒࢒ࢋ

â࢈ࡿ ࢓࢚࢏ ࢚࢔ࢋ
ൗ ൏ ͷͲΨ൱Ǥ

La surface de la semelle est donnée par : ൒ࡿ ࡺ
࣌ ࢒࢙࢕
ൗ

Avec :

ࡿ : La surface totale de la semelle ;

࣌ ൌ࢒࢙࢕ ૚Ǥ૝࢘ࢇ�࢈ൌ ૚૝�࢚Ȁ࢓ ²

൜
࢛ࡺ ൌ ૚૙ૡૠ૝ǡ૚૙��࢚ ֲ ൌࡿ ૠૠ૟ǡૠ૛࢓� ²
ࡺ ࢋ࢙࢘ ൌ ૠૡ૜ૢǡ૝૚��࢚ ֲ ࡿ ൌ ૞૞ૢǡૢ ૞࢓� ²

�

2. a- Vérification du chevauchement :

La surface du bâtiment est de : ൌࡿ ૠૠ૟Ǥૠ૛࢓� ²
ࡿ ࢓ࢋ࢙ ࢋ࢒࢒ࢋ

â࢈ࡿ ࢓࢚࢏ ࢚࢔ࢋ
ൌ ૠ૛�Ψ ൐ ͷͲΨ�Ǣ۱܌ܖܗ ܚéܑܞ�ܖܗܖ�ܖܗܜܑܑ ܍éܑ܎

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du bâtiment, ce qui induit

le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges apportées

par la superstructure, ainsi que l’existence de plusieurs voiles dans cette construction et la

faible portance du sol, un radier général a été opter comme type de fondation, ce type de

fondation présente plusieurs avantages qui sont :

 L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par

la structure ;

 La réduction des tassements différentiels ;

 La facilité d’exécution ;



Chapitre VI Etude de l’infrastructure

111

2.3-Définition du radier :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant l'emprise

de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en en résistant aux

contraintes de sol.

2.4-Pré dimensionnement du radier :

4.1- Calcul du radier :

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité. (Réaction de sol 

poids total de la structure).

4.2-Poids supporté par le radier :

GT : la charge permanente totale.

QT : la charge d’exploitation totale.













8

1i
it

8

1i
iT

t30,9391QQ

.t11,5900GG

2.1-Combinaison d’actions :

E.L.U : �ൌࢁࡺ �૚ǡ૜૞ࢀࡳ�൅ ૚ǡ૞ࢀࡽ�ൌ �૚૙ૡૠ૝ǡ૚૙�࢚Ǥ

E.L.S : ࡺ ࢋ࢙࢘ �ൌ �൅ࢀࡳ� �ൌࢀࡽ� �ૠૡ૜ૢǡ૝૚�࢚Ǥ

2.2-Surface du radier :

La surface du radier est donnée par la formule suivante : sol
S

N


�ൌۼ �ൌܚ܍ܛۼ� ૠૡ૜ૢǡ૝૚ܜ��Ǥ

ൌܔܗܛȀsۼ��܁ �ૠૡ૜ૢǡ૝૚�Ȁ૚૝�ൌ �૞૞ૢǡૢ ૞ܕ� ².

On prend un débord de 60 cm de chaque côté dans les deux directions ce qui nous donne une

surface d’assise ࢋ࢘࢏ࢊࢇ࢘�ࡿ �ൌ �૟૛૚ǡ૞૝࢓� ².

2.3-Calcul de l’épaisseur du radier :

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée à partir des conditions suivantes :

3. a-1ere condition :

.f.06,0d.b/V 28cuu 

Vu : Effort tranchant ultime : Vu = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 6,80 m

�ൌܝۿ �ൌ܁��Ȁܝۼ� �૚૙ૡૠ૝ǡ૚૙��Ȁ૟૛૚ǡ૞૝�ൌ �૚ૠǡ૞ܜ�Ȁܕ ².

Par ml : �ൌܝۿ �૚ૠǡ૞ܠ��૚�ൌ �૚ૠǡ૞ܜ�Ȁܕ Ǥܔ

�ൌܝ܄ �૚ૠǤ૞ܠ��૟Ǥૡ૙Ȁ૛�ൌ ૞ૢǡ૞ܜ�

.b0,06f

v
d0,06.f

b.d

v

c28

u
c28

u 

m0,330
1300,06

1012,55
d

2








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2. b-2éme condition :

35cmh:prendon;cm53530cdh

cm30dcm34d2,72

cm680L.
20

L
d

25

L







2.5-Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier à un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

cm33,113hcm5,75L/6hL/9 

On prend : d=108 cm ; h = 120 cm ; b = 50 cm.

5.1-Vérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

 
 

verifiée.ondition.........ct/m²......51t/m²51,41
629,5

9138,71

S

N

t.71,913841,783930,1299N:E.L.S

t30,129900,4990,501,20629.50,352,5G

LbhShγG

radier

ser

ser

radier

ipprrbradier







 

5.2-La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

4
e

K.b

4EI
L 

Avec : I : Inertie de la poutre :   .0,072m/121,20,50/12bhI 433 

E : Module d’élasticité du béton, E = 3417955,7 t/m².

b : Largeur de la poutre b=0,50 m.

K : Coefficient de la raideur de sol k = 400 t/m3.

vérifiée.ndition........co..........m.........12,00.L
2

π
m30,6L

m7,64
0,50400

0,0723417955,74
L

emax

4
e









Lmax : La longueur maximale entre nues des poteaux.

2.6-Evaluation des charges pour le calcul du radier :

ۿ ൌ ોܕ ܠ܉ =
ܚ܍ܛۼ
ܚ܁

=
ૢૡ૜ૢǡ૝૚

૟૛૚ǡ૞૝
ൌ ૚૞ǡૡ૜ܜ�Ȁܕ

ો܌܉ܚ ൌܚ܍ܑ ઻܊ ൈ ܐ ൌ ૚ǡ૜૙ૡܜ�Ȁܕ ;

→  ોܕ െܠ܉ ો܌܉ܚ ൌܚ܍ܑ ૚૝ǡ૞૜ܜ�Ȁܕ ;

Donc la charge en « m² » à prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :

ۿ ൌ ૚૝ǡ૞૜ܜ�Ȁܕ ;
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2.7-Ferraillage du radier :

1-Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 côtés de dimensions entre nus des appuis Lx et Ly avec LxLy.

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1.1-1 ièr cas :

0,4/LLα:Si yx  La dalle portante suivant les deux directions.

1. a-Les moments sont données par :

.M.µM;L.q.µM oxyoy
2
xxox 

1. b-Moment en travée :

Mt = 0,85Mo……………….panneau de rive.

Mt = 0,75Mo……………….panneau intermédiaire.

1. c-Moment sur appuis :

Ma = 0,2Mo………………...appuis de rive.

Ma = 0,5Mo………………...appuis intermédiaire.

1.2-2éme cas :

0,4/LLα:Si yx  La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la

petite portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)

1.3-Exemple de calcul :

Fig VI.2 : schéma du panneau le plus défavorable

0,40,82/6,3020.5/LLα yx 

La dalle porte dans les deux sens.

t.m88,13220,6313M

.MμM

t.m22(5,3)53,140,0539M

.Q.LμM

0,6313µ;0,0539µ0,82

y0

xyy0

2

x0

2
xxx0

yx











5,20

6,30

5,7

6,8
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3.1-En travée :

1. a-Sens x :

0A'0,392μ0,097
.17100(31,5)²

16,50.10

bd².f

M
µ

t.m50,16220,750,75MM

l

4

bc

tx

oxtx







cm².87,15
.3480,948.31,5

16,50.10

σ..

M
A

948,0097,0.
4

s

1





d



On adopte : 9T16 / ml , A = 18,10 cm2/ml, St = 12 cm

1. b-Sens-y :

0A'0,392μ0,061
.17100(31,5)²

10,41.10

bd².f

M
µ

t.m41,1088,130,750,75MM

l

4

bc

ty

0yty







cm².81,9
.3480,968.31,5

10,41.10

σ..

M
A

968,0061,0.
4

s

1





d



On adopte : 6T16 / ml, A = 12,06 cm2/ml, St = 16 cm

3.2-En appuis :

2. a-Sens x :

cm².69,10
.3480,965.31,5

411.10

sσ..
MA

965,0067,01.

0A'0,392lμ0,067
.17100(31,5)²

411.10

bcbd².f
tyM

µ

tm11220,5ox0,5MaxM









d





On adopte : 6T16 / ml, A = 12,06 cm2/ml, St =16 cm

2. b-Sens-y :

cm².46,6
.3480,979.31,5

6,94.10

σ..

M
A

979,0041,0.

0A'0,392μ0,041
.17100(31,5)²

6,94.10

bd².f

M
µ

t.m94,688.130,50,5MM

4

s

l

4

bc

ty

0yay









d





On adopte 6T12 / ml, A = 6,79 cm2/ml, St = 16 cm

On adopte le même ferraillage pour tous les panneaux du radier.

2.8-Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport 0,4/LLα yx  pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et deux charges
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triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens

et on considère des travées isostatiques.

8.1-Sens longitudinal (y) :

1.1-Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.





















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

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











 22
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2

2
12

1

2

1 .Lx
3.Ly

Lx
1.Lx

3.Ly

Lx
1

2

Q
Q'

Avec : Lx1 = 4.6 m

Ly1 = 6,30 m

Lx2 = 4.6 m

Q = ૚૞ǡૡ૜�t/m²

Donc :

t.m202,36
8

20,559,87

8

Q'.L
M

t/m87,59.4.60
30,63

60,4
1.4.60

306,3

60,4
1
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15,83
Q'
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2

2

2
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
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





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



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















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1.2- Calcul du ferraillage :

2. a-En travée :

0A0,392lµ0,153
1750.(108)².

4151,77.10

bc.σ2b.d
tM

µ

cm1080,9.hdcm,120hcm,50bt.m,77,15160,75.202,3o0,75MtM







Fig IV. 2: Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.
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78,44A;

4T20liteme3

4T20litéme2

4T25litere1

:adopteon

241,42108.916,0.348/410.77,1511A

.ββ.S/σ1M1A

0,916β


















cm

2. b- En appuis :

b. a-Appuis intermédiaires :

Ma = 0,5Mo = 0,5. 202,36 = 101,18 t.m

µ = 0,102l=0,392 (A'=0)

µ=0,102→ β =0,946 

AS =28,46cm2

On adopte : (4T25) Fil + (4T20) chap. ; A = 32,21 cm².

b. b-Appuis de rive :

Ma= 0,2.M0 = 0,2.202,36 = 40,47 t.m

µ = 0,040l=0,392 (A'=0)

µ = 0,040 → β = 0,980  

AS =11,06cm2

On adopte : (4T16) fil + (4T14) chap. ; A =14,20 cm².

5.2-Sens transversal(x) :



Fig VI. 3: Répartition des charges sur les poutres selon

Les lignes de rupture

2.1-Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

1.Q.Lx
3

2
Q 

.

q

5.2 m

2,6

2.6

5.2

2.6 2.6

450

450
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Tel que : Q = 15,83 t/m²

Lx1 = 5,20 m

Q' = 2/3 x 15,83 x 5,20 = 54,87 t/m

t.m46,185
8

5,20x54,87

8

Q'.L
M

22

o 

2.2- Calcul du ferraillage :

2. a-En travée :

cm²71.37A;

4T20liteme3

4T20litéme2

4T20litere1

:adopteon

cm².14,63
48(108).30,930.

4129,82.10

S.d.σ

M
A

930,0130,0

0A0,392lµ0,130
1750.(108)².

4129,82.10

bc
.σ2b.d

tM
µ

cm1080,9.hd120cm,hcm,50bt.m,82,91260,75.185,4o0,85MtM
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

















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2.b- En appuis :

b. a- Appuis intermédiaires :

Ma = 0,5Mo = 0,5.185,46 = 92,73 t.m

µ = 0,223  l = 0,392 (A'=0)

µ=0,223 → β = 0,872 

AS =30,94 cm2

On adopte : (4T25) fil + (4T20) chap. ; A =32,22 cm².

b. b-Appuis de rive :

Ma = 0,2Mo = 0.2 x 185,46 = 37,09 t.m

µ = 0,089  l = 0,392 (A'=0)

µ = 0,089→ β = 0,953 

AS = 14,02 cm2

On adopte : (4T16) fil + (4T14) chap. ; A =14,20 cm².

2.9-Armature de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre : �³�૛�ሺૡ૙�െ܉ܐ �૙ǡ૚܍܎�ሻ�ൌ �ૡ૙ܕ܋� Ǥ

Dans notre cas ha=120 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il

devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre

(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées à la partie

inférieure de la poutre n'empêchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures

risquent d'apparaître dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent être placées le

long de la paroi de chaque côté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est

préjudiciable ou très préjudiciable, mais il semble très recommandable d'en prévoir également
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lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur section est d'au moins 3 cm² par mètre de

longueur de paroi ; pour ces armatures, les barres à haute adhérence sont plus efficaces que les

ronds lisses.

Donc pour une poutre de section ࢞�ࢎ) �࢈ ૙) = (૚Ǥ૛�࢞�૙ǡ૞૙)࢓� ૛,

ࢇ�࢔࢕ ࡭׷ �ൌ࢙࢖ ૜૛�(࢈૙൅ ࢓ࢉ�(ࢎ ૛ ࡭ → ࢙࢖ = ૜૛�(૙ǡ૞૙�൅ ૚Ǥ૛૙) ൌ �૚૙ǡ૛૙࢓ࢉ� ;

On adopte : 4T20 Fil ; A = 12,57 cm².

2.10-Les vérifications :

10.1- Contrainte de cisaillement :

vérifiée.ndition ........co..........3MPa......τMPa96,2τ

3,00MPa.;4MPa)min(0,10fτ
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



10.2-Armatures transversales :

2.1-Diamètre :
   

mm10φprendon
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t

lt


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2.2-Espacement :
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h
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
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


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




Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm².

   
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50.15

3,14.400
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
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Ce projet de fin d’études m’a permis d’avoir une ample vision sur la responsabilité de

l’ingénieur dans l’acte de bâtir, ainsi que la façon de trouver une harmonie entre

l’aspect technique et économique sans pour autant que cela soit au détriment de la

sécurité de l’ouvrage construit, ceci d’une part.

Et d’autre part ce travail m’a permis d’acquérir énormément d’informations

importantes sur les méthodes de calcul, l’étude des structures en béton armé, ainsi

que l’utilisation des logiciels.

Il m’a aidé aussi à avoir l’esprit d’analyse et de prendre des décisions concernant le

choix d’un système de contreventement, est très important du point de vue

comportement, résistance, architecture et cout de revient.

Cette expérience dans le domaine m’a incité non seulement à connaître toutes les

étapes de calcul d’un bâtiment, mais aussi à se documenter et à enrichir mes

connaissances.
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