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زلزالية،هذه بمنطقة سفلي) طابق (ط+2+09 بق الطوا متعدد مبنى انجاز إمكانية إظهار هو الدراسة هذه من الهدف ان
المبني ابناوتدعيم اللملواي الاعتبار بعين أخذين السكنية للبنايات الهندسي الهيكل علي الزلزال ثير تأ بإظهار لنا تسمح الدراسة
بإطارات مدعم الزالزل- الطاوبق-دراسة متعدد مبني المفتاحية: الكلمات االستقرار. أجل من الحاملة والجدران باإلطارات

الحامل والجدران-
Résumé

Le but de ce travail est de montrer la faisabilité technique de la réalisation d’un
bâtiment en comprenant un sous-sol, un rez-de-chaussée et neuf étages en zone sismique.
Cette étude permettra de mettre en avant l’effet du séisme sur la conception architectu-
rale à adopter ainsi que sur les caractéristiques des matériaux de la construction, avec
contre-venté par portiques et voiles pour la stabilité. Mot clé : bâtiment en multi-étage
- étude de séisme - contre-venté par portiques et voiles

Abstract
The aim of this work is to show the feasibility of producing a technically building

(R+9+2under ground), designed in seismic zone , this study will highlight the earthquake
on architecturally design to take effect as well as the characteristics of materials of
construction, with free-standing braced and wall concrete . Keyword: building multi-
stage - study earthquake - braced by free-standing and wall concrete. nalysis – seismic
stress
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Chapitre 1

Introduction

L’exécution d’un projet de fin d’études est une étape très importante dans le savoir
de l’ingénieur, elle permet de mettre en application les connaissances théoriques reçues
pendant ses études.

Après une décente de charge et un pré- dimensionnement des éléments de notre
structure, une étude dynamique et sismique sera effectuée avec le logiciel de calcul robot
pour trouver les caractéristiques du bâtiment et calculer les efforts engendrés par les
déférentes sollicitations. Ces efforts sont utilisés pour le ferraillage des éléments résistants
de la structure suivant les combinaisons et les dispositions constructives exigées par le
BAEL 91 et le RPA99 version 2003

1.1 Présentation du projet
Notre étude concerne un bâtiment composé de deux sous- sol, d’un rez-de-chaussée

et de neuf étages. Il devra être implanté dans la ville d’Oran qui est classée « zone IIa »
selon le règlement para-sismique algérien (R.P.A99 version 2003).

1.2 But
la bonne tenue d’un bâtiment dépend essentiellement des fondations sur les quelle

il repose pour cela il est nécessaire que le sol choisi soit bien étudie vu que l’influence
ajour sur la résistance et la stabilité de l’ouvrage si le choix des fondations dans les zones
sismiques

1.2.1 Les dimensions du bâtiment

— Longueur : 21 m.
— Largeur : 20.60 m
— Hauteur totale : 34, 25m ;
— Hauteur d’étage courant : 3.30 m ;

1



1.3. Règlements de calcul

— Hauteur du rez-de-chaussée :4.55 m ;
— Hauteur de chaque sous-sol : 2.97 m

1.3 Règlements de calcul
Nous avons utilisé pour le calcul de ce projet les règlements suivants :
— Règles para-sismiques Algériennes (DTR – BC 2.48) RPA 99 / version 2003.
— Charges permanentes et charges d’exploitation (D.T.R BC 2.2).
— Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en

béton armé suivant la méthode des états limites (BAEL 91).
— Règles de conception et de calcul des structures en béton armé. (CBA 93)
— Calcul pratique des tours en béton armé (Marius DIVER).

1.4 Caractéristiques des matériaux
Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans le calcul du bâtiment

doivent être conformes aux règles techniques de construction et de calcul des ouvrages
en béton armée (BAEL91) et à la réglementation en vigueur en Algérie (RPA A99 version
2003, CBA93)

1.4.1 Béton

Le béton est un matériau constitué par un mélange de ciment, de granulats et d’eau
avec des rapports bien définis.

Composition

— Ciment CPA : 350 kg/m3

— Gravillons (φ ≤ 25 mm) : 800 l/m3

— Sable (φ ≤ 5 mm) :400 l/m3

— Eau de gâchage :175 l/m3

Résistance à la compression

La résistance du béton à la rupture par compression varie avec :
— le dosage en ciment ;
— la granulométrie ;
— la quantité de l’eau de gâchage ;
— et l’age du béton.
Pour notre étude on s’est fixé comme résistance caractéristique du béton à la com-

pression à 28 jours, la valeur de fc28 = 25 Mpa.
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1.4. Caractéristiques des matériaux

Résistance à la traction

La résistance caractéristique à la traction d’un béton agé de j jours est définie par :

ftj = 0, 6 + 0, 06fcj (1.1)

Contraintes limites

1. État limite ultime (E.L.U)
a) La contrainte ultime du béton en compression est donnée par :

fbu = σ = 0.85fc28
γb

(1.2)

avec :
γb =

{
1.5 (Situation courante)
1.15 (Situation accidentelle)

(1.3)

b) La contrainte ultime de cisaillement est donnée par :

τu =
{

min(0.2fc28/γb; 5 Mpa) fissuration préjudiciable
min(0.15fc28/γb; 4 Mpa) fissuration très préjudiciable

(1.4)

2. État limite de service (E.L.S) :
σ = 0.6fc28 (1.5)

Déformation longitudinale

À 28 jours et pour le module d’élasticité instantané est Le module d’élasticité différé
du béton (déformation provoquée par une longue durée d’application des charges)

Déformation transversale

Coefficient de poison : Est défini comme étant le rapport du déformation transversale
au déformation longitudinal le BAEL donne :

ν =
{

0.2 ELU
0 ELS

(1.6)

Module de glissement

G=0.4 Béton non fissuré
G=0.5 Béton fissuré
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1.4. Caractéristiques des matériaux

Figure 1.1 – Diagramme contrainte-déformation de l’acier

1.4.2 Acier

Classification Les aciers généralement utilisés pour le béton armé sont classés en trois
catégories :

1. Les ronds lisses : de nuance douce, mi-dure et dure (dureté naturelle).
2. Les armatures à haute adhérence de nuance mi-dure et dure obtenuees par écrouis-

sage à froid, par torsion ou par traction. Ces aciers se trouvent généralement dans
des diamètres de 6 ; 8 ; 10 ; 12 ; 14 ; 16 ; 20 ; 25 ; 32 ;40.

3. Les treillis soudés : Sont constitués par des fils se croisant perpendiculairement.
Les éléments constitutifs des treillis soudés peuvent être : Soit des ronds lisses, Soit
des barres de haute adhérence, soit des fils à haute adhérence.

Les nuances

Il existe 04 nuances principales qui correspondent à leurs qualités élastiques et de
résistance ; les différentes nuances utilisées et leurs caractéristiques sont indiquées Ci-
dessous :

Nuances fe fr Allongement de rupture en
R.L FeE={220 ;240}{Mpa} {330-490} ;{410-490} {22 ;25}

R.H FeE = {400 ;500}{Mpa} {480 ;550} {14 ;12}

Diagramme déformation-Contrainte

Les contraintes de calcul σs des armatures longitudinales sont données, en fonction
des déformations εs de l’acier par le diagramme ci-dessous :

Le diagramme est valable pour tous les aciers quel que soit leur élaboration.
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1.4. Caractéristiques des matériaux

1. De l’origine au point A(fe/(γsEs); fe/(γs) une droite d’équation :

σs = Esεs (1.7)

2. Du point A au point B : Une horizontale d’ordonnée (fe/γs).

Les notations utilisées sont les suivantes :
— fe : limite élastique de l’acier
— γs : coefficient de sécurité de l’acier

γs =
{

1.15 Situation normale
1 Situation accidentelle

(1.8)

— Es :module d’élasticité de l’acier

1.4.3 Étude du sol

Il est nécessaire pour l’ingénieur ou le constructeur d’accorder une importance pri-
mordiale à l’étude du sol pour connaître l’état des lieux au voisinage de la construction
et les caractéristiques géométriques des différentes couches qui constituent le sol de fon-
dation.

Pour nous permettre de bien concevoir le système fondation et assurer une bonne
assise pour notre ouvrage, une étude géotechnique a été menée et a donner pour le sol
une contrainte de calcul σsol = 2 bars.
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Chapitre 2

Pré-dimensionnement des éléments
structuraux

Introduction
Le pré-dimensionnement sert à estimer les dimensions (coffrage) des différents élé-

ments résistants de l’ouvrage (poteaux, poutres, dalles, voiles,. . .) en utilisant certaines
formules forfaitaires éprouvées par l’expérience et la pratique courante et en s’assurant
du strict respect des recommandations dictées par les différents règlements techniques
(RPA 99/Version 2003 du BAEL 91 modifié 99).

Les résultats obtenus dans cette phase ne sont toutefois pas définitifs et peuvent être
modifiés lors du dimensionnement.

2.1 Les planchers
Pour notre bâtiment on a utilisé deux types de planchers :
— Plancher à dalle pleine : au niveau du sous-sol et du rez-de-chaussée ;
— Plancher à corps creux : pour les étages supérieurs.

2.1.1 Plancher à corps creux

les planchers à corps creux constitués d’une dalle de compression de faible épaisseur (4
à 5 cm) reposant sur un ensemble de poutrelles parallèles entre elles, légèrement espacées
(environ 60 cm ) et séparées par des entrevous (corps creux) servant de coffrage perdu
à la fois pour la face inférieure de la dalle de compression et pour les faces latérales des
poutrelles et améliorant l’isolation thermique et acoustique.

Pour limiter la flèche, la hauteur totale est choisie de façon à vérifier la condition
forfaitaire suivante :

1/25 ≤ ht/l ≤ 1/20 (2.1)
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2.1. Les planchers

Figure 2.1 – Plancher à corps creux

Pour le bâtiment étudié, les poutrelles peuvent atteindre une longueur de 450 cm. Ce qui
donne en appliquant les inégalités (2.1) une hauteur totale comprise en 18 et 22.5 cm.

On choisi donc un plancher d’une hauteur total ht = 20 cm composé d’une dalle de
compression de 4 cm d’épaisseur.

2.1.2 Plancher en dalle pleine

Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place. Elles reposent sur
1, 2, 3, ou 4 appuis constitués par des poutres en béton armé.

En fonction du rapport ρ entre ses deux dimensions horizontales lx et ly (avec lx ≤ ly),
une dalle peut travailler dans un seul sens (si ρ < 0.4) ou dans les deux sens (si ρ ≥ 0.4).

La hauteur des dalles doit être choisie de façon à satisfaire les trois critères suivants :
1. limitation de la flèche,
2. isolation acoustique,
3. sécurité incendie.

Condition de flèche

Pour limiter les flèches , l’épaisseur hd de la dalle doit vérifier les conditions suivantes :

1/35 ≤ hd/lx ≤ 1/30 (si ρ < 0.4) (2.2a)
1/50 ≤ hd/lx ≤ 1/40 (si ρ ≥ 0.4) (2.2b)

Pour notre projet, toutes les dalles travaillent dans les deux sens. En plus, la plus petite
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2.1. Les planchers

Figure 2.2 – Dimensions d’un panneau de dalle

dimension lx d’un panneau de dalle ne dépasse pas les 450 cm. Dans ses conditions et en
appliquant les inégalités (2.2b), nous obtenons :

9 cm ≤ hd ≤ 11.25 cm (2.3)

Condition d’isolation acoustique

L’isolation acoustique d’une paroi est conditionnée par sa masse surfaciquems (masse
par unité de surface) qui, pour une dalle en béton armé de masse volumique γb (2.5 t/m3)
et d’épaisseur hd, est égale à :

ms = γb hd (2.4)

On doit vérifier :
— pour l’isolation acoustique contre les bruits aériens,

ms = γb hd ≥ 350 kg/m2 (2.5a)

— pour l’isolation acoustique contre les bruits d’impacts,

ms = γb hd ≥ 400 kg/m2 (2.5b)

L’application des conditions (2.5), implique une épaisseur de dalle d’au moins

hd ≥ 16 cm (2.6)

Condition de sécurité incendie

— Pour une heure de coupe de feu : hd = 7 cm
— Pour deux heures de coupe de feu : hd = 11 cm
— Pour quatre heures de coupe de feu : hd = 17.5 cm
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2.2. Les poutres

En conclusion

Tenant compte de ce qui précède, nous avons finalement retenu une épaisseur de dalle
pleine égale à :

hd = 16 cm (2.7)

2.2 Les poutres
Les dimensions transversales des poutres doivent être choisies de manière à respecter :
1. les relations forfaitaires suivantes :

l/15 ≤ h ≤ l/10 (2.8a)
et

0.4h ≤ b ≤ 0.8h (2.8b)

2. les conditions imposées par le RPA, à savoir :

b ≥ 20 cm (2.9a)
h ≥ 30 cm (2.9b)

h/b ≤ 4 (2.9c)

où l, b et h représentent la portée, la largeur et la hauteur de la poutre, respective-
ment.

2.2.1 Les poutres principales

Sont considérées comme principales, les poutres dont la fonction est de supporter
directement les poutrelles du plancher. Elles sont donc disposées perpendiculairement à
ces dernières.

Dans notre projet, les poutres principales peuvent atteindre une longueur de 620 cm
ce qui donne en appliquant les inégalités (2.8a)

41.33 cm ≤ h ≤ 62 cm

h = 45 cm (2.10)

En remplaçant la valeur de h dans les inégalités (2.8b), nous obtenons :

18 cm ≤ b ≤ 36 cm

On prend :
b = 35 cm (2.11)

On s’assure sans difficultés que toutes les conditions du RPA (inégalités (2.9) ) sont
largement vérifiées par les dimensions transversales ((35 × 45)cm2) choisies pour les
poutres principales.
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2.2. Les poutres

Figure 2.3 – les sections des poutres

2.2.2 Les poutres secondaires

Sont considérées comme secondaires les poutres disposées parallèlement aux pou-
trelles et qui de ce fait ne reprennent qu’une fraction très faible des charges verticales.
Associées aux poteaux, elles jouent un rôle important pour la stabilité transversale du
bâtiment.

Dans notre projet, les poutres principales peuvent atteindre une longueur de 620 cm
ce qui donne en appliquant les inégalités (2.8a)

30 cm ≤ h ≤ 45 cm

h = 35 cm (2.12)

En remplaçant la valeur de h dans les inégalités (2.8b), nous obtenons :

16 cm ≤ b ≤ 32 cm

On prend :
b = 30 cm (2.13)

On s’assure sans difficultés que toutes les conditions du RPA (inégalités (2.9) ) sont
largement vérifiées par les dimensions transversales ((30 × 35)cm2) choisies pour les
poutres secondaires.
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

Figure 2.4 – Section réduite du béton

2.3 Pré-dimensionnement des poteaux
Section des poteaux

D’après les règles BAEL91 : L’effort normal ultime Nu d’un poteau doit être au plus
égale à la valeur donnée par l’expression suivante :

Nu ≤ α
[
Br fc28
0.9 γb

+A
fe
γs

]
(2.14)

dans laquelle :
— A est la section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul ;
— Br est la section réduite du poteau obtenue en déduisant de la section réelle un

centimètre d’épaisseur sur toute sa périphérie(voir Figure 2.4) ;
— α est un coefficient fonction de l’élancement mécanique λ = (lf/i) :

α =



0.85

1 + 0.2
(
λ

35

)2 pour λ ≤ 50

0.6
(50
λ

)2
pour 50 < λ ≤ 70

(2.15)

— lf est la longueur de flambement ;
— i est le rayon de giration de la section de béton

Si on divise les deux termes de l’inégalité (2.14), on obtient :
Nu

Br
≤ α

[
fc28

0.9 γb
+ (A/Br)

fe
γs

]
(2.16)

d’où l’on déduit :
Br ≥

Nu

α

[
fc28

0.9 γb
+ (A/Br)

fe
γs

] (2.17)
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

Pour pouvoir estimer la section réduite à partir de l’équation (2.17), nous devons intro-
duire deux hypothèses, à savoir :

1. la section d’armature A est telle que (A/Br) ≈ 1% ;
2. l’élancement λ est au moins égale à 35 1. Pour une telle valeur de λ, on obtient en

utilisant l’expression (2.15) :
α = 0.71 (2.18)

En remplaçant maintenant tous les paramètres par leurs valeurs respectives, on ob-
tient une relation donnant la section réduite nécessaire Br (en m2) pour poteau soumis
à un effort ultime Nu (en MN) :

Br ≥
Nu

0.71
[ 25

0.9× 1.5 + 0.01× 400
1.15

] = 0.0640Nu (2.19)

Pour pouvoir utiliser l’expression (2.19), nous devons tout d’abord estimer l’effort
normal ultime Nu repris par les poteaux les plus sollicités. C’est la descente de charge.

2.3.1 Descente de charge

Le calcul de l’effort normal ultime repris par les poteau passe par les étapes suivantes :
1. calcul des charges permanentes 2 G, pour chaque planchers (sous-sol, rez-de-chaussée,

étage courant, terrasse) ;
2. estimation des charges d’exploitation 1 Q , pour chaque type d’utilisation prévue

des locaux (parking, commerce, logement) ;
3. détermination de la surface de plancher afférente au poteaux les plus sollicité ;
4. calcul de l’effort normal à partir des résultats des étapes précédentes.

Charges permanentes sur planchers

Nous calculons les charges permanentes sur :
— le plancher de la terrasse (plancher en corps creux et présence de système d’étan-

chéité) ;
— le plancher d’étage courant (plancher à corps creux) qui représente le plancher

haut du rez-de-chaussée et de tous les niveaux supérieurs mis à part du dernier ;
— les planchers hauts des deux sous-sol (dalle pleine)

Les charges permanentes pour chaque type de planchers sont données dans la Table 2.1.

1. valeur minimale pour laquelle toutes les armatures de la section soient prises en compte dans le
calcul

2. charges par unité de surface
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

Table 2.1 – Charges permatentes sur planchers

Plancher Matériau Épaisseur Poids
(cm) (daN/m2)

Gravillons roulés de protection 4 80
Etanchéité multicouche (36S) 2 12
Forme de pente en béton 10 22
Plancher à corps creux 16+4 285
Enduit au ciment 1.5 27

Terrasse G1 = 442

Carrelage 2 44
Mortier de pose 2 40
Lit de sable 3 54
Plancher à corps Creux 16+4 285
Cloison 10 90
Enduit de plâtre 1.5 15

Étage courant G2 = 528

Carrelage 2 44
Mortier de pose 2 40
Lit de sable 2 36
Dalle pleine 16 400
Enduit de ciment 1.5 27
Cloison légère – 100

Sous-sol G3 = 647

Charges d’exploitation

Les charges d’exploitation sont celles qui résultent de l’usage prévue des locaux par
les personnes. Pour les déterminer, on classe les planchers en fonction de leur utilisation.
Pour le bâtiment objet de notre étude, nous avons trois types d’utilisation pour les
locaux :

1. Les deux sous-sol sont destinés à être des parking pour véhicules légers ;
2. le rez-de-chaussée est prévu pour accueillir des locaux de commerce ;
3. les niveaux supérieurs seront consacrés aux logements
D’après les normes en vigueur, la valeur des charges d’exploitation est donnée dans

la Table 2.2 pour chaque type d’utilisation des planchers.

Dégression verticale des charges d’exploitation

En notant :
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

Table 2.2 – Charges d’exploitation pour chaque niveau

Niveau Utilisation Q (daN/m2)

Sous-sol Parking 250
Rez-de-chaussée Commerce 500
1er et supérieurs Logement 150

Toiture Terrasse inaccessible 100

— Q0 la charge d’exploitation sur la terrasse du bâtiment
— Q1, Q2, . . . , Qn respectivement, les charges d’exploitation relatives aux planchers

1, 2, . . . , n à partir du sommet du bâtiment,
les valeurs des charges d’exploitation cumulées (sous chaque niveau compté à partir
du haut) à prendre en compte dans les calculs sont données dans le tableau qui suit :

Table 2.3 – Loi de dégression verticale des charges d’exploitation

Sous le Niveau Charge d’exploitation cumulée

terrasse Q0
1er Q0+Q1
2e Q0 + 0.95(Q1 +Q2)
3e Q0 + 0.90(Q1 +Q2 +Q3)
4e Q0 + 0.85(Q1 +Q2 +Q3 +Q4)
ne (n ≥ 5) Q0 + (3 + n)/(2n)(Q1 +Q2 + · · ·+Qn)

Charges cumulées

Les charges permanente cumulées et les charges d’exploiraion cumulées 1 par niveau
sont présentées sur le tableau suivant :

Table 2.4 – Charges cumulées par niveau

1. En tenant compte de la dégression des charges verticales
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

Niveau Q daN/m2 G daN/m2

terrasse 100 442
9e étage 250 970
8e étage 385 1445 .2
7e étage 505 1867.6
6e étage 610 2237.2
5e étage 700 2554
4e étage 775 2818
3e étage 845.5 3066.16
2e étage 928 3356.56
1er étage 1004.5 3625.84
RdC 1400 4294.55

Surface afférente

Les dimensions de la surface de plancher afférente au poteau le plus sollicité sont
montrées sur la figure suivante :

Figure 2.5 – Surface afférente au poteau le plus sollicité

— Aire de la surface afférente :

Saff = (3.1 + 2.46)× (2.25 + 1.67) = 21.80 m2 (2.20)

— Longueur afférente de la poutre principale :

lp, aff = 4.93 + 6.2
2 = 5.57 m (2.21)

— Longueur afférente de la poutre secondaire :

ls, aff = 4.5 + 3.35
2 = 3.93 m (2.22)
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2.3. Pré-dimensionnement des poteaux

— Poids propre des poutres principales et secondaires par niveau :

P = γbéton b h l (2.23)
PP = 2500× 0.35× 0.45× 5.57 = 2193.2 daN (2.24)
Ps = 2500× 0.35× 0.30× 3.93 = 1031.6 daN (2.25)

Effort normal ultime

Nu = 1.15Pu (2.26)
Pu = 1.35 (Pp + Ps)n+ (1.35Gcum + 1.5Qcum)Saff (2.27)

avec

Nupp = b ∗ h ∗ hsaff ∗ γbeton ∗ 1.35 (2.28)
Nups = b ∗ h ∗ hsaff ∗ γbeton ∗ 1.35 (2.29)
Npl = (1.35G+ 1.5Q) ∗ Saff (2.30)
Npot = Spot ∗ γbeton ∗ hetage ∗ 1.35 (2.31)
Saff = 21.8 m2 (2.32)
Nu = Nupp +Nups +Npl +Npot (2.33)

(2.34)

tableau :vérification imposes par le RPA99

Niveau poteau b=h Condition min(a, b) ≥ 25 he/20 Condition min(a, b) ≥he/20 b/h Condition 1/4 ≤ a/b ≤ 4

9ème étage 30x30 30 V 15 V 1 V
8ème étage 30x30 30 V 15 V 1 V
7ème étage 40x40 40 V 15 V 1 V
6ème étage 40x40 30 V 15 V 1 V
5ème étage 45x45 45 V 15 V 1 V
4ème étage 45x45 45 V 15 V 1 V
3ème étage 50x50 50 V 15 V 1 V
2ème étage 55x55 55 V 15 V 1 V
1ème étage 60x60 60 V 15 V 1 V

RDC 60x60 60 V 21.25 V 1 V
1ère Sous sol 70x70 70 V 13.35 V 1 V
2ème Sous sol 70x70 70 v 13.35 V 1 v

2.3.2 Vérification de la condition de flambement

Soit :

λ = lf
i
≤ 35avec : i =

√
I

B
etB = b h (2.35)
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2.4. Pré-dimensionnement des voiles :

Avec :
lf : Longueur de flambement
i : rayon de giration de la section du béton
I : moment d’inertie calculé dans le plan de flambement le plus défavorable
B= section de béton seul Pour un poteau appartenant à un usage multiple, on a :

lf = 0.7 l0 (2.36)

Avec L0 : longueur libre du poteau
Tableau : tableau récapitulatif de vérification de la condition de flambement

Niveau a× b L0 Lf I B i λ

9ème étage 30*30 330 231 67500 900 8.66 26.67
8ème étage 30*30 330 231 67500 900 8.66 26.67
7ème étage 40*40 330 231 5333.33 1600 1.83 20.01
6ème étage 40*40 330 231 5333.33 1600 1.83 20.01
5ème étage 45*45 330 231 341718.75 2025 13 17.78
4ème étage 45*45 330 231 341718.75 2025 13 17.78
3ème étage 50*50 330 231 520833.33 2500 14.43 16.01
2ème étage 55*55 330 231 762552.08 3025 15.87 14.55
1ère étage 60*60 330 231 1080000 3600 17.32 13.34

RDC 60*60 455 318.5 1080000 3600 17.32 18.38
1ère Sous sol 70*70 297 207.9 2000833.33 4900 20.21 10.28
2ème Sous sol 70*70 297 207.9 2000833.33 4900 20.21 10.28

pour les constructions implantés en zone sismique II.a

min(b, h) ≥ 25 cm (2.37)
min(b, h) ≥ he/20 (2.38)

0.25 ≤ b/h ≤ 4 (2.39)

les conditions imposées par le RPA99(version 2003) :

min(b, h) ≥ 25 cm (2.40)

min(b, h) ≥ he
20 RPA(Article7.4.1) (2.41)

4 ≥ b

h
≥ 0.25 (2.42)

Avec : he= hauteur libre de l’étage

2.4 Pré-dimensionnement des voiles :
L’épaisseur du voile doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage et

des conditions de rigidité aux extrémités.
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2.4. Pré-dimensionnement des voiles :

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes :{
e ≥ he

20
L ≥ 4

(2.43)

Avec :
he : hauteur libre d’étage.
e : épaisseur du voile.
L : longueur du voile.

2.4.1 Voiles de contreventement

Voile d’étage courant

he = 3.3− 0.20 = 3.1m (2.44)

e ≥Max(300
20 ; 15cm) (2.45)

e ≥ 15cm e = 15cm (2.46)

Voile de rdc :

he = 4.55− 0.16 = 4.39m (2.47)

e ≥Max(439
20 ; 15cm) (2.48)

e ≥ 21.95cm e = 25 cm (2.49)

2.4.2 Voiles périphériques :

Selon le RPA99, l’épaisseur minimale du voile périphérique est de 15 cm , de plus ,
il doit être déterminé en fonction de hauteur libre d’étage he

he = 2.97− 0.16 = 2.81m (2.50)
emin = 20cm (2.51)

e ≥ he
20 = 281

20 = 14.05cm (2.52)

(2.53)

Donc on adopte un voile d’épaisseur e = 15 cm
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2.4. Pré-dimensionnement des voiles :

Voiles d’escalier :

Voile d’étage courant :

he = 3.3− 0.20 = 3.10m (2.54)

e ≥ 310
25 = 12.4cm (2.55)

e = 15 (2.56)
(2.57)

Voile de Rdc :

he = 4.55− 0.16 = 4.39m (2.58)

e ≥ 439
25 = 17.56cm (2.59)

e = 20cm (2.60)
(2.61)
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Chapitre 3

Étude des planchers

Introduction
Par plancher on désigne l’ensemble des éléments horizontaux (dalles, poutres, pou-

trelles), appartenant à la structure porteuse d’un bâtiment, chargé de supporter et trans-
mettre les charges permanentes (poids propre, revêtements, cloisons,. . .) et d’exploitation
(poids des usagers, mobiliers,. . .) aux différents éléments porteurs verticaux (poteaux,
voiles,. . .).

Les planchers doivent aussi assumer d’autres fonctions importantes telles que :
— La transmission des efforts horizontaux (vent, séisme) aux éléments de contre-

ventement ;
— La séparation entre les différents niveaux d’une construction en assurant leur

isolation thermique et acoustique ;
— La Résistance et l’étanchéité au feu en cas d’incendie ;
— . . .
Dans le cas des bâtiments en béton armé on distingue généralement :

les planchers à corps creux constitués d’une dalle de compression de faible épaisseur
(4 à 5 cm) reposant sur un ensemble de poutrelles parallèles entre elles, légèrement
espacées (environ 60 cm ) et séparées par des entrevous (corps creux) servant de
coffrage perdu à la fois pour la face inférieure de la dalle de compression et pour
les faces latérales des poutrelles et améliorant l’isolation thermique et acoustique.

les planchers à dalle pleine généralement de forme rectangulaire et de dimensions
horizontales importantes par rapport à l’épaisseur. Elle peuvent travailler suivant
un ou deux sens en fonction du rapport ρ entre ses deux dimensions horizontales.

20



3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.1 – Coupe transversale du plancher à cors creux

3.1 Planchers à corps creux
Les planchers à corps utilisés dans ce bâtiment ont les dimensions suivantes :

ht = 20 cm h1 = 16 cm h0 = 4 cm
b0 = 12 cm Ln = 60 cm

3.1.1 Calcul des poutrelles

Types de poutrelles

Dans le bâtiment étudié, on distingue 6 types de poutrelles en fonction du nombre
de et de la portée des travées (Figure 3.2). Elles seront calculées comme des poutres
continues soumises à des charges linéaires uniformément réparties.

Évaluation des charges

Les charges linéaires (permanentes et d’exploitations) sont déterminées en multipliant
les charges surfaciques (calculées au Chapitre 2 et données aux Tables 2.1 et 2.2) par
l’entraxe des nervures (Ln).

qu = 1.35G+ 1.5Q qs = G+Q

q̄u = qu Ln q̄s = qs Ln

Table 3.1 – Charges linéaires sur les poutrelles à l’ELU et l’ELS

(daN/m2) (daN/ml)

Niveau G Q qu qs q̄u q̄s

1er – 9e étages 528 150 937.8 678 562.68 406.8
Terrasse 442 100 746.7 542 448.02 325.2

Calcul des sollicitations

Pour le calcul des sollicitations, on utilise la méthode forfaitaire si sont vérifiées les
quatre conditions suivantes :

1. Charge d’exploitation modérée : Q ≤ min(2G; 500 daN/m2) ;
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.2 – Types des poutrelles

2. Rapport entre les portées de deux travées successives compris entre 0.8 et 1.25 ;
3. Moment d’inertie constant sur toutes les travées ;
4. Fissuration peu nuisible.

Dans le cas où au moins l’une des trois dernières n’est pas vérifiée, on peut utiliser la
méthode de Caquot « minorée » qui ne diffère de la méthode de Caquot que par le fait
que pour le calcul des moments en appuis, les charges permanentes sont réduites à deux
tiers de leur valeur.

Les types 1,3,4,5,6 → méthode de Caquot
Et le Type 2 → méthode forfaitaire
type Moment en travée Moment en appui effort tranchant

ELU ELS ELU ELS
1 854.741 621.325 -599.165 429.564 1279.13
2 874.00 1053.12 -828.19 -598.76 1291.29
3 520.207 381.536 -810.461 -581.05 1308.34
4 878.296 638.270 969.92 695.414 1288.98
5 688.468 502.139 -468.756 -337.789 -1018.29
6 706.892 515.411 -758.86 -566.187 -1026.37
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.3 – Dimensions des poutrelles

Largeur de la table de compression

Les poutrelles associées à la dalle de compression sont calculées comme des poutres
en T. Le BAEL91 limite la largeur de hourdis à prendre en compte de chaque côté d’une
nervure à partir de son parement à la plus restrictive des conditions suivantes :

1. La même zone de hourdis ne doit pas être attribuée à deux nervures différentes :

b1 ≤
Ln − b0

2 (3.1)

2. la largeur ne doit pas dépasser le dixième de la portée L d’une travée :

b1 ≤
L

10 (3.2)

3. la largeur ne doit pas dépasser les deux tiers de la distance de la section considérée
à l’axe de l’appui extrême le plus rapproché :

b1 ≤ (2/3)x (3.3)

Donc
b1 ≤

60− 12
2 = 24cm

b1 ≤
345
10 = 60cm

24 ≤ b1 ≤ 32
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.4 – Schéma de poutrelle

On prend
b1 = 24 cm

la largeur de la dalle de compression est donc

b = 2× b1 + b0 = 60 cm

3.1.2 Ferraillage des poutrelles

3.1.3 Largeur de la table de compression

D’après le BAEL (A.4.1,3),
La largeur de hourdis à prendre en compte de chaque coté d’une nervure
à partir de son parement est limitée par la plus restrictive des conditions
ci-après :
— on ne doit pas attribuer la même zone de hourdis à deux nervures diffé-

rentes ;
— la largeur en cause ne doit pas dépasser le dixième de la portée d’une

travée ;
— la largeur en cause ne doit pas dépasser les deux tiers de la distance de

de la section considérée à l’axe de l’appui extrême le plus rapproché.
Les trois conditions précédentes peuvent être résumées par l’inégalité suivante :

b ≤ min
(
lx; ly/10; (2/3)x

)
(3.4)
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3.1. Planchers à corps creux

3.1.4 calcul de ferraillage

ELU

Mtab :le moment fléchissant équilibré par la table de compression
SiMtab ≤Mmax :la zone comprimé se trouve dans la nervure et la section des calcules

sera une section en Te
SiMtab ≥ Mmax : la zone de comprimé se trouve dans la table de compression et la

section en Te sera calculé comme une section rectangulaire de dimension (b*h)

En travée

vérification de l’étendue de la zone comprimée

Mtab = σbc b h0(d− h0
2 )

Mtab = 14.2× 60× 4(18− 4
2) = 54 528 N m

Mtab = 54 528 N m ≥Mmax = 8740 N m

Donc la zone de compression se trouve dans la table de compression et la section de
calcul sera une section rectangulaire de dimension(bxh) = 60× 20cm2

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mm
t ax

σb b d2
x

= 8740
14.2×60×182 = 0.031 ≤ µAB = 0.392

A′ n’existe pas

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa

calcul en travée(x-x)
α = 1.25(1−

√
1− 2µ) = 0.039

β = 1− 0.4α = 0.984

Détermination des armatures

A = Mmax
t

σs β d
= 8740

348× 0.984× 18 = 1.41 cm2

condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× d = 0.2× 2.1

400 × 60× 18 = 1.13 cm2

Aadopter = max(At;Amin) = 2.71 cm2
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3.1. Planchers à corps creux

choix des armatures

3T12/ml=3.39 cm2

en appui

la section sera calculée comme une section rectangulaire de dimension (b0 ∗ h) =
(12 ∗ 20)cm2

Vérification de l’existence des armatures comprimées (A’)

µ = Mmax
a

σbc × b0 × d2
x

= 8281.9
12× 14.2× 182 = 0.150 ≤ µAB = 0.392 (3.5)

A′ n’existe pas
1000εs ≥ 1000εl → σs = fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa (3.6)

calcul en travée(x-x)
α = 1.25(1−

√
1− 2µ) = 0.20

β = 1− 0.4α = 0.920

Détermination des armatures

A = Mmax
t

σs×β×d = 8281.9
348×0.920×18 = 1.43 cm2

condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× d = 0.2× 2.1

400 × 12× 18 = 0.227 cm2 (3.7)

Aadopter = max(At;Amin) = 1.43 cm2 (3.8)

choix des armatures

2T12/ml=2.26 cm2

ELS

comme la fissuration est considérée comme préjudiciable,donc il n’y a aucune vérifi-
cation à effectuer concernant σs
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3.1. Planchers à corps creux

E.L.S

section rectangulaire
flexion simple
acier FeE400 ⇒ A′ →α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

Si cette inégalité est vérifiée , donc la vérification de σb N’est pas nécessaire
Avec

γ = Mu

Mser

en travée

γ = 8740
10531.2 = 0.83

α = 0.039 ≤ 0.83 cv

en appui

γ = 8281.9
5987.6 = 1.38

α = 0.20 ≤ 0.44 cv
Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S

Vérification vis-à-vis l’effort tranchant

pour des armatures transversales perpendiculaires à la ligne moyenne .D’après le
B.A.E83,la condition suivante doit etre vérifiée :

τu ≤ ¯τad = min(0.2fc28
δb

; 4MPa)

τ̄ad = min(3.33; 4MPa) = 3.33 MPa

τu = Tmax
b0 ∗ d

= 21912.9
120× 180 = 1.01 MPa

τu = 1.01 MPa ≤ ¯τad = 3.33 MPa

C.V

Section et écartement des armatures transversales At

φt ≤ min( h35; b010;φlmin)

φt ≤ min(20
35; 12

10; 1) = 0.57 cm

on prend φt = 6 mm de nuance d’acier FeE235→ At = 2φ6 → At = 0.57 cm2
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3.1. Planchers à corps creux

Ancrages des barres

contrainte d’hadérence limite

pour assurer un ancrage correct d’empecher le glissement de l’armature dans la gaine
du béton , il faut limiter la contrainte d’adhérence à la valeur suivante :

τsu = 0, 6ψ2 ffj

1............RL (3.9)
1.5............HA (3.10)

(3.11)

τsu = 0.6× 1.52 × 1.8 = 2.43 MPa

longueur de scellement droit

c’est la largeur pour assurer un ancrage droit :

Ls = φ
fe

4 τsu
= 1 400

4× 2.43 = 41.15 cm

Ancrage des armatures

Rayon de courbe minimal

r = 5.5φ pour la barre a haute adhérence FeE400
L1 = 35− φ

2 − c− r
L1 = 35− 0.5− 3− 5.5 = 26 cm
→ L1 + 2.56L3 ≥ Ls − 3.92 5.5
→ L3 = (41.15−3.82)×(5,5−26)

2.56 = 2.28

Calcul de l’espacement des armatures transversales

K=1(flexion simple)
α = 90

δt1 ≤ min(0.9d; 40 cm

δt2 ≤ At fe
b0 sinα 0,4 = 0.57×235

12×1×0,4 → δt2 ≤ 27.90 cm
D’apres le B.A.EL91 :

At
b0 δt1

≥ τu − 0.3 ft28

0.8feγs
(sinα cosα)

Donc
δt1 ≤

At 0.8fe
b0 (τu − 0.3ft28) = 0.57× 0.8× 235

12× (0.75− 0.3× 2.1) → δt1 ≤ 74.42 cm
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3.1. Planchers à corps creux

conclusion

δt ≤ min(δt1; δt2; δt3)→ δt ≤ min(15; 27.90; 74.42)
on prend δt = 15 cm

Vérification de la flèche (A.B.7.5 bael91)

h

L
≥ 1

16
h

L
≥ 1

10(Mtxser
Maser

)

A

b0 d
≤ 4.2
fe

Avec L : la portée de la travée entre nus appui
h :la hauteur totale de la section droite
d :la hauteur utile de la section droite
b0 :la largeur de la nerveure
Mtser :le moment en travée maximal à E.L.S
Maser : le moment en appui maximal à E.L.S
A :la section des armatures tendue
fe :la limite élastique de l’acier utilisé en (MPa)

Vérification si le calcul de flèche est nécessaire
h
L ≤

1
16 →

20
443 = 0.045 ≤ 0.062→ C.N.V

h
L ≤

1
16 →

20
443 = 0.045 ≥ 1

10
10531.2
5987.6 = 0 175→ C.N.V

A
b0 d

= 2.26
12×18 = 0 0104 ≤ 4.2

400 = sin 000105→ C.N.V
une des trois conditions n’est pas vérifiée → le calcule de la flèche est nécessaire

calcul de la flèche(B.6.5,2p87 BAEL 91mod.99)

∆ft = (fvg − f ij) + (f ip − f ig) ≤ ∆ftmax

calcul des charges

G :charge permanente aprés mise en place des cloisons ;G = 528×1.00 = 528 daN/ml
j :charge permanante avant mise en place des cloisons ;(G−100)×1.00 = 428×1.00 =

428 daN/ml
P=charge totale(p=G+Q) ;p = (528 + 150)× 1.00 = 678 daN/ml
Pour

b = 0 60m


G = 5280× 0, 6 = 3168 N/ml
p = 6780× 0, 6 = 4068 N/ml
j = 4280× 0, 6 = 2568 N/ml

(3.12)
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3.1. Planchers à corps creux

calcul des moments fléchissant

MG = 0.71G l28 = 0.713168×4,432

8 = 7771.46 N m
Mp = 0.71p l

2

8 = 0.714068×4,432

8 = 9979.26 N m
Mj = 0.71j l

2

8 = 0.712568×4,432

8 = 6299.59 N m

Modules de déformations longitudinaux

Ei = 11000× 3√fc28 = 32 164.19 MPa
Ev = 3700× 3√fc28 = 10 818.87 MPa

Détermination du centre de gravité

YG =
∑
Ai Yi∑
Ai

= (b h0)(h0/2 + h− h0) + [(h− h0)b0(h− h0)/2] + η As c

(b h0) + (h− h0)b0 + η As

YG = (60×4)(4/2+20−4)+[(20−4)12(20−4)/2]+15.3×3.39×3
(60×4)+(20−4)12+15.3×3.39

YG = 12.84

Détermination du moment d inertie

Ig = b ∗ Y 3
G

3 − (b− b0)(YG − h0)3

3 + b0(ht − YG)3

3 + 15 ∗As(d− YG)2

Ig = 60×12.843

3 − (60−12)(12.84−4)3

3 + 12(20−12.84)3

3 + 15× 3.39(18− 12.84)2

Ig = 45 018.20 cm4

pourcentages des armatures

ρ = A

b0 d
= 2.26

12× 18 = 0.010}

D’après le B.A.E.L 83
ρ1 = ρ× 100 = 1.5⇒ β1 = 0.837

calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations

σgs = Mg

A×β1×d = 7771.46
2.26×0.837×18 = 228.24 MPa

σps = Mp

A×β1×d = 9979.26
2.26×0.837×18 = 239.08 MPa

σjs = Mj

A×β1×dx
= 6299.59

2.26×0.837×18 = 185.01 MPa
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3.1. Planchers à corps creux

calcul duµg;µpetµp

µg = 1− [ 1.75 ft28
4 ρ σsg + ft28

] = 1− 1.75× 2.1
4× 0.010× 228.24 + 2.1 = 0 32

µp = 1− [ 1.75 ft28
4 ρ σsp + ft28

] = 1− 1.75× 2.1
4× 0.010× 239.08 + 2.1 = 0 32

µj = 1− [ 1.75 ft28
4 ρ σsj + ft28

] = 1− 1.75× 2.1
4× 0.010× 185.01 + 2.1 = 0 386

calcul des moments d’inertie fictif(If )

If = 1.1× I0
1 + λ× µ

λi = 0.05× ft28

[2 + 3 b0
b ]ρ

= 0.05× 2.1
[2 + 312

60 ]0.010
= 4 038

λv = 2
5 λi = 0.02 ft28

2 + 3 b0
b ρ

= 0.02× 2.1
2 + 3 12

60 × 0.010
= 1 61

Igfi = 1.1× I0
1 + λi × µg

= 1.1× 45018.20
1 + 4.038× (0.32) = 19 640.0 cm4

Igfv = 1.1× I0
1 + λv × µg

= 1.1× 45018.20
1 + 1.6× (0.32) = 32 751.33 cm4

Ipfi = 1.1× I0
1 + λi × µp

= 1.1× 45018.20
1 + 4.038× (0.32) = 21 603.60 cm4

Ijfi = 1.1× I0
1 + λi × µj

= 1.1× 45018.20
1 + 4.038× (0.386) = 19 353.83 cm4

calcul des flèches partielles

fgi = Mg × L2

10Ei × Igfi
= 7771.46× 4432

10× 32164.19× 19640 = 0.24 cm

fgv = Mg × L2

10EV × IJfv
= 7771.46× 4432

10× 10818.86× 32751.33 = 0.43 cm

fji = Mj × L2

10Ei × Ijfi
= 6299.59× 4432

10× 32164.19× 19353.83 = 0.19 cm

fpi = Mp × L2

10Ei × Ipfi
= 9979.26× 4432

10× 32164.19× 21603.60 = 0.28 cm
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.5 – ferraillage des poutrelles

Figure 3.6 – ferraillage des poutrelles

la flèche totale

δfi = (fgv − fji) + (fpi− fgi) = (0.43− 0.19) + (0.28− 0.24) = 0.28 cm

la flèche admissible

l = 4.43 m ≤ 6.20 m→ δfi,max = l
500 = 443

500 = 0 886

3.1.5 conclusion

∆f i ≤ ∆ft,max → 0.28 cm ≤ 0.886 cm→ la flèche n’est pas vérifie
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3.1. Planchers à corps creux

Ferraillage de la Dalle de compression

D’après les règles de BAEL91,l’épaisseur minimale de la dalle de compression est

h0min = 4 cm

La dalle de compression doit être armée en flexion simple

Armature perpendiculaires aux nervures A⊥

Ln = 60 cm→ 50 cm ≤ ln ≤ 80 cm
on prend φ6 → Fe = 520 Mpa A⊥ = 4×60

520 = a⊥ = 0.46 cm2/ml

choix des armatures

5T16→ A2 = 1.41 cm2 (3.13)
e = 20 cm (3.14)

(3.15)

Armatures parallèle au nerveur A||
Déterminations des armatures

A|| ≥ A⊥
2 = 0.46

2 = 0.23 cm2/ml → choixdesarmatures
5T16→ A = 1.41 cm2/ml
e = 20 cm2

3.1.6 plancher à dalle pleine

La méthode de calcul dépend du rapport ρ = Lx
Ly

La dalle porte dans an seul sens si
ρ ≤ 0.4

La dalle porte dans deux sens si 0.4 ≤ ρ ≤ 1
Les dalle de notre structure portent suivant deux direction (voir chapitre II )
φmax ≤ hd

10 = 16
10avec : hd = 16 cm

φmax ≤ 1.6 cm
On prend :φ = 10 mm
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.7 – l’enrobage

calcul de l’enrobage[A.7.1 BAEL91]

la fissuration est considérée comme peu préjudiciable donc a = 1 cm

Cx = a+ φ

2 (3.16)

Cy = a+ φ+ φ

2 (3.17)

Cx = (10 + 10
2 )mm = 15 mm (3.18)

Cy = (10 + 10 + 10
2 )mm = 25 mm (3.19)

(3.20)

hauteur utiles

dx = hd − Cx = 16− 1.5 = 14.5 mm (3.21)
dy = hd − Cy = 16− 2.5 = 13.5 cm (3.22)

(3.23)

Évaluation des charges et combinaison fondamentales

d’après la descente de charge effectuée dans le chapitre 2 ;on a
G = 647 daN/m2;Q = 500 daN/m2
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combinaisons fondamentales

État limite ultime (E.L.U)

qu = 1.35G+ 1.5Q (3.24)
qu = 1.35 ∗ 647 + 1.5 ∗ 500 = 1623.45 daN/m2 (3.25)

(3.26)

pour une bande de 1m de largeur
q̄u = qu ∗ 1 = 1623.4 daN/ml

Etat limite de service(E.L.S)

qser = G+Q

qser = 1147 daN/m2

pour une bande de 1m de largeur

q̄ser = qser × 1 = 1147 daN/ml

calcul des sollicitation

Etat limite ultime(E.L.U)

Mx = µx × q̄u × l2x suivant la direction Lx
My = µy ×Mx suivant la directionLy

État limite de service(E.L.S)

Mx = µx × ¯qser × l2x suivant la direction Lx
My = µy ×Mx suivant la directionLy
avec
µxetµy = f(ρ, ν)

coefficient de poisson

ν = 0 État limite ultime(béton fissuré) (3.27)
ν = 0, 2 État limite de service (béton non fissuré) (3.28)

(3.29)
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Figure 3.8 – Dimension d’un panneau de dalle

Mode d’encastrement

Remarque

pour les calcules des ferraillages de la dalle pleine , on prendre le cas les plus
défavorable.c’est-à-dire le plus grand panneau

calcul les sollicitaion

G = 647 daN/m2

Q = 500 daN/m2

Lx = 4.43 cm

Ly = 6.20 cm
Lx
Ly

= 4.43
6.20 = 0, 72 ≥ 0, 4 Donc la dalle travaille suivant deux sens

E.L.U

qu = 1.35G+ 1.5Q = 1623.45 daN/m2

µx = 0 067

µy = 0 450

Mx = 2134.62 daN m/ml

My = 960.58 daN m/ml

E.L.S

qser = G+Q = 1147 daN/m2

µx = 0, 0731

µy = 0, 5960

Mx = 1645.46 daN m/ml

My = 980.70 daN m/ml
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SensX-X

En travée

ELU Mtx = 0, 85×Mx = 0, 85× 2134.62 = 1814.43 daN m/ml

ELS Mtx = 0, 85×Mx = 0, 85× 1645.46 = 1398.64 daN m/ml

Appui

ELU(Gauche) Max − 0.5×Mx = −0.5× 2134.62 = −1067.31 daN m/ml

ELS(Gauche) Max = −0.5×Mx = −0.5× 1645.46 = −822.73 daN m/ml

ELU(Droite) Max − 0.3×Mx = −0.3× 2134.62 = −640.39 daN m/ml

ELS(Droite) Max = −0.3×Mx = −0.3× 1645.46 = −490.35 daN m/ml

SensY-Y

En travé

ELU Mtx = 0.85×Mx = 0, 85× 960.58 = 816.49 daN m/ml

ELS Mtx = 0.85×Mx = 0.85× 980.70 = 1398.64 daN m/ml

Appui

ELU(Gauche) Max − 0.5×Mx = −0.5× 960.58 = −480.29 daN m/ml

ELS(Gauche) Max = −0.5×Mx = −0.5× 980.70 = −490.35 daN m/ml

ELU(Droite) Max − 0.3×Mx = −0.3× 960.58 = −288.17 daN m/ml

ELS(Droite) Max = −0.3×Mx = −0.3× 980.70 = −249.21 daN m/ml

Plancher à dalle pleine

calcule du ferraillage de la dalle pleine

sens Mappui Mtravée Mappui Mtravée

sens X 1067.3 1814.43 822.73 1398.64
sens Y 490.35 816.49 490.35 1398.64

Sens X-X

en travées E.L.U

Mtx = 1814.43 daN m/ml = 18 144.3 N m/ml (3.30)
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Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mtx

σb × b× d2
x

= 18144.3
14.2× 100× 14.52 = 0.061 ≤ µAB = 0.392 (3.31)

A′ n’existe pas
1000εs ≥ 1000εl → σs = fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa (3.32)

calcul en travée(x-x)
α = 1.25(1−

√
1− 2µ) = 0.079

β = 1− 0.4α = 0.968

Détermination des armatures

Atx = Mtx

σs × β × dx
= 18144.3

348× 0.968× 14.5 = 3.71cm2 (3.33)

condition de non fragilité

Amin = 0.23ft28
fe
× b× h = 0.23× 2.1

400 × 100× 16 = 1.93 cm2 (3.34)

At = max(At;Amin) = 1.93 cm2 (3.35)

Espacement maximal des armatures

Ecartement des armaturesδ ≥ min(3hd; 33 cm) = 33 cm

choix des armatures

5T10/ml = 3.83 cm2/ml (3.36)
→ e = 20 cm (3.37)

(3.38)

E.L.S

Mtx = 13 986.4 N m

µ = Mmax
t

σb × b× d2
x

= 16480.3
14.2× 14.2× 182 = 0.059 ≤ µAB = 0.392 (3.39)

A′ n’existe pas
1000εs ≥ 1000εl → σs = fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa (3.40)
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.9 – en appui

calcul en travée(x-x)
α = 1.25(1−

√
1− 2µ) = 0.076

β = 1− 0.4α = 0.969

Détermination des armatures

A = Mmax
t

σs × β × d
= 16480.3

348× 0.969× 18 = 2.71 cm2 (3.41)

condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× d = 0.2× 2.1

400 × 60× 18 = 1.13 cm2 (3.42)

Aadopter = max(At;Amin) = 2.71 cm2 (3.43)

choix des armatures

3T12/ml=3.39 cm2

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 Mpa Fissuration peut nuisible maintenues
(aucun vérification pourσs) les armatures calculées à E.L.U seront

En appui

E.L.U

Maxu = 10 673 N m
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3.1. Planchers à corps creux

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Maxu
σb×b×d2

x
= 10673

14.2×100×14.52=0.036 µ = 0.036 ≤ µAB = 0.932⇒ A’ N’existe pas
1000εs ≥ 1000εl ⇒ fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa

calcul en appui (X-X)

⇒ α = 1.25× (1−
√

1− 2µ)=0.046
β = 1− 0.4α=0.978

Détermination des armatures

Aaxu = Maxu
σs×β×dx

10673
348×0.978×14.5 = 2.16 cm2

Condition de non fragilité(A.B.7.4 BAEL91

Amin = 0.23× ft28
fe
× b× h = 1.932 cm2

At = Max(At;Amin)⇒ At = 1.932 cm2

choix des armatures

5T10→ A = 3.93 cm2

T10→ e = 20 cm

E.L.S

Mserax = −8227.3 N m
flexion simple
section rectangulaire sans acier FeE400 ⇒ A′ →α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b =

0.6× fc28 = 15 Mpa
avec
γ = Mtxu

Mtxser
= 10673

8227.3=1.29
1.25−1

2 + 25
100=0, 395 ≥ α = 0.036

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 Mpa Fissuration peut nuisible maintenues

Sens Y-Y

En travée

E.L.U

Mtyu = 8164.9 N m
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3.1. Planchers à corps creux

Figure 3.10 – en travée

Vérification de l’éxistance des armatures comprimées

µ = Maxu
σb×b×d2

x
= 8164.9

14.2×100×13.52=0.032 µ = 0.017 ≤ µAB = 0.932⇒ A’ N’existe pas

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (3.44)

calcul en travée(Y-Y)
α = 1.25(1−

√
1− 2µ) = 0.041

β = 1− 0.4α = 0.984

Détermination des armatures

Aty = Mty

σs × β × dy
= 8164.9

348× 0.984× 14.5 = 1.80 cm2 (3.45)

condition de non fragilité

Amin = 0.23ft28
fe
× b× h = 0.23× 2.1

400 × 100× 16 = 1.93 cm2 (3.46)

At = Max(At;Amin)⇒ At = 1.932 cm2

Espacement maximal des armatures

ecartement des armatures :δ ≤ min(4hd; 40 cm) = 40 cm

choix des armatures

2T12→ A = 2.06 cm2
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3.1. Planchers à corps creux

E.L.S

Mserax = 1398.64 N m
flexion simple
section rectangulaire sans acier FeE400 ⇒ A′ →α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b =

0.6× fc28 = 15 Mpa
avec
γ = Mtxu

Mtxser
= 8164.9

13986.4=0.58
1.12−1

2 + 25
100=0, 04 ≥ α = 0.031

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 MpaFissuration peut nuisible maintenues
(aucun vérification pourσs) les armatures calculées à E.L.U seront

En appuis

E.L.U

Mayu = 4903.5 N m

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mayu

σb×b×d2
y
= 4903.5

14.2×100×13.52=0.02
µ = 0.020 ≤ µAB = 0.932⇒ A’ N’existe pas
1000εs ≥ 1000εl ⇒ fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa

calcul en appui (y-y)

⇒ α = 1.25× (1−
√

1− 2µ)=0.025
β = 1− 0.4α=0.990

Détermination des armatures

Aaxu = Maxu
σs×β×dx

4903.5
348×0.99×13.5 = 1.05 cm2

Condition de non fragilité(A.B.7.4 BAEL91

Amin = 0.23× ft28
fe
× b× h = 1.932 cm2

At = Max(At;Amin)⇒ At = 1.932 cm2

choix des armatures

2T12→ A = 2.06 cm2

T12→ e = 20 cm
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3.1. Planchers à corps creux

E.L.S

Mserax = 2942.1 N m
flexion simple
section rectangulaire sans acier FeE400 ⇒ A′ →α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b =

0.6× fc28 = 15 Mpa
avec
γ = Mtyu

Mtyser
= 4903.5

29421 =1.66
1.19−1

2 + 25
100=0, 58 ≥ α = 0.02

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 MpaFissuration peut nuisible maintenues
(aucun vérification pourσs) les armatures calculées à E.L.U seront

Vérification des contraintes de cisaillement

Tumax

Tux = q̄u × Lx
2 ×

L4
y

L4
y + L4

x

(3.47)

Tuy = q̄u × Ly
2 × L4

x

L4
y + L4

x

(3.48)

Tuy = 1623.45× 4.43
2 × 6.204

4.434 + 6.204 = 2852.38 daN/ml (3.49)

Tux = 1623.45× 6.20
2 × 4.434

4.434 + 6.204 = 1040.50 daN/ml (3.50)

(3.51)

Tu = max(Tux;Tuy)→ Tu = 2852.38 daN/ml

calcul τu

τu = Tumax
b× d

= 2852.38× 10
(14.5× 100)× 100 = 0.20 MPa (3.52)

τu = 0.05× fc28 = 1.00 MPa (A.B.6.7, 2P89bael91mod.99) (3.53)

les armatures transversales ne sont pas nécessaires →

τu = 0.12 MPa ≤ τ̄u = 1 MPa (3.54)

il n’y a pas de reprise de bétonnage
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3.1. Planchers à corps creux

Vérification de la flèche (A.B.7.5 bael91)

hd
Lx
≥ Mtxser

20Mxser
(3.55)

ρ = A

b× d
≤ 2
fe

(3.56)

(3.57)

Vérification si le calcul de flèche est nécessaire
hd
Lx
≤ Mtxser

20Mxse
→ 0.0040 ≤ 0.042→ C.N.V

calcul de la flèche(B.6.5,2p87 BAEL 91mod.99)

∆ft = (fgv − fji) + (fpi − fgi) ≤ ∆ftmax

calcul des charges

g :charge permanente aprés mise en place des cloisons ;g = 647× 1.00 = 647 daN/ml
j :charge permanante avant mise en place des cloisons ;(g−100)×1.00 = 547×1.00 =

547 daN/ml
P=charge totale(p=G+Q) ;p = (647 + 500)× 1.00 = 1147 daN/ml

calcul des moments fléchissant

Mtgser = 0.85×Mtxg = 0.85×µx×g×L2
x = 0.85×0.0731×647×4.432 = 821.87 daN m

Mtpser = 0.85 × Mtxg = 0.85 × µx × p × L2
x = 0.85 × 0.0731 × 1147 × 4.432 =

1398.64 daN m
Mtjser = 0.85×Mtxg = 0.85×µx×g×L2

x = 0.85×0.0731×547×4.432 = 667.00 daN m

Modules de déformations longitudinaux

Ei = 11000× 3√fc28 = 32 164.19 MPa
Ev = 3700× 3√fc28 = 10 818.87 MPa

moment d’inertie de la section homogéne

I0 :moment d’inertie de la section homogène par rapport à un axe passant par son
centre de gravite

coordonnées de centre de gravité

V1 =
∑
Ai.Yi∑
Ai

(3.58)
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3.1. Planchers à corps creux

V1 = 100× 16× 8 + 15× 3.014× 14.5
100× 16 + 15× 3.14 = 8.19 cm

V2 = h− V1 = 7.80 cm

I0 = b× V 3
1

3 + b× V 3
2

3 + n×A× (V2 − Cx)2

I0 = 100× 8.193

3 + 100× 7.813

3 + 15× 3.14× (7.81− 1.5)2 = 36 066.46 cm4

calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations

ρ = 100ρ = 100 A

b0 × d
= 100 3.14

100× 14.5 = 0.216→ β1 = 0.925

σsg = Mtgser
A× β1 × dx

= 8218.7
3.14× 0.925× 14.5 = 195.15 MPa

σsj = Mtjser
A× β1 × dx

= 6770
3.14× 0.925× 14.5 = 160.75 MPa

σsp = Mtpser
A× β1 × dx

= 13986.4
3.14× 0.925× 14.5 = 332.10 MPa

calcul duµg;µpetµp

µg = 1− 1.75× 2.1
4× 0.00216× 195.15 + 2.1 = 0 029

µj = 1− 1.75× 2.1
4× 0.00216× 160.75 + 2.1 = −0 053

µp = 1− 1.75× 2.1
4× 0.00216× 332.10 + 2.1 = 0 260

calcul des moments d’inertie fictif(If )

If = 1.1× I0
1 + λ× µ

λ1 = 0.05× fc28
5× ρ = 0.05× 2.1

5× 0.00216 = 9 72

λv = 2
5 × λi = 2

5 × 9.72 = 3 89

Ifgv = 1.1× I0
1 + λv × µg

= 1.1× 36066.46
1 + 3.89× (0.029) = 35 651.22 cm4
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3.1. Planchers à corps creux

Ifgi = 1.1× I0
1 + λi × µg

= 1.1× 36066.46
1 + 9.72× (0.029) = 30 949.15 cm4

Ifji = 1.1× I0
1 + λi × µj

= 1.1× 36066.46
1 + 9.72× (−0.053) = 81 827.21 cm4

Ifpi = 1.1× I0
1 + λi × µp

= 1.1× 36066.46
1 + 9.72× (0.260) = 11 247.76 cm4

calcul des flèches partielles

fgv = Mtgser × L2

10Ev × Ifgv
= 8218.7× 4432

10× 10818.86× 35651.22 = 0.42 cm

fgi = Mtgser × L2

10Ei × Ifgi
= 8218.7× 4432

10× 10818.86× 309491.15 = 0.05 cm

fji = Mtjser × L2

10Ei × Ifji
= 6770× 4432

10× 10818.86× 81827.21 = 0.05 cm

fpi = Mtpser × L2

10Ei × Ifpi
= 13986.4× 4432

10× 10818.86× 11247.76 = 0.76 cm

la flèche totale

δfi = (fgv − fgi) + (fpi− fji) = (0.42− 0.05) + (0.76− 0.05) = 1.08 cm

la flèche admissible

l = 4.43 m ≤ 6.20 m→ δfi,max = l
500 = 443

500 = 0 886

3.1.7 conclusion

∆f i ≤ ∆ft,max → 1.08 cm ≥ 0.886 cm→ la flèche n’est pas vérifie
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Chapitre 4

Étude des éléments secondaires

4.1 Les escaliers
Dans un bâtiment, l’escalier est l’ouvrage qui permet de se déplacer d’un étage à un

autre. Il est formé d’une succession de surfaces horizontales ce sont les marches et les
paliers de repos.

4.1.1 Définitions usuelles

— La marche : partie horizontale sur laquelle l’on pose le pied lorsqu’on utilise l’es-
calier.

— La contremarche : face verticale reliant deux marches successives.
— Le nez de marche : bord extérieur de la marche qui peut ou non être en saillie par

rapport à la contremarche.
— Le palier : plan horizontal plus large que la marche. Il est appelé palier d’arrivée

(ou de départ) lorsqu’il se situe au même niveau qu’un étage courant sinon c’est
un palier de repos.

— La volée : l’ensemble de marches/contremarches délimité par deux paliers succes-
sifs.

— Le giron : distance horizontale mesurée entre deux nez de marche successifs.
— La hauteur de marche : distance verticale séparant les faces supérieures de deux

marches successives.

4.1.2 Dimensionnement des escaliers

— La hauteur de marche h des est comprise entre 14 et 18 cm ;
— Le giron g varie entre 25 et 32 cm ;
— H : hauteur d’un demi-étage ;
— L : projection horizontale de la longueur total du volée ;
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4.1. Les escaliers

Figure 4.1 – Éléments d’un escalier

Figure 4.2 – Vue en plan d’un escalier
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4.1. Les escaliers

Dans notre projet , nous avons des escaliers à paillasse en béton armé , pour les dimen-
sions des marches (g) et contre marches(h) , on utilise la formule de BLONDEL.

58 cm ≤ 2h+ g ≤ 64 cm (4.1)

n :nombre de contre marche.
n-1 :nombre de marche.
H=330

2
H=165cm ,on prend h=16.5cm

Calcul du nombre de contre marches

n=H
h=

165
16.5=10

n-1=9(nombre de marches)

D’autre part

g= L
n−1=

252
9 =cm

g=28cm
selon la formule de BLONDEL ; il faut que :
59 ≤ 2h+ g ≤ 66 ⇒ 59 ≤ 2× 16.5 + 28 = 62 ≤ 66 condition vérifiée

angle d’inclinaison

tanα = 165
252 = 0 65 ⇒ α = 33 22

détermination de l’épaisseur de la paillasse et du palier

pour des raisons de sécurité et pour faciliter l’exécution on prend la même épaisseur
pour la paillasse et la dalle de palier.

condition de résistance

Lpaisse/30 ≤ e ≤ Lpaisse/20 (4.2)
301/30 ≤ e ≤ 301/20 (4.3)
10.03 ≤ e ≤ 15.05 (4.4)

(4.5)

on prend e=15cm
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4.1. Les escaliers

4.1.3 a-descente de charges

paliers :

Charges permanentes

Couche Poids en daN/m2

Carrelage 2 cm 44
Mortier de pose 2 cm 40
Lit de sable 2 cm 36
Dalle pleine 15 cm 375
Enduit de ciment 1.5 cm 27
G1 = 522 dan/m2

Surcharges d’exploitation :

Q1 = 250 dan/m2

4.1.4 combinaison fondamentales

État limite ultime

q1u = (1.35G+ 1.5Q) = (1.35× 522 + 1.5× 250) = 1079.7 daN/m2

pour une bonde de 1m de largeur
q̄1u = 1× q1u = 1079.7 daN/ml

Etat limite service

q1s = (G+Q) = (522 + 250) = 722 daN/m2

pour une bonde de 1m de largeur
q̄1s = 1× q1s = 722 daN/ml

4.1.5 vollé

Charges permanentes

Couche Poids en daN/m2

Carrelage 2 cm 44
Mortier de pose 2 cm 40
Lit de sable 2 cm 36
Revêtement vertical (120× h

g ) 70.71
paillasse (e× 2500

cos30.54) 479.94
Enduit de ciment (18× 1.5

cosα) 27
poids des marches (2200× h

2 ) 181.5
G2 = 882.5 dan/m2
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4.1. Les escaliers

Figure 4.3 – Schéma statique d’un escalier à paillasse avec palier de repos

Surcharges d’exploitation :

Q2 = 250 dan/m2

4.1.6 combinaison fondamentales

État limite ultime

q2u = (1.35G+ 1.5Q) = (1.35× 882.5 + 1.5× 250) = 1566.375 daN/m2

pour une bonde de 1m de largeur
q̄2u = 1× q2u = 1566.375 daN/ml

Etat limite service

q2s = (G+Q) = (882.5 + 250) = 1132.5 daN/m2

pour une bonde de 1m de largeur
q̄2s = 1× q2s = 1132.5 daN/ml

4.1.7 Etat limite ultime (E.L.U)

calcul des réactions∑
M/B=0 ⇒ RA=2858.247 daN∑

M/A=0 ⇒ RB=2449.44 daN

4.1.8 vérification∑
Fv=0 ⇒ RA+RB=2858.247+2449.44= q̄2u × 2.52+q̄1u × 1.26=5307.687daN
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4.1. Les escaliers

Figure 4.4 – section11

4.1.9 détermination des efforts tranchants et moments fléchissant

section 1-1

0 ≤ x ≤ 2.52m :
T(x)=RA-q̄2u × x
T(x)=2858.247-1566.375×x
M(x)=RA-q̄2u × x2

2
M(x)=2858.247x-1566.375×x2

2

x = 0
{
T (0) = 2858.247daN
M(0) = 0daN m

(4.6)

x = 2.52
{
T (2.52) = −1089.02daN
M(2.52) = 2229.23daN m

(4.7)

4.1.10 calcul du moment fléchissant maximum

Mmax⇒T(xm)=0⇒xm=1.82m
Mu.max=M(1.82)=2607.78daN m

moment en appuis

Ma.u=-0.2Mu.max=-521.566daN m

moment en travée

Mt.u=0.8Mu.max=2086.22daN m

4.1.11 État limite de service (E.L.S)

calcul des réactions

RA=2054.22 daN
RB=1709.4 daN
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4.1. Les escaliers

Figure 4.5 – T(E.L.U)en[daN]

Figure 4.6 – M(E.L.U)en[daN.m]

53



4.1. Les escaliers

Figure 4.7 – section11

4.1.12 vérification∑
Fv=0 ⇒ RA+RB= q̄1s × 1.26+q̄2s × 2.52=3763.62daN

4.1.13 détermination des efforts tranchants et moments fléchissant

section 1-1

0 ≤ x ≤ 2.52m :
T(x)=RA-q̄2u × x
T(x)=2054.22-1132.5×x
M(x)=RA-q̄2u × x2

2
M(x)=2054.22x-1132.5×x2

2

x = 0
{
T (0) = 2054.22daN
M(0) = 0daN m

(4.8)

x = 2.52
{
T (2.52) = −799.68daN
M(2.52) = 1580.72daN m

(4.9)

4.1.14 c.calcul du moment fléchissant maximum

Mmax⇒T(xm)=0⇒xm=1.81m
Ms.max=M(1.81)=1863.05daN m

moment en appuis

Ma.u=-0.2Ms.max=-372.61daN m

moment en travée

Mt.s = 0.8Ms.max = 1490.44daN m
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4.1. Les escaliers

Figure 4.8 – T(E.L.S)en[daN]

Figure 4.9 – M(E.L.S)en[daN.m]
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4.1. Les escaliers

Figure 4.10 – section de calcul de la paillasse

4.1.15 calcul de ferraillage

en travée

État limite ultime (E.L.U)

Mtu = 2086.22 daN m/ml = 20 862.2 N m/ml (4.10)

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mtu

σb × b× d2
x

= 20862.2
14.2× 100× 13.52 = 0.08 ≤ µAB = 0.392 (4.11)

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (4.12)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.104
β = 1− 0.4α = 0.958

Détermination des armatures

Atu = Mtu

σs × β × dx
= 20862.2

348× 0.958× 13.5 = 4.64cm2 (4.13)

condition de non fragilité

Amin = 0.23ft28
fe

b h = 0.23× 2.1
400 × 100× 13.5 = 1.63 cm2 (4.14)

At = max(At;Amin) = 4.64 cm2 (4.15)
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4.1. Les escaliers

choix des armatures

6T10/ml = 4.71 cm2/ml (4.16)
→ e = 16 cm (4.17)

(4.18)

État limite service (E.L.S) : Mtx = 5314.7 N m
Flexion simple
Section rectangulaire sans A’
Acier FeE400
⇒α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

avec
γ =Mtu

Mt
= 2086.22

1490.44=1.39
1.39−1

2 + 25
100=0, 445 ≥ α = 0.104

conclusion

σb ≤ σ̄b = 15 Mpa
Fissuration peut
nuisible (aucun vérification pourσs) ⇒ les armatures calculées à E.L.U seront

maintenues

Armatures de répartition

A ≥ At
4 = 4.64

4 = 1.16cm2/ml (4.19)

choix des armatures

4T8/ml = 2.01 cm2/ml (4.20)
e = 25 cm (4.21)

(4.22)

En appui

État limite ultime E.L.U Mau = 521.556 N m
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4.1. Les escaliers

Figure 4.11 – section de calcul de la paillasse

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mau
σb×b×d2

x
= 5215.56

14.2×100×13.52=0.02 µ = 0.02 ≤ µAB = 0.932⇒ A’ N’existe pas
1000εs ≥ 1000εl ⇒ fe

γs
= 400

1.15 = 348 Mpa
α = 1.25× (1−

√
1− 2µ)=0.025

β = 1− 0.4α=0.99

Détermination des armatures

Aau = Mau
σs×β×dx

5215.56
348×0.99×13.5 = 1.12 cm2

Condition de non fragilité(A.B.7.4 BAEL91

Amin = 0.23× ft28
fe
× b× h = 1.63 cm2

At = Max(At;Amin)⇒ At = 1.63 cm2

choix des armatures

4T8→ A = 2.01 cm2

T8→ e = 25 cm
État limite service (E.L.s) Max = 5215.56 N m
Flexion simple
Section rectangulaire sans
Acier FeE400
⇒α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

avec
γ =Mtu

Mt
= 521.556

372.61 =1.39
1.39−1

2 + 25
100=0, 445 ≥ α = 0.025

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 Mpa
Fissuration peut
nuisible (aucun
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4.1. Les escaliers

Figure 4.12 – ferraillage d’un escalier

vérification pourσs) les armatures calculées à E.L.U seront maintenues

Armatures de répartition

A ≥ Aa
4 = 1.63

4 = 0.407cm2/ml (4.23)

choix des armatures

4T8/ml = 2.01 cm2/ml (4.24)
e = 25 cm (4.25)

(4.26)

Vérification des contraintes de cisaillement

Tu.max=2858.247daN

τu = Tumax
b× d

= 2558.247× 10
(13.5× 100)× 100 = 0.212 MPa (4.27)

τ̄u = 0.05× fc28 = 1.25 MPa (4.28)

les armatures transversales ne sont pas nécessaires →

τu = 0.212 MPa ≤ τ̄u = 1.25 MPa (4.29)
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4.2. Étude des balcons :

Figure 4.13 – schéma statique du balcon

4.2 Étude des balcons :
Notre ouvrage comporte un seul type de balcon , calculé comme une console de 1m

de largeur sollicitée par une charge permanente G et une surcharge d’exploitation Q

4.2.1 Descente de charge

a.charge permanente

Couche Poids en daN/m2

Carrelage 2 cm 44
Mortier de pose 2 cm 40
Lit de sable 2 cm 36
Dalle pleine en BA 15 cm 375
Enduit de ciment 1.5 cm 27

G =522 dan/m2

pour une bonde de 1m de largeur
Ḡ = 1×G = 522 daN/ml
calcul de la charge due au poids du mur :
P=Gm.h
Épaisseur du mur :e=10cm ⇒ Gm=90 + 2× 18× 1.5=144 dan/m2⇒
Hauteur du mur :h=3.3-0.3=3m⇒ P=144× 3=432 dan/m2

b.Surcharges d’exploitation :

Balcon pour à usage d’habitation

Q = 350 dan/m2

pour une bonde de 1m de largeur

Q̄ = 1×G = 350 daN/ml
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4.2. Étude des balcons :

Figure 4.14 – section de calcul

Notre balcon n’est pas exposé aux intempéries ; donc la fissuration est considérée comme
peu préjudiciable ⇒ a = 1 cm

φmax ≤ hd
10=

15
10

φmax ≤ 1.5 cm
On prend :φ = 10 mm

calcul de l’enrobage

C = a+ φ

2 (4.30)

C = (10 + 10
2 )mm = 15 mm (4.31)

(4.32)

hauteur utiles

d = hd − C = 15− 1.5 = 13.5 mm (4.33)
(4.34)

Moment fléchissant

E.L.U :
Mu=(−[1.35G+ 1.5Q]L2

2 -1.35× P × L)× 1
Mu=(−[1.35× 522 + 1.5× 350]1.42

2 -1.35× 432× 1.4)× 1
Mu=-2021.586daN m
E.L.S :
Ms=(−[G+Q]L2

2 -P × L)× 1
Ms=(−[522 + 350]1.42

2 -432× 1.4)× 1
Ms=-1459.36daN m

4.2.2 calcul de ferraillage

État limite ultime (E.L.U)
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4.2. Étude des balcons :

Mu = 2021.58 daN m/ml = 20 215.8 N m/ml (4.35)

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mu

σb × b× d2 = 20215.8
14.2× 100× 13.52 = 0.078 ≤ µAB = 0.392 (4.36)

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (4.37)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.102
β = 1− 0.4α = 0.959

Détermination des armatures

Au = Mu

σs × β × d
= 20215.8

348× 0.959× 14.5 = 4.48cm2 (4.38)

condition de non fragilité

Amin = 0.23ft28
fe
× b× h = 0.23× 2.1

400 × 100× 13.5 = 1.63 cm2 (4.39)

At = max(Au;Amin) = 4.48 cm2 (4.40)

choix des armatures

4T10/ml = 4.52 cm2/ml (4.41)
→ e = 15 cm (4.42)

(4.43)

État limite service (E.L.s) :
Ms = −1459.36 N m
Flexion simple
Section rectangulaire sans
Acier FeE400
⇒α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

avec
γ =Mu

Ms
= 2021.58

1459.36=1.39
1.39−1

2 + 25
100=0, 445 ≥ α = 0.102

62



4.2. Étude des balcons :

conclusion

σb ≤ σ̄b =15 Mpa
Fissuration peut
nuisible (aucun
vérification pourσs) les armatures calculées à E.L.U seront maintenues

Armatures de répartition

A ≥ Ap
4 = 4.48

4 = 1.12cm2/ml (4.44)

choix des armatures

4T8/ml = 2.01 cm2/ml (4.45)
e = 25 cm (4.46)

(4.47)

b.Calcul des armatures transversales

Tu.max=(1.35G+ 1.5Q)× L+ 1.35P
Tu.max=(1.35× 522 + 1.5× 350)× 1.4 + 1.35× 432 Tu.max=2304.78daN

τu = Tu.max
b× d

= 23047.8× 10
(14.5× 100)× 100 = 0.17 MPa (4.48)

τ̄u = 0.05× fc28 = 1.25 MPa(fissurationpeunuisible (B.6.7, 2BAEL91) (4.49)

les armatures transversales ne sont pas nécessaires →

τu = 0.17 MPa ≤ τ̄u = 1.25 MPa (4.50)

il n’y a pas de reprise de bétonnage

c.Vérification de la flèche

h

L
≥ 1

20 (4.51)

ρ = A

b× d
≤ 2
fe

(4.52)

(4.53)
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4.2. Étude des balcons :

Figure 4.15 – Schéma du balcon avec contre poids

Figure 4.16 – Dimension du balcon et du contre poids

Vérification si le calcul de flèche est nécessaire
h
L ≥

1
20 → 0.107 ≥ 0.05→ C.V

ρ = 4.52
100×13.5 = 0.003 ≤ 2

fe
= 0.005→ C.V

4.2.3 conclusion

Le calcul de la flache n’est pas nécessaire

calcul du contre poids

on doit avoir :
L× e× 1ml = x× e× 1ml x = 1.4×0.15

0.2
x=1.05m
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4.3. Étude de l’acrotère

Figure 4.17 – Dimension de l’acrotère

4.3 Étude de l’acrotère

4.3.1 Définition

C’est un élément en béton armé, ayant pour rôle d’empêcher l’infiltration des eaux
pluviales entre la forme de pente et le plancher terrasse.

Il est considéré comme une console encastrée dans le plancher terrasse, soumis à
son Poids propre(G), à une force latérale Fp due à l’effet sismique et une surcharge
horizontale (Q) due à la main courante.

S = 0.5× 0.1 + 0.1× 0.05 + 0.05×0.1
2 =0.0575 m2

4.3.2 Détermination des sollicitations

Calcul de centre de gravité

d =
∑

Ai×yi∑
Ai

d=27.9cm

le poids propre

Wp :Poids de l’élément considéré.
Wp = V × ρ = [0.5× 0.1 + 0.1× 0.05 + 0.05×0.1

2 ]× 1× 2500
Wp = 143.75 daN

La force horizontale

Fp = 4.A.cp.W.p
avec :
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4.3. Étude de l’acrotère

Figure 4.18 – schéma statique de l’acrotère

A : Coefficient d’accélération de la zone[R.P.A(version 2003)tableau (6.2.3)] cp : Fac-
teur de force horizontale variant(tableau.6.1 du R.P.A99).

pour notre bâtiment,on a :
A=0.15(groupe d’usage 2 ;Zone II.a)
cp=0.8 (élément en console
Fp = 4× 0.15× 0.8× 143.75
Fp = 69 daN

Effort et moment fléchissant

combinaison accidentelle

E.L.U :
Nu = Wp =⇒ Nu = 143.75 daN
Mu = Fp.d =⇒Mu = 19.25 daN m

4.3.3 Détermination de la section des armatures

le ferraillage de l’acrotère sera calculé à la flexion composée pour une bonde de 1m
de largeur et une épaisseur de 10cm ; la section de calcul est (100× 10)cm2

position du point d’application de l’effort normal N

E.L.U
e0 = Mu

Nu
= 19.25

143.75 = 0.13 m
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4.3. Étude de l’acrotère

Figure 4.19 – Section de calcul

e0 = 0.13 ≥ h

2 − c
′

=⇒l’effort normal est un effort de compression se trouvant à l’extérieur de la section
donc la section est partiellement comprimée ; le calcul se ramène à la flexion simple avec
un moment fictifs calculé aux armatures tendues

Mf = Nu(e0 + h
2 − c

′) = 143.75× (0.13 + 0.1
2 − 0.02) = 23daN m

vérification de l’existence des armatures comprimées

E.L.U :

µ = Mf

σb b d2 = 230
14.2× 100× 82 = 0.003 ≤ µAB = 0.392 (4.54)

=⇒ pas d’armature comprimées

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (4.55)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.004
β = 1− 0.4α = 0.998

Détermination des armatures

A1 = Mf

σs × β × d
= 230

348× 0.998× 8 = 0.08cm2/ml (4.56)

On revient à la sollicitation réelle (flexion composée)

A = A1 −
Nu

100× σs
= 0.08− 1437.5

100× 348 = 0.04cm2/ml (4.57)

calcul des armatures minimales

pour les éléments exposés aux intempéries sur plus d’une de leurs faces à l’action cli-
matique armé d’acier de classe FeE400 , le pourcentage des armatures sera 0.25 pourcent
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4.3. Étude de l’acrotère

de la section du béton si la longueur de l’élément est inférieur à 2.4m , avec un espa-
cement n’excèdent pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois l’épaisseur du béton
[CBA93/B5.3]

Amin = 0.0025.S = 0.0025× 100× 10 = 2.5cm2/ml
At = max(Acal;Amin) = 2.5cm2/ml

Choix des armatures

5T10→ A = 3.93 cm2 : ml T10→ e = 20cm
e ≤ min(25; 2× 10)cm=⇒ condition vérifiée

Armatures de répartition

Ar ≥ At
4 = 3.93

4 = 0.98cm2 : ml

Choix des armatures

5T8→ A = 2.51 cm2 : ml T10→ e = 20cm

4.3.4 vérification des contraintes de cisaillement

Tu.max = Fp = 69daN

τu = Tu.max
b× d

= 690× 100
(8× 100)× 100 = 0.009 MPa (4.58)

τ̄u = min(0.15× fc28
σb

; 3MPa) = 2.5 MPa (4.59)

les armatures transversales ne sont pas nécessaires →

τu = 0.009 MPa ≤ τ̄u = 2.5 MPa (4.60)

il n’y a pas de reprise de bétonnage

Combinaison fondamentales

État limite ultime (E.L.U)

Nu = 1.35Wp = 1.35× 143.75
Nu = 194.06daN
Mu = 1.5Q.L = 1.5× 30× 0.5
Mu = 22.5daN m

État limite Servi (E.L.S)

Nser = Wp = 143.75daN
Mser = Q.L = 30× 0.5
Mser = 15daN m
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4.3. Étude de l’acrotère

Figure 4.20 – Section de calcul

4.3.5 Détermination de la section des armatures

le ferraillage de l’acrotère sera calculé à la flexion composée pour une bonde de 1m
de largeur et une épaisseur de 10cm ; la section de calcul est (100× 10)cm2

position du point d’application de l’effort normal(N)

État limite ultime (E.L.U)

e0 = Mu
Nu

+ 22.5
194.06 = 0.12m

e0 = 0.12 ≥ h
2 − c

′

=⇒l’effort normal est un effort de compression se trouvant à l’extérieur de la section
donc la section est partiellement comprimée ; le calcul se ramène à la flexion simple avec
un moment fictifs calculé aux armatures tendues

Mf = Nu(e0 + h
2 − c

′) = 194.06× (0.12 + 0.1
2 − 0.02) = 29.11daN m

vérification de l’existence des armatures comprimées

E.L.U :

µ = Mf

σb × b× d2 = 291.1
14.2× 100× 82 = 0.003 ≤ µAB = 0.392 (4.61)

=⇒ A’ n’existe pas

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (4.62)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.004
β = 1− 0.4α = 0.998

Détermination des armatures

A1 = Mf

σs × β × d
= 291.1

348× 0.998× 8 = 0.10cm2/ml (4.63)
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4.3. Étude de l’acrotère

On revient à la sollicitation réelle (flexion composée)

A = A1 −
Nu

100× σs
= 0.10− 1940.6

100× 348 = 0.04cm2/ml (4.64)

calcul des armatures minimales

pour les éléments exposés aux intempéries sur plus d’une de leurs faces à l’action cli-
matique armé d’acier de classe FeE400 , le pourcentage des armatures sera 0.25 pourcent
de la section du béton si la longueur de l’élément est inférieur à 2.4m , avec un espa-
cement n’excèdent pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois l’épaisseur du béton
[CBA93/B5.3]

Amin = 0.0025.S = 0.0025× 100× 10 = 2.5cm2/ml
At = max(Acal;Amin) = 2.5cm2/ml

Choix des armatures

5T10→ A = 3.93 cm2 : ml T10→ e = 20cm
e ≤ min(25; 2× 10)cm=⇒ condition vérifiée

Armatures de répartition

Ar ≥ At
4 = 3.93

4 = 0.98cm2 : ml

Choix des armatures

5T8→ A = 2.51 cm2 : ml T10→ e = 20cm T8→ e = 20cm

État limite de service(E.L.S)

e0 = Mser
Nser

+ 15
143.75 = 0.10m

e0 = 0.10 ≥ h
2 − c

′ =⇒le point d’application d’un effort normal de compression
Nserse trouve en dehors de la section =⇒la section est partiellement comprimée

Détermination des contraintes

— C:centre de pression (point d’application)
— c :la distance du point C à l’arrête la plus comprimée
— y2 :la distance du point C à l’axe neutre

y1 = y2 + c
N est un effort de compression=⇒y2 ≥ 0
C se trouve à l’extérieur de la section=⇒c sera considéré comme négatif
calcul des contraintes :
p = −3c2 − 90A′

b (c− d′) + 90A
b (d− c)

c=e0 − h
2 = 10− 10

2 = 5cm=⇒ c = −5cm
p = −3× (−52) + 90×3.93

100 (8 + 5)
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4.3. Étude de l’acrotère

p=-29.02
q = −2c3 − 90A′

b (c− d′) + 90A
b (d− c)2

q = −2× (−53)− 90×3.93
100 (8 + 5)2

q=-347.75
y2est la solution de l’équation y3

2 + p.y2 + q = 0 =⇒ y3
2 − 29.02y2 − 347.75 = 0

Dont la résolution est comme suite :
∆ = q2 + 4

27 × p
3 = (−347.75)2 + 4

27 × (29.02)3 = 124550.73 ≥ 0
∆ ≥ 0
t = 0.5(

√
∆− q)

t=350.33
Z = t1/3 = 7.05
y2 = Z − p

3×Z = 7.05 + 29.02
3×7.05

y2 = 8.42cm
0 ≤ y1 = y2 + c = 3.42 ≤ 10 =⇒ condition vérifiée
D’où :y1 = 3.42

calcul du moment statique :

s = b.y2
1

2 − 15.A(d− y1) = 100×(3.42)2

2 − 15× 3.93× (8− 3.42)
s == 314.83cm3

K = Ns
100.s = 1437.5

100×314.83 = 0.046
σb = k.y1 = 0.046× 3.42 = 0.157MPa
σs = 15k(d− y1) = 15× 0.046(8− 3.42) = 3.16MPa
l’acrotère est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée comme pré-

judiciable :
σ̄s = min(2

3 .fe; 110
√
η.ft28)

Avec :
FeE400 =⇒ η = 1.6etfe = 400
Donc :σ̄s = min(2

3 × 400; 110
√

1.6× 2.1) = 206.63MPa
σ̄s = 0.6fc28 = 15MPa

Conclusion

σb ≤ σ̄b =15 Mpa
σs ≤ σ̄s =206.63 Mpa
=⇒ les armatures calculée en E.L.U sont maintenues

4.3.6 vérification des contraintes de cisaillement

Tu.max = 1.5Fp = 45daN

τu = Tu.max
b× d

= 450× 100
(8× 100)× 100 = 0.0056 MPa (4.65)

τ̄u = 0.05.fc28 = 1.25 MPa
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4.3. Étude de l’acrotère

Figure 4.21 – ferraillage de l’acrotère

τu = 0.0056 MPa ≤ τ̄u = 1.25 MPa (4.66)

il n’y a pas de reprise de bétonnage
→les armatures transversales ne sont pas nécessaires
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Chapitre 5

Étude sismique

5.1 Introduction
Le calcul para-sismique a pour but l’estimation des valeurs caractéristiques les plus

défavorables de la réponse sismique et le dimensionne-ment des éléments de résistance
afin d’obtenir une sécurité jugée satisfaisante pour l’ensemble de l’ouvrage et d’assurer
le confort des occupants.

Les forces d’origine sismique agissants sur la structure pendant un séisme constituent
le problème majeur de génie para-sismique, connaissant l’intensité et la loi de variation
dans le temps de ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur
assurant une rigidité et une résistance suffisante pour limiter les dommages par un com-
portement essentiellement plastique de la structure face à un séisme modéré, relativement
fréquent, avec une ductilité permettant de limiter les dommages et sans effondrement.

5.2 L’action sismique selon le RPA99/2003
L’action sismique telle que définie par le RPA99/2003, est étroitement liée aux condi-

tions suivantes : la zone sismique où sera implanté le projet, l’importance de l’ouvrage,
la catégorie du site de fondation ainsi que le système de contreventement adopté.

5.2.1 La zone sismique

Le territoire national est divisé en cinq zones de sismicité croissante notées : Zone 0
(sismicité négligeable), Zone I (sismicité faible), Zones IIa et IIb (sismicité moyenne) et
enfin Zone III (sismicité élevée) (voir figure 5.1).

5.2.2 L’importance de l’ouvrage

Les ouvrages sont classés selon leur importance dans l’un des quatre groupes suivants :
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5.2. L’action sismique selon le RPA99/2003

Figure 5.1 – Carte de zonage sismique de l’algérie (RPA99/2003)

Groupe 1A : ouvrages d’importance vitale devant rester opérationnels après un séisme
même majeur (hôpitaux, casernes, centres de décision stratégiques, centres de pro-
duction d’énergie et d’eau potable, ...).

Groupe 1B : ouvrages de grande importance tels que ceux abritant fréquemment de
grands rassemblements de personnes (et ceux d’intérêts national ou ayant une
grande valeur socioculturelle et économique. représentant un risque élevé pour les
personnes (bâtiments de grande hauteur, établissements d’enseignement, biblio-
thèques, mosquées, stades, salles de spectacles, centres commerciaux, ...)

Groupe 2 : ouvrages courants ou d’importance moyenne offrant un risque dit « cou-
rant »pour les personnes (habitations, bureaux, locaux à usage commercial, usines,
...)

Groupe 3 : ouvrages de faible importance dont la défaillance ne présente qu’un risque
minime pour les personnes ou l’activité économique (constructions agricoles, construc-
tions provisoires, ...).

5.2.3 La catégorie du site

En fonction des propriétés mécaniques des sols, les sites sont classés en quatre caté-
gories : S1 (site rocheux), S2 (site ferme), S3 (site meuble) et S4 (site très meuble).

5.2.4 Le système de contreventement

Dans le contexte du calcul sismique, le système de contreventement désigne l’ensemble
des éléments structuraux dont le rôle principal est de s’opposer aux actions sismiques.
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5.3. Méthodes de calcul sismique selon le RPA99/2003

Pour les constructions en béton armé, le RPA99/2003 les classe principalement dans
l’un des types suivants :

— portiques auto stables (reprenant la totalité des charges verticales et horizontales)
— voiles porteurs 1
— Voiles non porteurs
— Système mixte Voiles non porteurs/portiques où les portiques reprennent au

moins 25% des charges horizontales.
— noyau central
— . . .

5.3 Méthodes de calcul sismique selon le RPA99/2003
Suivant le règlement para-sismique algérien, les sollicitions sismiques devront être

calculées par la méthode statique équivalente, la méthode modale spectrale ou la méthode
dynamique par accélérogramme.

5.3.1 Méthode statique équivalente

C’est une méthode simplifiée où l’action sismique est modélisée par un système de
forces statiques équivalent dont la résultante V est calculé par :

V = ADQ

R
W (5.1)

où
— A : coefficient d’accélération de zone dont la valeur est donnés sous forme de

tableau en fonction de la zone sismique et de l’importance de l’ouvrage.
— R : coefficient de comportement globale de la structure. Sa valeur est donnée par

un tableau en fonction du système de contreventement.
— Q : facteur de qualité dont la valeur initiale est égale à un et augmente à chaque

fois que l’un des six critères suivants n’est pas satisfait.
1. Conditions minimales sur les files de contreventement
2. Redondance en plan
3. Régularité en plan
4. Régularité en élévation
5. Contrôle de la qualité des matériaux
6. Contrôle de la qualité de l’exécution.
Le facteur de qualité est calculé par la formule

Q = 1 +
6∑
1
Pq (5.2)

1. Dans le sens où ils reprennent au moins 20% des charges verticales.
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5.3. Méthodes de calcul sismique selon le RPA99/2003

— Pq : pénalité relative au critère q. Si le critère q est satisfait Pq vaut 0 mais s’il
ne l’est pas, elle vaut 0.05 sauf pour le sixième critère où elle vaut 0.10.

— D : facteur d’amplification dynamique donné par :

D =



2.5 η 0 ≤ T ≤ T2

2.5 η
(
T2
T

)2/3
T2 ≤ T ≤ 3 s

2.5 η
(
T2
3s

)2/3 ( 3
T

)5/3
T ≥ 3 s

(5.3)

— T2 : période caractéristique associée à la catégorie du site.
— η : facteur de correction d’amortissement donné par :

η =
√

7
2 + ξ

(5.4)

— ξ : coefficient d’amortissement en % donné sous forme de tableau en fonc-
tion du matériau constitutif, du système de contreventement et de la den-
sité de remplissage en maçonnerie.

— T : période fondamentale de la structure.
— W est le poids totale de la structure. Il comprend la totalité de charges perma-

nentes G et une fraction β des charges d’exploitation Q

W = G+ β Q (5.5)

Ce système de forces devra être appliqué successivement suivant deux directions hori-
zontales orthogonales. Généralement, ces directions correspondent aux deux directions
principales de la construction.

Méthode d’analyse modale spectrale

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en
particulier, dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Le principe de cette méthode réside dans la détermination des modes propres de
vibrations de la structure et le maximum des effets engendrés par l’action sismique, celle
ci étant représentée par un spectre de réponse de calcul. Les modes propres dépendent
de la masse de la structure, de l’amortissement et des forces d’inerties.

Choix de la méthode de calcul

Le choix de la méthode de calcul dépend des conditions d’application de chacune
d’elle. Dans notre cas, ORAN est classée dans la ‘ZONE IIa’, ainsi que notre ouvrage
étant un bâtiment classé en ‘Groupe2’.Bâtiments d’habitation collective ou à usage de
bureaux

Le calcul sismique se fera par la méthode dynamique spectrale du fait que notre
bâtiment ne répond pas aux critères (4.1.2.b) exigés par le RPA99V2003, quand à l’ap-
plication de la méthode statique équivalente.
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5.4. Méthode dynamique modale spectrale

Figure 5.2 – Spectre de réponse de calcul

5.4 Méthode dynamique modale spectrale

5.4.1 Spectre de réponse de calcul

Selon le RPA99V2003 l’action sismique est représentée par le spectre de calcul sui-
vant :

(Sa/g) =



1.25A
[(

2.5 ηQ
R
− 1

)
T

T1
+ 1

]
0 ≤ T ≤ T1

1.25A
(

2.5 ηQ
R

)
T1 ≤ T ≤ T2

1.25A
(

2.5 ηQ
R

)(
T2
T

)2/3
T2 ≤ T ≤ 3 s

1.25A
(

2.5 ηQ
R

)(
T2
3

)2/3 ( 3
T

)5/3
T ≥ 3 s

(5.6)

A : Coefficient d’accélération de zone
Q : Facteur de qualité
R : Coefficient de comportement dynamique
T1, T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site
η : Facteur de correction d’amortissement

5.4.2 Classification du site

Selon le rapport géotechnique relatif à notre ouvrage, on est en présence d’un sol
ferme (Catégorie S2).

5.4.3 Modélisation de la structure

Il est à présent clair que l’une des étapes incontournables lors d’une analyse dyna-
mique d’une structure est sa modélisation adéquate.
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5.5. Interprétation des résultats

La structure que nous nous proposons de modéliser est un bâtiment qui se distingue
par sa forme irrégulière en plan et en élévation, contreventée par un système mixte
(portique voiles).

Notre structure a un parking au niveau du sous-sol, de plus elle présente une archi-
tecture (vue en plan) différente d’un niveau à l’autre. Tout cela complique de manière
conséquente le choix du positionnement des voiles. En effet le choix du positionnement
des voiles doit satisfaire un certain nombre de conditions :

— Le nombre doit être suffisamment important pour assurer une rigidité suffisante
tout en restant dans le domaine économique et facilement réalisable

— La position de ces voiles doit éviter des efforts de torsion préjudiciable pour la
structure

— En respectant l’architecture et en suivant les critères ci-dessus on a opté pour la
distribution suivante.

5.5 Interprétation des résultats

5.5.1 Les modes propres

Vérification de la résultante des forces sismique

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs
modales ne doit pas être inférieur à 80% de la résultante des forces sismiques déterminées
par la méthode statique équivalente V

Calcul de la force statique équivalente

D =



2.5 η 0 ≤ T ≤ T2

2.5 η
(
T2
T

)2/3
T2 ≤ T ≤ 3 s

2.5 η
(
T2
3s

)2/3 ( 3
T

)5/3
T ≥ 3 s

(5.7)

Périodes caractéristiques T1 ; T2 Pour un site type S2

T1 = 0.15 sT2 = 0.4 s

5.5.2 Coefficient de correction d’amortissement η

η =
√

7
2+ξ = 0, 881(ξ = 7%)

Ou ξ(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif,
du type de structure et de l’importance des remplissages

78



5.5. Interprétation des résultats

5.5.3 Période fondamentale (T)

La formule empirique donnant la période fondamentale est donnée par la formule
suivante T = CT.(hn)3/4

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

hn =40.19 m
D’où : T = 0, 05× 40, 193/4= 0.789 sec
D’autre part :
Tx = 0.09.hn√

LX
avecLX = 21 m→ TX = 0.789 s

Ty = 0.09.hn√
Ly

avecLy = 20.60 m→ Ty = 0.796 s
D’après l’article (4.2.4) de RPA99/version2003
Il y a lieu de retenir dans chaque direction considérée la plus petite des deux valeurs,

d’ou :
Tx = min(0, 789.0, 789) = 0.789 sec
Ty = min(0, 789.0, 796) = 0.789 sec
On a :
T2 = 0.40 sec ≤ Tx = 0.789 sec0 ≤ 3.0 sec
T2 = 0.40 sec ≤ Ty = 0.789 sec ≤ 3.0 sec
Donc :
DX = 2.5η(T2/TX)2/3 → DX = 1, 40
Dy = 2.5η(T2/Ty)2/3 → DY = 1, 40

Coefficient d’accélération de zone A

Le coefficient d’accélération A est choisit suivant la zone sismique et le groupe d’usage
du bâtiment. Dans notre cas A = 0.15

Coefficient de comportement R

R = 3, 5 voiles porteurs

Facteur de qualité Q

La valeur de Q est déterminée par la formule :

Q = 1 + ΣPq

D’où Pq : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité Q est satisfait ou
non.
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5.5. Interprétation des résultats

critère Pqx Pqy

Condition minimale sur les files de contreventement 0 0
Redondance en plan 0,05 0,05
Régularité en plan 0,05 0,05

Régularité en élévation 0 0
Contrôle de la qualité des matériaux 0,05 0,05
Contrôle de la qualité de l’exécution 0,1 0,1

0.25 0.25
Le poids de la structure est donné par logiciel Etabs W = 40 547.7469 t
Effort tranchant a la base dans le sens X V stat

x = A.D.Q.W/R = 0.15×1.40×1.25
5 .40547, 7469 =

2128.76 KN→ 0.8V = 1703.00 KN
Effort tranchant a la base dans le sens Y
V stat
y = ADQW/R = 0.15×1,40×1.25

5 × 40547, 7469 = 2128.76 KN→ 1703.00 KN
L’effort tranchant à la base donné par la méthode statique équivalente vaut alors

V stat
x = 1703.00 KN V stat

y = 1703.00 KN

L’effort tranchant à la base donnée par la méthode dynamique spectrale :

V dyn
x = 4414.1541 kN ≥ 80%V stat

x = 1703.00 KN C.V

V dyn
y = 4414.1541 kN ≥ 80%V stat

y = 1703.00 KN C.V

Nombre de mode à considérer[RPA 99 version 2003/4.3.4]

Dans notre cas, la condition décrire ci-dessus n’est pas satisfaite pour 3 mode .le
nombre minimal de mode K à retenir doit être tel que :K ≥ 3

√
N → k ≥ 10

Vérification de la période[RPA 99 version 2003/4.2.4.4]

La valeur de T calculé à partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle
estimé à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%.

Tdyn = 0.972 s ≤ 1.3Tamp
Tamp = 1.3× 0.789 = 1.026 s C.V

Périodes et facteurs de participation modaux

Les périodes propres et les formes propres de la structure proposée sont résumés dans
le tableau ci-après :
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5.5. Interprétation des résultats

case Modale Priode UX UY
∑
UX

∑
UY

Modal 1 0,972 0,000006572 0,5166 0,000006572 0,5166
Modal 2 0,657 0,2016 0,0001 0,2016 0,5167
Modal 3 0,58 0,3464 0,0002 0,5481 0,5168
Modal 4 0,214 0,0009 0,1707 0,5489 0,6875
Modal 5 0,201 0,0121 0,0144 0,561 0,702
Modal 6 0,141 0,1927 0,000004448 0,7537 0,702
Modal 7 0,107 0,0022 0,0022 0,7558 0,7042
Modal 8 0,093 0,00004737 0,1059 0,7559 0,8101
Modal 9 0,072 0,0004 0,0002 0,7563 0,8103
Modal 10 0,068 0,1105 0,000003054 0,8668 0,8103
Modal 11 0,059 0,000002115 0,0854 0,8668 0,8957
Modal 12 0,052 0,00001212 0,000009455 0,8668 0,8958
Modal 13 0,045 0,0647 0,000002377 0,9316 0,8958
Modal 14 0,042 0,00001185 0,0532 0,9316 0,9489
Modal 15 0,041 0 0,0036 0,9316 0,9525
Modal 16 0,035 0,0001 0,0027 0,9317 0,9552
Modal 17 0,034 0,0358 0,0002 0,9674 0,9554
Modal 18 0,033 0,0006 0,0248 0,9681 0,9802
Modal 19 0,031 0,0003 0,0004 0,9683 0,9806
Modal 20 0,028 0,0028 0,000001747 0,9711 0,9806

Remarque :
— Le 1ier mode représente une translation suivant y
— Le 2eme mode représente une translation suivant x
— Le3eme mode représente une torsion
— Les 14 premiers modes suivant y sont suffisants pour que la masse modale atteigne

les 90%(selonRPA99/version2003)
— Les 13 premiers modes suivant x sont suffisants pour que la masse modale atteigne

les 90%(selonRPA99/version2003)

5.5.4 Justification vis-à-vis de l’effet P∆
Le RPA stipule que dans le cas des bâtiments, l’effet P∆ peut être négligé si à chaque

niveau, la condition suivante est vérifiée :

θk = Pk∆k

Vkhk
≤ 0.10 (5.8)

avec :
— Pk : Poids des charges permanentes et d’une fraction des charges d’exploitation,

situées au dessus du niveau k ;
— ∆k :déplacement horizontale relatif du niveau k par rapport au niveau k−1 calculé

en multipliant les déplacement élastique par le coefficent de comportement R ;
— Vk : Effort tranchant au niveau k ;
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5.5. Interprétation des résultats

— hk hauteur de l’étage k.
Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est donné par :

δK = R.δeK

δeK : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion).
R : coefficient de comportement.
Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K − 1 est égale à :

∆K = δK − δK−1

Justification de l’effet P∆

Les effets du 2 ordre peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition
suivante est satisfaite à tous les niveaux

θ = PK.∆K

VK.hK
≤ 0.10

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au dessus du
niveau K

VK : effort tranchant d’étage au niveau K (VK =
∑
Fi)

∆K : déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau K − 1
hK :hauteur de l’étage K
Si 0.10 ≤ θK ≤ 0.20, les effets P∆ peuvent être pris en compte de manière approxima-

tive en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique
du 1 ordre par le facteur

1
1− θk

Si θK ≥ 0.20, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.
θ ≤ 0.1 donc l’effet P∆ est négligeable
Donc l’effet P∆ est négligeable pour les deux directions
les résultats sont donnés par les tableaux suivants

Vérification des déplacements latéraux inters étage

L’une des vérifications préconisées par le RPA99, concerne les déplacements latéraux
inter étages.En effet, selon l’article 5.10 du RPA99, l’inégalité ci-dessous doit nécessai-
rement être vérifiée

∆k
x ≤ ∆̄ et ∆k

y ≤ ∆̄

Avec
∆̄ = 0.1he ou he :représente la hauteur de l’étage
On :∆k ≤ 1%hk pour tous les niveaux et pour les deux sens
Donc la justification vis-à-vis des déformations est vérifiée
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5.6. Modélisation de la structure étudiée

5.6 Modélisation de la structure étudiée
Étant donné la difficulté et la complexité d’un calcul manuel des efforts internes

(Moments, efforts normaux, etc.), dans les éléments structuraux, le code de calcul par
éléments finis ETABS est utilisé.

5.6.1 Description du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments.
Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une
interface graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique
et dynamique. Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des
matériaux, ainsi que le calcul et le dimensionne-ment des éléments structuraux suivant
différentes réglementations en vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI..etc).
De plus, de part sa spécificité pour le calcul des bâtiments, ETABS offre un avantage
certain par rapport au codes de calcul à utilisation plus étendue. En effet, grâce à ces
diverses fonctions il permet une décente de charge automatique et rapide, un calcul
automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte implicite
d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie
propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.). ETABS permet
également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et SAFE).

5.6.2 Modélisation des éléments structuraux

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit
— Les éléments en portique (poutres- poteaux) ont été modélisés par des éléments

finis de type poutre « frame » à deux nœuds ayant six degrés de liberté (d.d.l.)
par nœud.

— Les voiles ont été modélisés par des éléments coques « Shell » à quatre nœuds
— Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides et le sens des poutrelles

peut être automatiquement introduit.
— Les dalles sont modélisées par des éléments dalles qui négligent les efforts mem-

branaires.

5.6.3 Modélisation de la masse

La masse des planchers est calculée de manière à inclure la quantité βQ (RPA99/version
2003) (dans notre cas β = 0 2) correspondant à la surcharge d’exploitation. La masse
des éléments modélisés est introduite de façon implicite, par la prise en compte du poids
volumique correspondant à celui du béton armé à savoir 2.5 t/m3 La masse des éléments
concentrés non structuraux, comme l’acrotère et les murs extérieurs (maçonnerie), a été
répartie sur les poutres concernées. L’estimation de l’effort sismique est faite par diverses
méthodes de calcul qui ont été proposées parmi les quelle on distingue deux méthodes
très couramment utilisées.
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5.6. Modélisation de la structure étudiée

Figure 5.3 – batiment

— Méthode statique équivalente.
— Méthode dynamique modale spectrale
D’après le tableau ci-dessus Θ ≤ 0.1 l’effet p−∆ est négligeable
Donc
l’effet p−∆ est négligeable pour les deux directions

Conclusion

Notre bâtiment est stable.
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Chapitre 6

Étude des portique

6.1 Introduction
L’ossature du bâtiment est constituée d’éléments verticaux (poteaux) et horizontaux

(poutres). L’assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques.

6.1.1 Combinaisons d’actions :

Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont notées :
G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitations et
E : Efforts sismiques.
Combinaisons prises en compte
— BAEL 91 :Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires :

E.L.U → 1.35G+ 1.5Q

E.L.S → G+ P

— Combinaisons prises en compte :

poteaux −→
{

0.8G+ E

G+Q+ E

poutres −→
{

0.8G+ E

G+Q+ E

Remarque : Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l’aide du
logiciel ETABS.
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6.2. Étude des poutres

6.2 Étude des poutres

6.2.1 Définition :

Ce sont des éléments horizontaux en béton armé, transmettant les charges des plan-
chers aux poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple étant donnée qu’elles
subissent des efforts.

6.2.2 Les armatures longitudinales :

Recommandation du L’RPA99 (version 2003) :
— Armatures minimales : 0.5% B en zone IIa.
— Armatures maximales {

4%B en zone courante
6%B en zone de recouvrement

(6.1)

— La longueur minimale de recouvrement est de 40φ zone IIa.
Avec :

B : Section de la poutre.

6.2.3 Les armatures transversales :

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :
Atmin = 0.003S b
Avec :
b : Largeur de la section et
S : L’espacement des armatures transversales.
L’espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit :
— Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont

nécessaires :

S = min(h4 ; 12φ)

— En dehors de la zone nodale :
S = h

2
Règlement BAEL91 :
La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

Amin = 0.23ft28
fe

b d

=⇒ Pour les armatures tendues
A l’aide du fichier des résultats donné par le logiciel "Etabs", on obtient les résultats

suivants :
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6.2. Étude des poutres

6.2.4 Tableau.6.1

: tableau récapitulatif des moments fléchissant en(KN.m)et efforts tranchants
Combinaison E.L.U E.L.S S.accidentelle

Ma(daN m) -41.012 -29.86 20.165
Mt(daN m) 121.4 86.07 86.07
T (kN) 206.16

6.2.5 Les armatures longitudinales

Conditions imposées par l’RPA99 (version 2003)

Poutres principal (35× 45) :

Amin = 0.005× 35× 45 = 7.875 cm2

Poutres secondaires : (30× 35) :

Amin = 0.005× 30× 35 = 5.25 cm2

Conditions imposées par le BAEL.91 :
Poutres principal (35× 45)

Amin = 0.23ft28
fe

b d = 0.23× 2.1
400 × 35× 40.5 = 1.71 cm2 (6.2)

Poutres secondaire (30× 35)

Amin = 0.23ft28
fe

b d = 0.23× 2.1
400 × 30× 31.5 = 1.14 cm2 (6.3)

6.2.6 Exemple de calcul :

Poutre principale(35× 45)

6.2.7 a)En travée

Calcul des armatures longitudinales :

Etat limite ultime (E.L.U.) :

Mu
t = 121.40 KN m

— Vérification de l’existence des armatures comprimées :

µ = Mu
t

σb b d2 = 121400
14.2× 35× 40.52 = 0.149 ≤ µAB = 0.392 (6.4)
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6.2. Étude des poutres

=⇒ pas d’armature comprimées

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (6.5)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.203

β = 1− 0.4α = 0.919

— Détermination des armatures :
Aut = Mu

t

σs β d
= 121400

348× 0.919× 40.5 = 9.37 cm2 (6.6)

Etat limite service (E.L.S.) :

M s
t = 86.07 KN m

Flexion simple
Section rectangulaire sans A’
Acier FeE400
⇒α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

avec

γ = Mu
t

M s
t

= 121.4
86.07 = 1.41

1.41− 1
2 + 25

100 = 0, 405 ≥ α = 0.203

conclusion

σb ≤ σ̄b = 15 Mpa
Fissuration peut
nuisible (aucun vérification pourσs) ⇒ les armatures calculées à E.L.U seront

maintenues

Situation accidentelle :

Macc
t = 86.07 KN m

— Vérification de l’existence des armatures comprimées :

µ = Macc
t

σb b d2 = 86070
18.48× 35× 40.52 = 0.081 ≤ µAB = 0.392 (6.7)
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6.2. Étude des poutres

=⇒ pas d’armature comprimées

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1 = 400 Mpa (6.8)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.106

β = 1− 0.4α = 0.958

— Détermination des armatures :
Aacct = Macc

t

σs β d
= 86070

400× 0.958× 40.5 = 5.55 cm2 (6.9)

At = max(Acal, Aacc, Amin) = 9.37 cm2

choix des armatures

3T14+4T16 → A = 10.65 cm2

6.2.8 b) En appuis :

Etat limite ultime (E.L.U.) :

Mu
t = −41.012 KN m

— Vérification de l’existence des armatures comprimées :

µ = Mu
t

σb b d2 = 41012
14.2× 35× 40.52 = 0.05 ≤ µAB = 0.392 (6.10)

=⇒ pas d’armature comprimées

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (6.11)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.064

β = 1− 0.4α = 0.974

— Détermination des armatures :
Aut = Mu

t

σs β d
= 41012

348× 0.974× 40.5 = 2.99 cm2 (6.12)
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6.2. Étude des poutres

Etat limite service (E.L.S.) :

M s
t = −29.86 KN m

Flexion simple
Section rectangulaire sans A’
Acier FeE400
⇒α ≤ γ−1

2 + fc28
100 ⇒ σb ≤ σ̄b = 0.6× fc28 = 15 Mpa

avec

γ = Mu
t

M s
t

= 41.012
29.86 = 1.37

1.37− 1
2 + 25

100 = 0, 435 ≥ α = 0.064

conclusion

σb ≤ σ̄b = 15 Mpa
Fissuration peut
nuisible (aucun vérification pourσs) ⇒ les armatures calculées à E.L.U seront

maintenues

Situation accidentelle :

Macc
t = −20.165 KN m

— Vérification de l’existence des armatures comprimées :

µ = Macc
t

σb b d2 = 20165
18.48× 35× 40.52 = 0.019 ≤ µAB = 0.392 (6.13)

=⇒ pas d’armature comprimées

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1 = 400 Mpa (6.14)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.024

β = 1− 0.4α = 0.990

— Détermination des armatures :
Aacct = Macc

t

σs β d
= 21165

400× 0.990× 40.5 = 1.32 cm2 (6.15)

At = max(Acal, Aacc, Amin) = 2.99 cm2
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choix des armatures

3T14 → A = 4.62 cm2

Vérification de l’effort tranchant :

Tmax
u = 206.16 KN

Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis :

Tu ≤ 0.267 a b fc28

Avec :

a = 0.9 d = 0.9× 40.5 = 36.45 cm

Tu = 206 160 N ≤ 0.267× 36.45× 35× 25× 100 = 851 563.125 N

⇒L’effort tranchant n’influe pas au voisinage des appuis

Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures
longitudinales inférieures :

On doit vérifier que :

AL ≥
γs
fe

(Tu + Mu

0.9 d

AL = 9.37 cm2 ≥ 1.15
400 (206160 + 41012

0.9× 40.5)0.01 = 5.99 cm2

Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne
moyenne

Nous avons

τu = Tumax

b d
= 206.160× 1000

(35× 40.5)× 100 = 1.45 MPa (6.16)

τ̄u = min(0.02 fc28
γs, 4MPa

) = 3.33 MPa

⇒ Fissuration peu nuisible

τu = 1.45 MPa ≤ τ̄u = 3.33 MPa (6.17)

⇒ Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne
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Section et écartement des armatures transversales At

φt = min( h35 ,
b

10 , φt min)

φt = min(45
35 ,

35
10 , 1.6) = 1.28 cm

On prend
:φt = 8 mm de nuance d’acier FeE235 ⇒4φ8−→ At = 2.01 cm2(1cadre + 1étrier)

L’espacement des armatures transversales :Selon BAEL91

At
b0 δt1

≥ τu − 0.3ftjK
0.8fe(sinα+ cosα) (6.18)

K = 1 (flexion simple)
α = 90
Donc :

δt1 ≤
At 0.8 fe

b(τu − 0.3ft28) = 2.01× 0.8× 400
35(1.45− 0.3× 2.1) = 22.41 cm (6.19)

δt2 ≤ min(0.9d, 40 cm) = 36.45 cm (6.20)

δt3 ≤
At fe

0.4 b0
== 2.01× 400

0.4× 35 = 57.43 cm (6.21)

Selon L’RPA99 (version 2003) :
— Zone nodale :

δt4 ≤ min(h4 , 12, φ) = min(45
4 , 12, 1.4) = 11.25 cm→ δt = 10 cm (6.22)

— Zone courante
δt5 ≤

h

2 = 45
2 =→ δt = 15 cm (6.23)

Donc :
δt = 15 cm→ en zone courante (6.24)

δt = 10 cm→ en zone nodale (6.25)

Vérification des armatures transversales :

— Zone nodale :
At min = 0.003× 10× 35 = 1.05 cm2 (6.26)

— Zone courante :
At min = 0.003× 15× 35 = 1.57 cm2 (6.27)
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Figure 6.1 – Ferraillage en appui et en travée de la poutre principale

Longueur de recouvrement

Lr = 40φLmax = 40× 1.6 = 65 cm (6.28)

Remarque

étant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage est la
même que celle déjà montrée ci-avant ; on donne directement les valeurs des armatures
trouvées et le choix du ferraillage

6.2.9 Tableau.6.2

: tableau récapitulatif de ferraillage de bloc
poutres principales AminB.A.E.L AminR.P.A Acal Barre choisis Acor Lrcm

Travées[cm2] 1.71 7.875 9.37 6T12+2T14 9.86 56
Appuis[cm2] 1.71 7.875 7.875 2T14+4T12 7.9 64
poutres secondaires

Travées[cm2] 1.14 5.25 6.22 6T12 6.78 56
Appuis[cm2] 1.14 5.25 8.30 2T16+4T12 8.54 64
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Figure 6.2 – Direction des moments et effort normal dans un poteau

6.3 Étude des poteaux

6.3.1 Définition

Les poteaux sont des éléments verticaux qui ont pour rôle de transmettre les charges
apportées par les poutres aux fondations. Le ferraillage des poteaux est calculé en flexion
composée en fonction de l’effort normal (N) et du moment fléchissant (M) donnés par
les combinaisons les plus défavorables, parmi celles introduites dans le fichier de données
du L’Etabs : 

1.35G+ 1.5Q
G+Q

G+Q+ E

G+Q− E
0.8G+ E

0.8G− E

(6.29)

Il s’agit de ferrailler les poteaux là où il y a changement de section, selon les sollicitations
suivantes :

Nmax →Mxcorr

Nmin →Mxcorr

Mx max → Ncorr

6.3.2 Recommandations du RPA99

a. Les armatures longitudinales

Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes : Condi-
tions deL’RPA99 (version 2003) : Les armatures longitudinales doivent être à haute adhé-
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Figure 6.3 – La zone nodale

rence, droites et sans crochets :
— Leur pourcentage minimal sera de : 0.7% en zone IIa
— Leur pourcentage maximale sera de :

4% en zone courante et
6% en zone de recouvrement.

— Le diamètre minimum est de 12mm
— La longueur minimale de recouvrement est de :

40φ en zone IIa
— La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépas-

ser : 25cm en zone IIa
— les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur de la zone nodale

(zone critique)
— les longueurs à prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales

dans la zone nodale sont :
L′ = 2h

h′ = max(he6 , b, h, 60 cm)

Avec :
h : Hauteur de la poutre ;
b et a : Section d’un poteau ;
he : Hauteur libre entre deux étages.

Conditions de BAEL91

La section AL des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes
Pour une section entièrement comprimée :
— AL ≥ 4 cm2par mètre de périmètre
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Figure 6.4 – Espacement entre les armatures longitudinales

— 0.2%B ≤ AL ≤ 5%B
Avec :

B : Section totale du poteau
— Amin = ft28

fe
Bpour une section entièrement tendue

— Pour les sections rectangulaires, la distance maximale de deux barres voisines doit
Respecter la condition suivante

c ≤ min(b+ 10 cm, 40 cm)

b : Petite côté du rectangle

Les armatures transversales

Conditions de RPA99 (version 2003) : Les armatures transversales des poteaux sont
calculées à l’aide de la formule suivante

At
δt
≥ ρa Tu

a fe

Avec : Tu : Effort tranchant ;
a : Hauteur totale de la section brute ;
fe : Limite élastique des armatures transversales et
ρa : Coefficient dépend de l’élancement géométrique λg

ρa = 2.5 siλg ≥ 5 avecλg = Lf
a

ρa = 3.75 siλg ≤ 5

— Espacement entre les armatures transversales :δt
Zone nodale

δt ≤ min(10φL, 15 cm) zone IIa

96



6.3. Étude des poteaux

Zone courante
δt ≤ 15φL zone IIa

— Section minimale des armatures transversales

At
δt b

en %est donné comme suit

Si :

λg ≥ 5 −→ 0.4%

−λg ≤ 3 −→ 0.8%

−3 ≤ λg ≤ 5 −→ Interpolation des valeurs limites précédentes avec

λg = (Lf
a
ou
Lf
b

)

Avec :
a et b : Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée et
Lf : Longueur du flambement
Conditions de BAEL91 [B.A.E.L.91/A.8.1.3] :
— Le diamètre des armatures transversales doit être

ϕt ≤
1
3ϕmax

— L’espacement des armatures transversales a pour valeur

δt = min(15φL min, 40 cm, b+ 10 cm)

Avec
b : Plus petite dimension de la section transversale du poteau
φL min :Plus petit diamètre des armatures longitudinales nécessaire à la résistance.

Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir trois cours
des armatures transversales.

6.3.3 sollicitations de calcul

6.3.4 Exemple de calcul

ferraillage du poteau (60× 60)cm2
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Figure 6.5 – Les armatures transversales dans la zone de recouvrement

Figure 6.6 – Section réduite du béton

les armatures longitudinales

situation durable et transitoire
État limite ultime(1.35G+1.5Q)
b=60 cmh=60 cmd=54 cm

première cas :

Les sollicitations prises en compte
N=2852.97 KN
M=37.98 KN m

6.3.5 Calcul suivant l’axe y-y

position du point d’application de l’effort normal N’

e = M

N
= 37.98

2852.97 = 1.3 cm ≤ h

12 = 5 cm
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−→ l’effort normal de compression se trouve dans la moitié de la hauteur du noyau central

Etat limite ultime(E.L.U)

A′1 = N − 100B σb
100σ2

A′1 = 2852970− 100× 60× 60× 14.2
100× 348 = −64.9 cm2 ≤ 0 −→ A′1 = 0 cm2

État limite ultime stabilité de forme(E.L.U.S.F)

λ ≤ max[50, 67678e
h

]

λ = 3.46Lf
h

= 3.46 318.5
60 = 18, 37 ≤ max[50, 67 e

h
]

la condition est vérifiée−→le calcul se ramené au calcul de la même section en flexion
composée sollicitée à :

N ′1 = α1N

M ′1 = N ′1 e

e1 = e+ ea

Excentricité additionnelle

ea = max(2 cm, l

250) = max(2 cm, 455
250) = 2 cm

e = 1.3 cm

e1 = e+ ea = 1.3 + 2 = 3.3 cm

α1 = 1 + 0.2× ( λ35)2 = 1.05

N ′1 = 2995.62 KN

M ′1 = 98.86 KN m

Position du point d’application de l’effort normal de compression N ′1

e1 = M ′1
N ′1

= 3.3 cm ≤ e0 = h

2 = 30 cm

−→L’effort normal de compression N ′1 se trouve à l’intérieure de la section
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Vérification si la section et partiellement comprimée

(0.337h− 0.81 c1)σb b h ≤ N ′1(d− c1)−M ′1
(I) = (0.337× 60− 0.81× 6)× 14.2× 60× 60× 10−2 = 7852.032 KN m

Moment par rapport aux armatures les moins comprimées

M ′1 = N e

e = e1 + (h2 − c1) = 3.3 + (60
2 − 6) = 27.3 cm

M ′1 = 2852.97× 27.3 = 778.86 KN m

(II) = 2995.62(54− 6)× 10−2 − 778.86 = 659.04 KN m

(I) = 7852.032 KN m ≥ (II) = 659.04 KN m

−→la section est partiellement comprimée donc le calcul se ramène en flexion simple de
la même section sollicitée par le moment

6.3.6 calcul des armatures en flexion simple

Vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = M1
σb b d2 = 778860

14.2× 60× 542 = 0.313

µ = 0.313 ≥ µAB = 0.186⇒ pivot B ; εb = 3.5%

µ = 0. ≤ µL = 0.392⇒ A′ n’existe pas

1000εs = 1000εl ⇒ σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa

⇒ α = 1.25 (1−
√

1− 2µ = 0.486

β = 1− 0.4α = 0.806

Détermination des armatures

A1 = M1
σs β d

= 778860
348× 0.806× 54 = 51.42 cm2

On revient à la flexion composée

AFC1 = A1 −
N

100σs
= 51.42− 2995620

100× 348 = −34.66 cm2 ≤ 0 −→ AFC1 = 0
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6.3.7 situation accidentelle(G+Q+ E; 0.8G+ E)

1ercas

Les sollicitations prises en compte
N=56.75 KN
MZcorr = 31.74 KN m

6.3.8 Calcul suivant l’axe z-z

position du point d’application de l’effort normal N’

e = M

N
= 31.74

56.75 = 55.92 cm

L’excentricité n’est pas faible → le ferraillage se feras en flexion composes sans ma-
joration des efforts N étant effort de compression se trouve à l’extérieure de la section
→ section partiellement comprimés,donc le calcul se ramène au calcul en flexion simple
avec un moment fictif Mf = N.e

6.3.9 Vérification si la section et partiellement comprimée

Vérification de l’existence des armatures comprimées

M1 = N e′

e′ = e+ (h2 − c1) = 55.09 + (60
2 − 6) = 79.92 cm

M1 = 56.75× 0.7992 = 45.35 cm

µ = M1
σb b d2 = 45350

18.48× 60× 542 = 0.014

µL = 0.8αl(1− 0.4αl

1000εl = fe
200γs

= 2→ αl = 3.5
3.5 + 1000εl

= 0.636

µL = 0.379

µ = 0.014 ≤ µL = 0.379

βl = 1− 0.4αl = 0.746
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Détermination des armatures

A1 = M1
σs β d

= 45350
400× 0.746× 54 = 2.81 cm2

On revient à la flexion composée

AFC1 = A1 −
N

100σs
= 2.12− 56750

100× 400 = 1.39 cm2

2emecas

Les sollicitations prises en compte
N=123.73 KN
My = 27.39 KN m

position du point d’application de l’effort normal N’

e0 = M

N
= 27.39

123.73 = 22.13 cm

L’excentricité n’est pas faible→ le ferraillage se feras en flexion composes sans majoration
des efforts N étant effort de compression se trouve à l’extérieure de la section → section
partiellement comprimés,donc le calcul se ramène au calcul en flexion simple avec un
moment fictif Mf = N.e

6.3.10 Vérification si la section et partiellement comprimée

Vérification de l’existence des armatures comprimées

M1 = N e′

e′ = e+ (h2 − c1) = 22.13 + (60
2 − 6) = 46.13 cm

M1 = 123.73× 0.4613 = 57.07 cm

µ = M1
σb b d2 = 57070

18.48× 60× 542 = 0.018

µL = 0.8αl(1− 0.4αl

1000εl = fe
200γs

= 2→ αl = 3.5
3.5 + 1000εl

= 0.636

µL = 0.379

µ = 0.014 ≤ µL = 0.379

βl = 1− 0.4αl = 0.746
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Détermination des armatures

A1 = M1
σs β d

= 57070
400× 0.991× 54 = 3.54 cm2

On revient à la flexion composée

AFC1 = A1 −
N

100σs
= 2.12− 123730

100× 400 = 0.45 cm2

3emecas

Les sollicitations prises en compte
Nmin = −1314.85 KN
Mycorr = −29.58 KN m
Mzcorr = −16.52 KN m

6.3.11 calcul suivant l’axe y-y

e0 = M

N
= 29.58

1314.85 = 2.25 cm

λ = 3.46Lf
h

= 3.46 318.5
60 = 18, 37 ≤ 50

La condition est vérifiée → le calcul se ramène au calcul de la même section en FC

e0 = M

N
= 29.58

1314.85 = 2.25 cm ≤ h

2 − c = 24 cm

l’effort normal de traction est appliqué entre les armatures → section entièrement
tendue

Remarque

Section entièrement tendue →le diagramme passe par le pivot A [Demain I] →

εs1 = εs2 = 10%⇒ σs1 = σs2 = σ10 = fe
γs

N = (A1 +A2)σ10

N a = A1 σ10(d− δ′ d)

⇒ A1 = N a

100σ10(d− δ′ d)

a = h

2 − c− e = 21.75 cm

A1 = 1314850× 21.75
100× 400(54− 6) = 14.89 cm2

A2 = N

σ10
−A1 = 17.98 cm2
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6.3.12 calcul suivant l’axe z-z

e0 = M

N
= 16.52

1314.85 = 1.56 cm

λ = 3.46Lf
h

= 3.46 318.5
60 = 18, 37 ≤ 50

La condition est vérifiée → le calcul se ramène au calcul de la même section en FC

e0 = M

N
= 16.52

1314.85 = 1.56 cm ≤ h

2 − c = 24 cm

l’effort normal de traction est appliqué entre les armatures →section entièrement
tendue

Remarque

Section entierement tendue →le diagramme passe par le pivot A [Domain I] →

εs1 = εs2 = 10%⇒ σs1 = σs2 = σ10 = fe
γs

N = (A1 +A2)σ10

N a = A1 σ10(d− δ′ d)

⇒ A1 = N a

100σ10(d− δ′ d)

a = h

2 − c− e = 22.44 cm

A1 = 1314850× 22.44
100× 400(54− 6) = 15.37 cm2

A2 = N

σ10
−A1 = 17.5 cm2

6.3.13 Armature minimales

Vérification de l’effort tranchant

Tmax = 265.36 N

τ = Tmax
b d

= 256360
100× 60× 54× 100 = 0.79 MPa

τ̄u = min(0.2fc28
γb

, 4 MPa = 4 MPa

τ = 0.79 MPa ≤ τ̄u = 4 MPa −→ c.v

Donc les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne du poteau
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Diamètre des armature transversales

φt ≥
φl max

3 = 1.6
3 = 0.53 cm

Donc on prend φt = 8 mmavec une nuance d’acier FeE400

Espacement des armatures transversales

suivant les règles BAEL91

δt ≤ min(15φlmin, 40 cm, b+ 10 cm

δt = 18 cm

D’après les règles RPA99/V2003
— Zone nodale :

δt ≤ min(10φlmin, 15 cm) = 12 cm (6.30)

— Zone courante
δt ≤= 15φlmin = cm (6.31)

δt = cm

armatures transversales minimales

λg = lf
h

= 318.5
60 = 5.30

3 ≤ λg = 5.3 −→ Amin = 0.0055% b δt = cm2

6.3.14 Détermination de la zone nodale

L′ = 2× 60 = 120 cm

h′ = max(he6 , b, h, 60 cm) = max(410
6 , 60, 60, 60 cm) = 68 cm

Type Section Acal[cm2] AminR.P.A[cm2] Choix Acor[cm2] Lrcm

1 30× 30 4.29 7.2 8T12 9.04 70
2 40× 40 5.22 12.8 6T12+4T14 12.94 80
3 45× 45 6.52 16.2 4T20+6T12 19.38 80
4 50× 50 4.54 20 10T16 20.1 80
5 55× 55 9.88 24.2 6T16+4T20 24.7 80
6 60× 60 17.98 28.6 4T20+8T16 28.8 80
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Figure 6.7 – zone nodale

Figure 6.8 – ferraillage poteau 60

6.4 Étude des voiles

6.4.1 Introduction

les voiles sont des éléments en béton armé dont la longueur est au moins 4 fois
supérieure à la largeur Le rôle principal des voiles est de reprendre les efforts horizontaux
grâce à leurs rigidités importantes Dans notre structure , on distingue deux types de
voiles

— voile de contreventement
— voile périphérique

6.4.2 Ferraillage des voiles de contreventement

Selon l’article [7.7.4 du RPA 99 version 2003], le calcul des voiles se fera exclusivement
dans la direction de leur plan moyen en appliquant les règles classique de béton armé
(DTR-B.C.2.41"CBA933)si les conditions suivantes sont satisfaites

— satisfaction des conditions de dimensionne-ment fixées par le [RPA995(version2003)/7.7.1]
— les voiles de contreventement sont disposées dans deux direction orthogonales.Pour

notre structure,les deux conditions précédentes sont satisfaites ,par la suite on de-
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Figure 6.9 – Les sollicitations de calcul d’un voile

vra disposer les ferraillages suivantes :
Des aciers verticaux
Des aciers horizontaux
Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’action

RPA99/2003/V.5.2 −→


1.35G+ 1.5Q
G+Q+ E

0.8G+ E

Les armatures verticales

les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens ,ils seront calculés en
flexion composées avec effort tranchant [RPA99/7.7.4]

Sens X-X

Nz,My → section des armatures verticales à l’extrémité de voile (voir figure .VII.2)

Sens Y-Y

Nz,My ⇒ section des armatures verticales parallèle au

6.4.3 condition de RPA995 version 2003

Les armatures minimales

— A chacune des extrémités du voile ⇒ Av ≥ 4HA10
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— En zone courante (section des aciers verticaux parallèle aux parements du voiles

A1 = [(L− 2a)e] 0.1%

A2 = (Le 0.15%)− 2Av
A′v = max(A1;A2)

— Lorsqu’une partie du voile est tendue sous l’action des forces verticales et ho-
rizontales , l’effort de traction doit être en totalité pris par les armatures , le
pourcentage minimum de l’armature verticale sur toute la zone tendue est de
0.2% de la section

— si des efforts importants de compression agissent sur l’extrémité ,les barres verti-
cales doivent respecter les condition imposées aux poteaux

L’espacement des barres verticales

— S = min(1.5e; 30 cm)⇒ en zone courante
— A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié

sur L/10 de la larguer du voile ,cet espacement doit être au plus égal à 15 cm
— Le diamètre des barres verticales du voile :

φ ≤ L

10 e

6.4.4 Les armatures horizontales

Les armatures horizontales sont des armatures de répartition avec
— calcul des armatures horizontales :

At
b0 St

≥ τu − 0.3ft28K

0.9 fe

γs

Avec K=1 , γs = 1

Disposition des armatures

— Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres
horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile

— Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à 90%
la partie supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par
recouvrement)

— Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135% ayant une longueur
de 10φ
Dans le cas ou il existe des talons de rigidité,les barres horizontales devront être
ancrées sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un
ancrage droit

108



6.4. Étude des voiles

Figure 6.10 – Voile le plus défavorable

— Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins quatre épingles
au mètre carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées
vers l’extérieur
Les longueurs de recouvrement doivent être égales à
40φpour les barres situées dans les zones ou le reversement du signe des efforts
est possible
20φpour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les
combinaisons possibles des charges

6.4.5 Exemple de calcul(voile l’épaisseur 15 cm
Vérification au flambement :

λ̄ = max[50,min(67 ea
h

, 100)]

ea = max[2 cm, h− e250 ] = 2 cm

λ̄ = max[50,min(67× 2
100 , 100)]

λ̄ = 50

λ = Lf

√
12
a

Lf = 0.7× 330 = 231 cm

λ = 231
√

12
15 = 40.01

λ ≤ λ̄ = 50 −→ le calcul se fera à la flexion composée
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Figure 6.11 – Section de calcul

Après l’interprétation des résultats donnés par le fichier "Etabs"les sollicitations maxi-
males sont :

calcul du ferraillage

sens x− x
Nz = 129.2 KN

Mx = 93.83 kN m

la section de calcul est de dimension :
calcul de l’excentricité :

e = 93.83
129.2 × 100 = 72.62 cm ≤ h

2 − c = 443
2 − 10 = 211.5 cm

L’effort normal de compression se trouve l’intérieur de la section

(1) = (0.337h− 0.81 c1)σb b h

= (0.337× 443− 0.81× 10)18.48× 15× 443 = 17 338 198 N m

(2) = N(d− c1)−M1

M1 = N(e+ h

2 − c) = 129200(72.62 + 443
2 − 10)10−2

M1 = 3 670 830.4 N m

(2) = 129200(398.7− 10)10−2− 3670830.4 = −36 206 630 N m

(1) ≥ (2)⇒ S.P.C

Le calcul se ramène en flexion simple avec moment fictif M1

110



6.4. Étude des voiles

vérification de l’existence de A’

µ = M1
σb b d2 = 3670830.4

18.48× 15× 398.72 = 0.083

µl = 0.379 ≥ µ = 0.1⇒ A’ n’existe pas

α = 1.25 (1−
√

1− 2µ = 0.108

β = 1− 0.4α = 0.956

Détermination des armatures

A1 = M1
σs β d

= 3670830.4
400× 0.956× 398.7 = 24.07 cm2/ml

On revient à la sollicitation réel

A=A1 −
N

100σs
= 24.07− 129200

100× 400 = −2 cm2 ≤ 0⇒ AFC1 = 0

Armatures minimale

Amin = 0.0015 b h = 0.0015× 15× 443 = 9.96 cm2/mL

A = max(Acal, Amin) = 9.96 cm2/mL

Choix

9T12/mL→ A = 10.18 cm2/mL

Le choix des armatures

sens x− x :les armatures verticales :deux nappes de 9T12/mL

L’espacement minimal des barres verticales et horizontales

Selon RPA(version 2003) :

S ≤ min(1.5 a; 30 cm)

S ≤ min(1.5× 15; 30 cm) = 22.5 cm

,alors L’espacement se prend en fonction du nombre de barre à condition que : S ≤
22.5 cm Donc ,on adoptera un espacement S = 20 cm

S′ = 20/2 = 10
cm
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6.4. Étude des voiles

6.4.6 calcul des armatures transversales

6.4.7 Vérification de l’effort tranchant

τ̄u = min(0.2fc28
γb

, 5 MPa) = 4.347 MPa

τ = Tu
e d

= 1.4× 64.6× 103

100× 15× 398.7 = 0.15 MPa

τu ≤ τ̄u

Espacement des armatures transversales

S ≤ min(1.5× 15; 30 cm) = 22.5 cm

Donc ,on adoptera un espacement S = 20 cm

armatures transversales

At
b0 S

≥ τu − (0.3ft28K)
0.9 fe

γs

→ pas de reprise de bétonnages

At
b0 S

≥ τu

0.9 fe

γs

⇒ At ≥
τu

0.9 fe

γs

b0 S

At ≥
0.15

0.9400
1
× 15× 20 = 0.1 cm2

armatures transversales minimales

At min
b S

≥ 1
fe

min[τu2 ; 0.4 MPa]

At min ≥
b S

fe

τu
2 ⇒ At min = 0.056 cm

At = max(Atcal;At min)

At = max(0.1 cm2; 0.056 cm2) = 0.1 cm2

choix :
2φ8→ A = 0.1 cm2
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6.5. Étude du voile périphérique

Figure 6.12 – Contrainte du voile

6.5 Étude du voile périphérique
Le voile périphérique est un panneau vertical en béton armé entourant une partie ou

la totalité du l’immeuble, destiné à soutenir l’action des poussées.
Selon le RPA99 /2003, Les ossatures au-dessus de niveau de base du bâtiment, doivent

comporter un mur adossé continu entre le niveau de fondation et le niveau de base. Le
voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

— Une épaisseur minimale de 15 cm.
— Les armatures sont constituées de deux nappes
— Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1% de la section du béton dans

les deux sens (horizontal et Vertical).
— Les armatures de ce voile ne doit pas réduire sa rigidité d’une manière importante.

6.5.1 Les sollicitations

calcul de la poussée des terres

q = Kp γ h

avec
Kp :Coefficient de poussée Kq :Coefficient du aux surcharge
h :hauteur du voile
γ :masse volumique des terres Kp :utilisée le tableau de caquot et Kérisel
avec :δ = 2

3φ
φ = 35

γ = 1700 m3

Kp = 0 247

113



6.5. Étude du voile périphérique

calcul des contraintes

σ0 = 0

σ266 = 0.247× 17× 3.3 = 13.85 KN/m2

On va considère le viol une dalle qui s’appuie sur 4 coté avec une charge uniformément
répartie q

q = 13.85 + 0
2 = 6.925 KN/m2

combinaisons fondamentales

État limite ultime(E.L.U) :

qu = 1.35× 692.5 = 934.875 daN/m2

pour une bande de 1 mde largeur :

q̄u = qu 1 = 934.875 daN/m2

État limite service(E.L.S) :
qs = 692.5 KN/m2

pour une bonde de 1 mde largeur :

q̄s = qs 1 = 692.5 daN/m2

calcul des sollicitation

État limite ultime(E.L.U) :
Mu
x = µux qu L

2
x suivant la direction Lx

Mu
y = µuyM

u
x , suivant la direction Ly

État limite service(E.L.S) :
M s
x = µsx qs L

2
x suivant la direction Lx

M s
y = µsyM

s
x , suivant la direction Ly

ρ = Lx
Ly

= 330
465 = 0.71

ρ = 0.71 ≥ 0.4⇒ la dalle porte suivant deux sens
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6.5. Étude du voile périphérique

Figure 6.13 – panneau de dalle appuie sur4 coté

calcul des moments

Mx = µx q L
2
x

My = µyMx

État limite ultime(E.L.U) :
ρ = 0.71

µux = 0.0671⇒Mx = 683.13 daN m

µuy = 0.4471⇒My = 305.42 daN m

État limite service(E.L.S) :
ρ = 0.71

µsx = 0.0731⇒Mx = 551.27 daN m

µsy = 0.5940⇒My = 327.45 daN m

Sens x-x
Combinaison E.L.U E.L.S

Ma(daN m) 204.939 165.381
Mt(daN m) 512.347 413.452

Sens y-y
Combinaison E.L.U E.L.S

Ma(daN m) 152.71 163.725
Mt(daN m) 259.607 278.332
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6.5. Étude du voile périphérique

Figure 6.14 – Section de calcul en travée(xx)

6.5.2 calcul de ferraillage

Enrobage

Fissuration préjudiciable −→ a = 2 cm

Cx = a+ φ

2

Cy = a+ φ+ φ

2

φmax ≤
h0
10 = 15

10 = 1.5 cm

En prend :φ = 1 cm
Donc

Cx = a+ 1
2 = 2.5 cm

Cy = a+ 1 + 1
2 = 3.5 cm

dx = h0 − cx = 12.5 cm

dy = h0 − cy = 11.5 cm

Le ferraillage en appui et en travée est le meme en va prendre le moment maximal(moment
en travée)

Sens x-x

État limite ultime(E.L.U) :

Mu
t = 512.347 daN m
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6.5. Étude du voile périphérique

vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mu
t

σb b d2
x

= 5123.47
14.2× 100× 12.52 = 0.023

µ = 0.023 ≤ µ = 0.186⇒ A’ n’existe pas

α = 1.25 (1−
√

1− 2µ = 0.29

β = 1− 0.4α = 0.95

Détermination des armatures

Aut = Mu
t

σs β dx
= 5123.47

348× 0.95× 12.5 = 1.1 cm2/ml

Armatures minimale

Amin = 0.0008 b h = 0.0008× 15× 100 = 1.2 cm2/mL

A = max(Acal, Amin) = 1.2 cm2/mL

Espacement maximal des armatures

L’écartement des armatures :

δ ≤ min(3hd; 33 cm) = 33 cm

Choix

5T10/mL→ A = 3.93 cm2/mL

État limite service(E.L.S) :
M s
t = 413.452 daN m

D = 15A
B

= 15× 3.93
100 = 0 58

E = 2Dd = 2× 0.58× 12.5 = 14.5

Y1 = −D +
√
D2 + E = −0.58 +

√
0.582 + 14.5 = 3.27 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A(d− Y1)2 = 6187.65 cm2

K = Ms

I
= 4134.52

6187.65 = 0 668

σb = K Y1 = 0.668× 3.27 = 2.18 MPa
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6.5. Étude du voile périphérique

Figure 6.15 – Section de calcul en travée(YY)

σs = 15K(d− Y1) = 92.48 MPa

Fissuration préjudiciable

σ̄s = min(2/3fe; 150µ) = min(2/3× 400; 150× 1.6) = 240 MPa

σ̄b = 0.6 fc28 = 15 MPa{
σb ≤ σ̄b
σs ≤ σ̄s Les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues

(6.32)

État limite ultime(E.L.U) :

Mu
t = 259.607 daN m

vérification de l’existence des armatures comprimées

µ = Mu
t

σb b d2
y

= 2596.07
14.2× 100× 11.52 = 0.014

µ = 0.014 ≤ µ = 0.186⇒ A’ n’existe pas

α = 1.25 (1−
√

1− 2µ = 0.018

β = 1− 0.4α = 0.992

Sens y-y

Détermination des armatures

Aut = Mu
t

σs β dx
= 2596.07

348× 0.992× 11.5 = 0.65 cm2/ml

Armatures minimale

Amin = 0.0008 b h = 0.0008× 15× 100 = 1.2 cm2/mL

A = max(Acal, Amin) = 1.2 cm2/mL
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6.5. Étude du voile périphérique

Espacement maximal des armatures

L’écartement des armatures :

δ ≤ min(3hd; 33 cm) = 33 cm

Choix

5T10/mL→ A = 3.93 cm2/mL

État limite service(E.L.S) :
M s
t = 278.332 daN m

D = 15A
B

= 15× 3.93
100 = 0 58

E = 2Dd = 2× 0.58× 11.5 = 13.34

Y1 = −D +
√
D2 + E = −0.58 +

√
0.582 + 13.34 = 3.12 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A(d− Y1)2 = 5152.10 cm4

K = Ms

I
= 2783.32

5152.10 = 0 54

σb = K Y1 = 0.54× 3.12 = 1.68 MPa

σs = 15K(d− Y1) = 67.87 MPa

Fissuration préjudiciable

σ̄s = min(2/3fe; 150µ) = min(2/3× 400; 150× 1.6) = 240 MPa

σ̄b = 0.6 fc28 = 15 MPa{
σb ≤ σ̄b
σs ≤ σ̄s Les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues

(6.33)

Donc le ferraillage sera deux nappes , T10 espacées de 20 cmpour le ferraillage vertical.
Pour le ferraillage horizontal on adopte deux nappes de T10 espacées de 20 cm
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Chapitre 7

Étude des fondations

7.1 Introduction
Les fondations sont les éléments de structure destinées à transmettre au sol résistant,

les différentes charges (permanentes, surcharges d’exploitation, surcharges climatiques,
sismiques, etc.) en provenance de la superstructure.

Pour les bâtiments courants, on distingue principalement deux types de fondations :
— les fondations superficielles qui par définition ne sollicitent que les couches (de

sol) superficielles et peu profondes. Selon leurs dimensions en plan, on distingue
les semelles isolées , les semelles filantes et les radiers

— les fondations profondes (pieux) qui reportent les charges à la fois sur les couches
profondes et superficielles qu’elles traversent.

7.2 Le sol

7.3 Calcul des fondations

7.3.1 Les sollicitations

Après analyse de la structure par le logiciel Etabs, nous obtenons pour chaque com-
binaison d’action, la somme des réactions verticales N et les composantes Mx et My de
la somme des moments par rapport au O qui coincide avec l’origine des axes. les valeurs
obtenues sont résumées dans le tableau suivant :
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7.3. Calcul des fondations

Figure 7.1 – Les fondations superficielles

Réactions

Combinaisons N [kN] Mx[kN m] My[kN m]

G+Q 5537.16 1.27 26.39
1.35G+ 1, 5Q 7342.1 1.85 37.27
G+Q+ Ex 1785.99 2.245 39.74
0.8G+ Ex 1133.41 1.305 25.76
G+Q+ Ey 1757.2 15.306 26.78
0.8G+ Ey 1101.47 14.36 12.80

Table 7.1 – Somme des réactions pour différentes combinaisons d’action

Calculons la surface de fondation S nécessaire pour supporter la totalité des charges
de la superstructure

S = Nu

σ̄sol
(7.1)

7.3.2 Estimation de la surface totale de fondation requise

Connaissant l’effort vertical maximal en provenance de la superstructure et la contrainte
Le poteau le plus sollicité est un poteau carré ( (70× 70)cm2 ) qui doit transmettre

à ELU, un effort vertical centrée N = 3064.86 kN.
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7.4. Etude du radier

Figure 7.2 – Semelle isolée

La semelle sera une semelle carrée de côté A qui vérifie la relation :

N

A2 ≤ σ̄sol ⇒ A ≥
√

N

σ̄sol
=

√
3064.86× 102

2 ≈ 350 cm2 (7.2)

σ̄sol :Contrainte admissible du sol
L’entraxe minimal des poteaux étant de 3.5 m, on remarque qu’il va avoir un che-

vauchement entre les semelles, ce qui revient à dire que ce type de semelles ne convient
pas à notre cas.

7.4 Etude du radier

7.4.1 Généralité

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, il
est choisi selon ces trois principales caractéristiques

— Un mauvais sol
— Charges transmises au sol sont importantes
— Les poteaux rapprochés (petites trames)

On opte pour un radier nervuré afin d’augmenter sa rigidité.

7.4.2 L’état limite ultime de résistance

Situation durable et transitoire

E.L.U→ 1,35G+1,5Q

situation accidentelle

ACC1→ G+Q+E
ACC2→ 0,8G+E
ACC3→0,8G-E
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7.4. Etude du radier

7.4.3 L’état limite de service

E.L.S→G+Q

pré-dimensionnement du radier

pour des raison pratique le radier va déborder de 80 cmde chaque coté

Dalle

l’épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes

Lmax
25 ≤ h1 ≤

lmax
20

Avec
Lmax :longueur maximale entre les axes des poteaux
lmax = 6.20 m⇒ 0.24 m ≤ h1 ≤ 0.31 m→ h1 = 0.25 m

7.4.4 condition de cisaillement

on doit vérifier que

τu = τu
bd
≤ τ̄u = Min(0, 1fc28; 4Mpa) = 2.5 MPa

avec
Tu = ql

2 ; q = Nu 1ml
Srad

N=73 530.24 KN
L = 6.20 m; b = 1 m

Tu = ql

2bd ; q = Nu L 1ml
2Srad b(0, 9τ̄) ≤ τ̄

h ≥ Nu L.1ml
2sradb(0,9τ̄) = 0.25 m

⇒ h2 ≥ 25 cm

7.4.5 conclusion

h ≥Max(h1;h2) = 30 cm
On prend : h = 40 cm
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7.4. Etude du radier

7.4.6 Nervure

condition de la raideur(rigidité)

Pour un radier rigide, il faut que utilise la notion de la longueur élastique définie par
l’expression suivante

lmax ≤
π

2Le

Avec :le = 4
√

4EI
bK

Avec
Le : la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou

flexible)
E : Module de Young
I : Moment d’inertie de l’élément considéré sur 1mlI = bh3

12
K : coefficient de raideur du sol.
=largeur de la semelle.

k =


0.5 kg/cm3 → Très mauvais sol
4 kg/cm3 → Sol moyen Cours de fondation, master 1 génie civil
12kg/cm3 → Très bon sol

(7.3)

Dans notre cas on à un sol moyen donc
K=4kg/cm3 = 4, 104kN/m3

E=3, 21× 104MPa
On aura :
Lmax ≤ π

2 Le ⇒ce qui conduit à :h ≥ 3
√

3K
E (2L

π )4

h ≥ 3
√

3×40
2,31×104 (2×6

π )4 ⇒ h ≥ 0.92 m
On prend h1 = 1.00 m

Condition de coffrage

b ≥ Lmax
10 = 620

10 = 62 cm
on opte pour b = 62 cm

condition de la flèche

la hauteur des nervures se calcule par la formule qui suit :

Lmax
15 ≤ h2 ≤

lmax
10

on a : Lmax = 6.20 m⇒ 0.41 m ≤ h2 ≤ 0.62 m on prend :h2 = 50 cm
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7.4. Etude du radier

condition de non poinçonnement

il faut que : Nu ≤ 0, 045Uc h fc28.......(1)
Avec : Uc : périmètre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier
h :Épaisseur du radier

Uc = 2 (a1 + b1)

a1 = a+ h

b1 = b+ h

Uc = 2 (a+ b+ 2h)

l’équation(1) deviendra :
Nu ≤ 0, 045 2 (40 + 50 + 2h)
Nu :charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée à l’ELUR pour

notre structureNumax = 2428.66 KNappliqué sur un poteau de section rectangulaire de
dimension a = 70 cm et b = 70 cm

Nu = 2428, 66 = 0, 045.2.(0, 7+0, 7+2.h).h.25.103 ≥ 0⇒ 4500h2+3150h−2428, 66 =
0
⇒≥ 0.50 m
On prend :h3 = 0.6 m

Remarque

pour satisfaire les quatre conditions précédemment , soit hn = 100 cm

Conclusion

Épaisseur de la dalle du radier h = 40 cm
les dimension de la nervure :

hN = 100 cm

b = 60 cm

Pré dimensionnement des poutres

On distingue deux types de poutre apparentes :
— poutre principales
— poutre secondaires

Dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

0, 3h ≤ b0 ≤ 0, 4h

b1 ≤ min(L− b02 ; L10)

b = 2 b1 + b0
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7.4. Etude du radier

Figure 7.3 – dimension de la poutre

poutre principales poutre secondaires

h(cm) 140 100
h0(cm) 40 30
b0(cm) 14 10
b1(cm) 61 45
b(cm) 136 100

7.4.7 Détermination des sollicitations

Caractéristique du radier

h = 140 cm;hd = 40 cm;hn = 100 cm
Surface du radier S = 441 m2

Moment d’inertie

Ixx = 16 206.75 m4

Iyy = 16 206.75 m4

Centre de gravité du radier

xG = 10.5 m
yG = 10.5 m

Surcharges d’exploitation Qr

Qr = 2, 5× S
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7.4. Etude du radier

Qr = 2, 5× 441⇒ Qr = 1102.5 KN

7.4.8 Combinaisons d’actions

Etat limite ultime(E.L.U)

Situation durable et transitoire(1, 35G+ 1, 5Q) + (1, 5Qr)

N1
u = 73 421.1 KN

Nu = 73421, 1 + 1102, 5⇒ Nu = 75 074.85 KN
Mx = 1.85 KN m
My = 37.27 KN m

Etat limite service(E.L.S)[(G+Q) + (Qr)]

Ns = 53371.16 + 1102.5⇒ Ns = 54 473.66 KN
Mx = 1.277 KN m
My = 26.39 KN m

Vérification des contraintes sous radier

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans les deux sens longi-
tudinal et transversal.

σ1,2 = N

Srad
± M

I
.v

σmoy = 3σmax+σmin
4 ≤ σsol

avec
σmax et σmin contrainte maximale et minimale dans les deux extrémités du radier.
N : l’effort normal du aux charges verticales
Srad : Surface du radier

Etat limite Ultime(E.L.U)

σ1,2 = Nu

Sr
± Mu

Ir
.v

Nu = 75 074.85 KN
σ̄adm = 2 bar

Suivant l’article de RPA99/V2003

σ̄adm = σ̄usol = 2 σ̄sol = 4 bars
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7.4. Etude du radier

Sens X-X

σ1,2 = [75074,85
441 ± 1,85

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.70 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.70 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.70 bars

Sens Y-Y

σ1,2 = [75074,85
441 ± 37,27

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.70 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.70 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.70 bars

Etat limite Ultime(E.L.S)

σ1,2 = Ns

Sr
± Ms

Ir
.v

Ns = 54 473.66 KN

Sens X-X

σ1,2 = [54473,66
441 ± 1,27

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.23 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.23 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.23 bars

SensY-Y

σ1,2 = [54473,68
441 ± 26,39

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.32 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.32 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.32 bars
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7.4. Etude du radier

Situation accidentelle

Sens X-X

σ1,2 = [35390,13
441 ± 601,85

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.00 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.00 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.00 bars

Sens Y-Y

σ1,2 = [35390,13
441 ± 125,27

16206,75 × 10, 5] 10−2
σ1 = 1.00 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée
σ2 = 1.00 bars ≤ σ̄adm → condition vérifiée

la contrainte moyenne

σmoy = 3σ1+σ2
4 = 1.00 bars

vérification vis-à-vis de l’effort de soulèvement

On doit vérifier que sous pression hydrostatique le bâtiment ne soulève pas

p ≥ 1, 5S γ Z

Avec :
p :poids du bâtiment
S :surface d’assise
Z :l’ancrage
γ :poids volumique de l’eau(1 t/m3)
pour la structure étudier p = 4423.766 t
1, 5S γ Z = 1, 5× 441× 1× 2 = 1323 t
p = 4423.766 t ≥ 1323 t→CV
p ≥ 1, 5S γ Z ⇒la structure est stable

7.4.9 Ferraillage du radier

Ferraillage de la dalle

Le radier sera calculé comme un plancher en dalle pleine renversé et sollicité à la
flexion simple causée par la réaction du sol, il faut considérer le poids propre du radier
comme une charge favorable. On calculera le panneau le plus sollicité et on adoptera le
même ferraillage pour tout le radier.

— le calcul se fait pour une bande de 1 m de largeur en flexion simple
— la fissuration est considérée comme préjudiciable
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7.4. Etude du radier

Figure 7.4 – dalle sur 04 appuis

Détermination des efforts

charge pour une bande de 1m

q = σm(L4 ) 1m

le panneau le plus sollicité :
Lx = 4.43 m
Ly = 6.20 m
ξ = Lx

Ly
= 4,43

6,20 = 0, 78 ≥ 0, 4⇒ la dalle porte suivant les deux directions.

Mx = µx.q.L
2
x →

suivant la direction Lx
My = µy.Mx →

suivant la direction Ly

7.4.10 Etat limite Ultime(E.L.U)

qu = σm(L4 ) 1m = 188.28 KN/ml

7.4.11 Etat limite Service(E.L.S)

qs = σm(L4 ) 1m = 146.19 KN/ml

Situation accidentelle

qacc = σm(L4 ) 1m = 110.75 KN/ml
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7.4. Etude du radier

Lx(m) Ly(m) Lx/Ly µx µy Mx(KN.m) My(KN.m)

E.L.U 4,43 6,2 0,78 0,0584 0,5608 215,78 121,00
E.L.S 4,43 6,2 0,78 0,0650 0,6841 186,48 127,57

les moments maximums Sont calculés comme suit :

Max = 0, 5Mx;Mtx = 0, 85Mx

May = 0, 5My;Mty = 0, 85My

sens Mappui Mtravée Mappui Mtravée

sens X 107,89 161,84 93,24 139,86
sens Y 60,5 90,75 63,5 95,25

Calcul des armatures

Enrobage

Fissuration préjudiciable→ a = 2 cm

Cx = a+ φ

2 (7.4)

Cy = a+ φ+ φ

2 (7.5)

φmax ≤
h0
10 = 40

10 = 4 cm (7.6)

(7.7)

on prend φ = 2 cm
Donc :Cx = a+ 2

2 = 3 cm
Cy = a+ 2 + 2

2 = 5 cm
dx = h0 − Cx = 40− 3 = 37 cm
dy = h0 − Cy = 40− 5 = 35 cm

7.4.12 Sens X-X

En appui

Etat limite ultime (E.L.U)

Mu = 107.89 kN m/ml = 107 890 N m/ml (7.8)

µ = Mu

σb × b× d2 = 107890
14.2× 100× 372 = 0.055 ≤ µAB = 0.392 (7.9)

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (7.10)
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7.4. Etude du radier

Figure 7.5 – L’enrobage

Figure 7.6 – section de calcul en appui xx

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.0707
β = 1− 0.4α = 0.971

Détermination des armatures

Au = Mu

σs × β × d
= 107890

348× 0.971× 37 = 8, 68cm2/ml (7.11)

condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× h = 0.2× 2.1

400 × 100× 37 = 4.46 cm2/ml (7.12)

At = max(Au;Amin) = 8.68 cm2/ml (7.13)

choix des armatures

6T16/ml = 12.08 cm2/ml T16⇒ e = 15 cm
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État limite service (E.L.S)

Ms = 93 240 N m
D = 15×A/b = 15× 12, 08/100 = 1.81 cm
E = 2×D × d = 2× 1, 81× 37 = 134 cm2

Y1 = −D +
√
E +D2 = −1.81 +

√
134 + 1, 812 = 10 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A (d− Y1)2 = 100 (10)3

3 + 15× 12, 08× (37− 10)2 = 165 428.13 cm4

K = Mser
I = 93240

165428,13 = 0, 60
σb = K × Y1 = 0, 60× 10 = 6, 00Mpa ≤ σ̄b = 0, 6× 25 = 15 MPa
σs = 15K × (d− Y1) = 15× 0, 60× (37− 10) = 243 MPa
σs = 243 MPa ≥ σ̄s = 240 MPa

Conclusion

les armatures calculées à l’E.L.U ne convient pas et doivent être recalculé à l’E.L.S

⇒
{
σb ≤ σ̄b = 15 MPa
σb ≥ σ̄s = 240 MPa

(7.14)

Détermination des armatures à l’Etat limite de dervice

µ1 = Ms
σ̄s b d2 = 107890

240×100×372 = 0 0033

µ1 = 0 0033→
{
β1 = 0.661
k1 = 27.02

(7.15)

Vérification de l’existence des armatures comprimées

σb = σ̄s
k1

= 240
27.02 = 8.88 MPa ≤ σ̄b = 15 MPa⇒ A′ 6 ∃

As = Ms
σ̄s.β1.d

= 1
111×0.11×11 = 11.11 cm2/ml

choix des armatures

1T10/ml→ A = 11.11 cm2/ml
T10→ e = 15 cm

En travée

Etat limite ultimes(E.L.U)

Mu
ax = 161 840 N m (7.16)

µ = Mu
tx

σb × b× d2
x

= 161840
14.2× 100× 372 = 0.083 ≤ µAB = 0.392 (7.17)
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Figure 7.7 – Section de calcul de débord

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (7.18)

⇒ α = 0.104;β = 0.958
A = 161840

348×0.958×37 = 13.12 cm2/ml

choix des armatures

7T16/ml→ A = 14.07 cm2/ml
T16→ e = 13 cm

Etat limite de service(E.L.S)

M s
ax = 139 860 kN m

Fissuration préjudiciable

⇒
{
σ̄b = 0, 6.fc28 = 15 MPa
σ̄s = min[2

3 .fe; 15η] = 240 MPa
(7.19)

D = 15× A
b = 15× 12, 08/100 = 1.81 cm

E = 2×D × d = 2× 1, 81× 37 = 133.86 cm2

Y1 = −D +
√
E +D2 = −1.81 +

√
133.86 + 1.812 = 13.52 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A (d− Y1)2 = 100 (13.52)3

3 + 15× 12, 08× (37− 13.52)2 = 186 575.21 cm4

K = Mser
I = 139860

186575.21 = 0, 74
σb = K × Y1 = 0, 74× 13, 52 = 10, 00Mpa ≤ σ̄b = 0, 6× 25 = 15 MPa
σs = 15K × (d− Y1) = 15× 0, 74× (37− 13.52) = 260.62 MPa
σs = 260 MPa ≥ σ̄s = 240 MPa

Conclusion

les armatures calculées à l’E.L.U ne convient pas pour l’E.L.S et doivent être recal-
culées

⇒
{
σb ≤ σ̄b = 15 MPa
σs ≥ σ̄s = 240 MPa

(7.20)
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Figure 7.8 – Section de calcul en travée y-y

Détermination des armatures à l’Etat limite de service

µ1 = Ms
σ̄s b d2 = 139860

240×100×372 = 0 0043

µ1 = 0 0043→
{
β1 = 0.661
k1 = 27.02

(7.21)

Vérification de l’existence des armatures comprimées

σb = σ̄s
k1

= 240
27.02 = 8.88 MPa ≤ σ̄b = 15 MPa⇒ A′ 6 ∃

As = Ms
σ̄s.β1.d

= 1
111×0.11×11 = 11.11 cm2/ml

choix des armatures

1T10/ml→ A = 11.11 cm2/ml
T10→ e = 15 cm

7.4.13 Sens y-y

En travée

Etat limite Ultime(E.L.U)

Mu = 90.75 daN m/ml = 90 750 N m/ml (7.22)

µ = Mu

σb × b× d2 = 90750
14.2× 100× 352 = 0.052 ≤ µAB = 0.392 (7.23)

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (7.24)

α = 1.25(1−
√

1− 2µ) = 0.066
β = 1− 0.4α = 0.973
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Détermination des armatures

Au = Mu

σs × β × d
= 90750

348× 0.973× 35 = 7, 65cm2 (7.25)

condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× h = 0.2× 2.1

400 × 100× 35 = 4.22 cm2 (7.26)

At = max(Au;Amin) = 7.65 cm2 (7.27)

choix des armatures

4T16/ml = 8.04 cm2/ml (7.28)
T16→ e = 13 cm (7.29)

(7.30)

État limite service (E.L.S)

Ms = 95 250 N m
D = 15×A/b = 15× 7, 65/100 = 1.15 cm
E = 2×D × d = 2× 1, 15× 35 = 80.4 cm2

Y1 = −D +
√
E +D2 = −1.15 +

√
80, 5 + 1.152 = 8.00 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A (d− Y1)2 = 100 (8)3

3 + 15× 8, 04× (35− 8)2 = 104 984.06 cm4

K = Mser
I = 95250

104984,06 = 0, 90
σb = K × Y1 = 0, 90× 8 = 7, 26Mpa ≤ σ̄b = 0, 6× 25 = 15 MPa
σs = 15K × (d− Y1) = 15× 0, 9× (35− 8) = 364.5 MPa
σs = 364.5 MPa ≥ σ̄s = 240 MPa

Conclusion

les armatures calculées à l’E.L.U ne convient pas et doivent être recalculé à l’E.L.S

⇒
{
σb ≤ σ̄b = 15 MPa
σb ≥ σ̄s = 15 MPa

(7.31)

Détermination des armatures à l’état limite de service

µ1 = Ms
σ̄s b d2 = 95250

240×100×352 = 0 00343

µ1 = 0 00343→
{
β1 = 0.379
k1 = 37, 63

(7.32)
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Vérification de l’existence des armatures comprimées

σb = σ̄s
k1

= 240
37,63 = 6.38 MPa ≤ σ̄b = 15 MPa⇒ A′ 6 ∃

As = Ms
σ̄s.β1.d

= 95250
240×0.379×35 = 7.93 cm2/ml

choix des armatures

4T16/ml→ A = 8.04 cm2/ml
T16→ e = 13 cm

En appui

Etat limite ultimes(E.L.U)

Mu
ax = 60 500 N m (7.33)

µ = Mu
tx

σb × b× d2
x

= 60500
14.2× 100× 352 = 0.034 ≤ µAB = 0.392 (7.34)

1000εs ≥ 1000εl → σs = fe
γs

= 400
1.15 = 348 Mpa (7.35)

⇒ α = 0.043;β = 0.982
A = 60500

348×0.982×35 = 5.05 cm2/ml

choix des armatures

4T16/ml→ A = 8.04 cm2/ml
T16→ e = 13 cm

Etat limite de service(E.L.S)

M s
ax = 63 500 N m

Fissuration préjudiciable

⇒
{
σ̄b = 0, 6.fc28 = 15 MPa
σ̄s = min[2

3 .fe; 15η] = 240 MPa
(7.36)

D = 15× A
b = 15× 8, 04/100 = 1.21 cm

E = 30×D × d = 30× 8, 04× 35 = 84.42 cm2

Y1 = −D +
√
E +D2 = −1.21 +

√
84, 42 + 1.212 = 8.05 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A (d− Y1)2 = 100 (8,05)3

3 + 15× 8, 04× (35− 8, 05)2 = 105 024.33 cm4

K = Mser
I = 63500

105024,33 = 0, 60
σb = K × Y1 = 0, 6× 8, 05 = 4, 83Mpa ≤ σ̄b = 0, 6× 25 = 15 MPa
σs = 15K × (d− Y1) = 15× 0, 6× (35− 8, 05) = 242.55 MPa
σs = 242.55 MPa ≥ σ̄s = 240 MPa
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7.4. Etude du radier

Figure 7.9 – Schéma de ferraillage de radier

Conclusion

les armatures calculées à l’E.L.U ne convient pas pour l’E.L.S et doivent être recal-
culées

⇒
{
σb ≤ σ̄b = 15 MPa
σs ≥ σ̄s = 240 MPa

(7.37)

Détermination des armatures à l’Etat limite de service

µ1 = Ms
σ̄s b d2 = 63500

240×100×252 = 0 0022

µ1 = 0 0022→
{
β1 = 0.661
k1 = 27.02

(7.38)

Vérification de l’existence des armatures comprimées

σb = σ̄s
k1

= 240
27.02 = 8.88 MPa ≤ σ̄b = 15 MPa⇒ A′ 6 ∃

As = Ms
σ̄s.β1.d

= 1
111×0.11×11 = 11.11 cm2/ml

choix des armatures

1T10/ml→ A = 11.11 cm2/ml
T10→ e = 15 cm
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7.4. Etude du radier

Figure 7.10 – Schéma statique du débord

Schéma de ferraillage du radier

7.4.14 Ferraillage du débordement

le débordement est de 90 cm de chaque coté

Etat limite ultime(E.L.U)

qu = 170.23 kN/m2

pour une bonde de 1m de largeur
qu = 108.1× 1 = 170.23 KN/ml
Mu = −qu. l

2

2 = −21.27 KN m
µ = M

σb×b×d2
x

= 21270
14.20×100×352=0.012

µ = 0.012 ≤ µl = 0.392⇒ A′et1000εs ≥ 1000εl ⇒ σs = 348 MPa
⇒ α = 0.015;β = 0.993
Auax = 1.75 cm2/ml

Condition de non fragilité

Amin = 0.2ft28
fe
× b× h = 0.2× 2.1

400 × 100× 35 = 4.23 cm2 (7.39)

At = max(Au;Amin) = 4.23 cm2 (7.40)
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choix des armatures

4T12/ml = 4.62 cm2/ml (7.41)
T12→ e = 25 cm (7.42)

(7.43)

État limite service (E.L.S)

qs = 123, 52kN/m2

Ms = −15.44 kN m
D = 15×A/b = 15× 4, 62/100 = 0.69 cm
E = 30×D × d = 30× 4, 62× 35 = 48.51 cm2

Y1 = −D +
√
E +D2 = −0.69 +

√
48, 51 + 0, 692 = 6.31 cm

I = b Y 3
1

3 + 15A (d− Y1)2 = 100 (6,31)3

3 + 15× 4, 62× (35− 6, 31)2 = 65 416.59 cm4

K = Mser
I = 15440

65416.5 = 0, 23
σb = K × Y1 = 0, 23× 6, 31 = 1, 45Mpa ≤ σ̄b = 0, 6× 25 = 15 MPa
σs = 15K × (d− Y1) = 15× 0, 23× (35− 6, 31) = 98.98 MPa
σs = 98.98 MPa ≥ σ̄s = 240 MPa

Conclusion

les armatures calculées à l’E.L.U convient pour l’E.L.S

⇒
{
σb ≤ σ̄b = 15 MPa
σb ≤ σ̄s = 15 MPa

(7.44)

7.4.15 Ferraillage des poutres

Charge équivalente

pour faciliter le calcule des poutres,on remplace les charges triangulaires et trapézoï-
dales par des charges équivalentes uniformes(par unité de longueur),ces dernières sont
obtenues en égalisant les sollicitations maximales(M,T)provoquées par le chargement
réel et celle données par une charge désignée par(q équivalente)

7.4.16 Accidentelle

poutres principales

q1 = [q̄1
Ly + (Ly − Lx)

2 ] 2
ly

q1 = [170, 236,20+(6,20−4,43)
2 ] 2

6,20
q1 = 218.83 KN
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Figure 7.11 – Distribution des charges sur les poutres principales

Figure 7.12 – Distribution des charges sur les poutres secondaires

poutres principales

q1 = [q̄1
Lx
2 ] 2

lx

q1 = [170, 234,43
2 ] 2

4,43
q1 = 170.23 KN

Etat limite ultime(E.L.U) Etat limite service(E.L.S)
poutres principales 218,83 158,78
poutres secondaires 158,78 123,52

poutres principales

Avec
q̄1 : charges provenant du radier
q1 : charge équivalente
Mi : sollicitations réelle apportées par les poteaux

Poutres secondaires

les résultats des moments sont récapitulés dans le tableau suivant
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7.4. Etude du radier

Poutres principales Poutres secondaires

Sollicitations travée appui travée appui

Mu(KN.m) 642.17 525.17 272.57 200.89
Macc(KN.m) 881 1560 282 646
Ms(KN.m) 465.10 380.36 203.37 149.89
T (KN) 2153 1002
Au(cm2) 15.5 28 10.9 11.09
As(cm2) 10.9 10.09 13.3 22.2
Aacc(cm2) 6.3 12.7 7.9 10

A = max(Au;Aacc;As) 15.2 28 13.3 22.2
choix des armatures 10T16 10T20 10T14 10T18

A = 20cm2 A = 31.40cm2 A = 15.39cm2 A = 25.43cm2

Vérification de l’effort tranchant

poutre au sens principales

τu = Tu
b.d = 2153000

218×100×100 = 0.98 MPa
τ̄u = min(0, 15.fc28/1, 5; 4MPa) = 2.5 MPa
τu = 0.98 MPa ≤ τ̄u → Condition vérifiée
les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne de la poutre

poutre aux sens secondaire

τu = Tu
b.d = 1002000

158×100×100 = 0.63 MPa
τ̄u = min(0, 15.fc28/1, 5; 4MPa) = 2.5 MPa
τu = 0.63 MPa ≤ τ̄u → Condition vérifiée
les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne de la poutre

7.4.17 Ferraillage des poutres

poutre principale

poutre secondaire
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Figure 7.13 – Ferraillage de la poutre principale en appui

Figure 7.14 – Ferraillage de la poutre principale en travée
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Figure 7.15 – Ferraillage de la poutre secondaire en appui

Figure 7.16 – Ferraillage de la poutre secondaire en travée
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Conclusion générale

La recherche du bon comportement de la structure nous a conduits à dégager un
certain nombre de conclusions, dont les plus importantes sont :

— La simplicité de la structure nous permet de prévoir aisément son comportement
en cas de séisme

— Il est plus facile d’obtenir un bon comportement dynamique vis-à-vis des sollicitations-
sismiques, lorsque la structure est symétrique

— Une bonne disposition des voiles permet d’avoir une bonne répartition des charges
entre les portiques et les voiles (interaction) et de limiter les effets de torsions
(moment de torsion)

— Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-à-vis des déplacements hori-
zontaux, nous avons vérifié les effets du second ordre (effet P-delta)

— Nous avons vérifié les moments résistants ultimes dans les poteaux et les poutres
au niveau des zones nodales et nous avons constaté qu’il n’y a pas de risque de
formation de rotules plastiques dans les poteaux avant les poutres

Outre la résistance, l’économie est un facteur très important qu’on peut concrétiser
en faisant le choix adéquat des sections de béton et d’acier dans les éléments résistants de
l’ouvrage, tout en respectant les sections minimales requises par le règlement en vigueur.
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Outils informatiques

Logiciel AUTOCAD
Logiciel ETABS
Logiciel EXCEL
Logiciel RDM6
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