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 الملخص

 

  إلى  بالإضافة  رضيأ  وطابق  سف لي  طابق  من  يتألف  سكني  لمبنى  تفصيلية  دراسة  المشروع  هذا  يقدم
 12   الزلزالية  المنطقة  في  مصنفة  المنطقة  هذه  وهران  ولاية  في  طوابق

   استخدام  تم.2003طبعة 99  للزلازل  المضادة  الجزائرية  القواعد  حسب

  استعملنا  للهيكل  ةالديناميكي  الدراسة  وتأكيد  لضمان  المسلحة  الخرسانة  من  والتحقق  الحسابات  اجل  من
  الحمل  و  يلالتشغ  الدائم  كالحمل  الأحمال  مختلف  عن  الناتجة  القوة  تحديد  اجل  من                  برنامج

  هذه  لمسلحةا  الإسمنت  من  وجدران  يبعضها  مرتبطة  أعمدة  من  فتتألف  المبنى  دعامات  أما  الزلزالي
  اختيارها  فتم  البناية  أساسات  أما  محيطها،  وتثبيت  البناية  استقرار  تامين  في  تستعمل  بدورها  الأخيرة
الأرض  على  منظم  بشكل  وتوزعها  عليها  المطبقة  والقوى  الحمولات  لتتحمل  
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ROBOT 

ROBOT;RPA99 version 2003;BAEL91/99 



  

Summary 

 

This work presents a detailed study of a residential building consisting of 
a basement and a ground floor plus (12) floors, located in the Wilaya of 

Oran, This region is classified in seismic zone IIa, according to the 
Algerian earthquake resistant regulations RPA99version 2003. For the 

calculations and the verifications of the reinforced concrete the modified 
RPA99V2003 and BAEL9199) were used and to insure and validate the 
dynamic study of the structure we used the ROBOT software, in order to 

determine the different loads due to loads (died load, live load and 
seismic load). The porticoes that associated with the reinforced concrete 

shear-walls provide the wind-bracing. The peripheral Shear-walls 
insured the anchoring of the building and the foundation raft adopted to 

support the loads and to distribute them on the soil 

 

 

 

 

 

 

 

Keywords: Building, Reinforced concrete, Robot2023, RPA99version2003, 

BAEL91/99. 



  

Résumé 

 

Ce projet présent une étude détaillée d’un bâtiment à usage d’habitation 
constitué d'un sous-sol et d'un Rez de chaussée plus (12) étages, implanté 
dans la wilaya de Oran, cette région est classée en zone sismique IIa selon 
le RPA99 version 2003. Pour les calculs et les vérifications du béton armé 

le RPA99V2003 et le (B.A.E.L91 modifié99) ont été utilisés, et pour 
assurer et valider l'étude dynamique de la structure nous avons utilisé le 
logiciel ROBOT, afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux 
chargements (charges permanentes, d’exploitation et charge sismique).Le 
contreventement est assuré par les portiques associés avec les murs voiles. 

Les voiles périphériques assurés l’ancrage du bâtiment et pour les 
fondations nous avons adopté le radier générale pour supporter les 

charges et les repartir sur le sol. 
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Liste des notations  

BAEL     Béton armé à l’état limite  

RPA       Règlement parasismique Algérien  

ELUR      Etat limite ultime de résistance  

ELS       Etat limite de service  

G       Charge permanents  

Q P      Charge d’exploitation 

 E       Charge sismique  

Qu       Chargement ultime  

Qs      Chargement de service  

Mf       Moment fléchissant  

Mt       Moment de flexion en travée  

Ma       Moment de flexion en appui  

Md      Moment en appui droite  

Mg        Moment en appui gauche  

N       Effort normal  

Td      Effort tranchant à droite du point considéré  

Tg     Effort tranchant à gauche du point considéré  

fc28        Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 jours d’âge  

ft28       Résistance caractéristique du béton à la traction à 28 jours d’âge  

Eij       Module de déformation longitudinale instantané  

Evj        Module de déformation longitudinale différée  

𝛾s       Coefficient de sécurité pour l’acier  

𝛾b       Coefficient de sécurité pour le béton  

h        Hauteur des éléments (poteaux, poutres)  

b        Largeur des éléments 

h0       Hauteur de la table de compression  

𝜎b      Contrainte de calcul dans le béton  

𝜎 ͞b       Contrainte admissible limite dans le béton  



  

𝜎s      Contrainte de calcul dans l’acier  

𝜎 ͞s        Contrainte admissible limite dans l’acier  

𝜏u       Contrainte tangentielle de calcul  

𝜏 ͞𝑢        Contrainte tangentielle limite  

∅t     Diamètre des armatures  

S      Espacement entre armatures transversales  

Au       Armatures calculées à l’ELUR  

As      Armatures calculées à ELS  

A      Armatures en appuis  

At       Armatures en travées  

Ixx      Inertie par rapport à l’axe des abscisses  

Iyy      Inertie par rapport à l’axe des ordonnées  

Mzz     Inertie massique  

Lf      Longueur de flambement  

Br      Section réduite  

Lx     La plus petite dimension d’un panneau de dalle pleine  

Ly     La plus grande dimension d’un panneau de dalle pleine  

I0     Moment d’inertie de la section homogène  

If        Moment d’inertie fictif  

F       Flèche due à une charge considérée (g; j; p)  

∆ft      Flèche total  

𝜌       Rapport entre deux dimensions 𝜌=(𝐿𝑋/𝐿𝑌)  
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INTRODUCTION GENERALE : 

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé dans l’acte de bâtir. Cette étude vise à 

mettre en application les connaissances acquises durant les cinq années de formation en génie civile 

à travers l’étude d’un ouvrage en béton armé. 

Chaque étude de projet du bâtiment a des buts : 

- La sécurité (la plus important) : Assurer la stabilité et la résistance de l’ouvrage. 

 - Economie : sert à diminuer les coûts du projet (les dépenses). 

 - Confort 

 - Esthétique. 

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation c’est déjà un avantage d’économie, car il est 

moins chère par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou métallique) avec beaucoup 

d’autres avantages comme par exemples : 

- Souplesse d’utilisation. 

 - Durabilité (duré de vie). 

 - Résistance au feu. 

Dans le cadre de ce projet de fin d’étude, nous avons procédé au calcul d’une tour comportant un 

RDC + 12 étages avec S.SOL, en béton armé. 

Après une descende de charges et un pré dimensionnement des éléments structuraux, une étude 

dynamique est effectuée pour trouver les caractéristiques dynamiques du bâtiment et calculer les 

efforts engendrés par les différentes sollicitations normales et accidentelles. 

Dans cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis autodesk robot structural 

analysis particulièrement efficace dans la modélisation des bâtiments à plusieurs étages. Il nous a 

permis non seulement la détermination des caractéristiques dynamiques de la structure, mais aussi 

les efforts internes qui sollicitent chaque élément de la structure. Les efforts engendrés dans le 

bâtiment, sont ensuite utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons et les 

dispositions constructives exigées par la réglementation algérienne dans le domaine du bâtiment à 

savoir les Règles Parasismiques Algériennes "RPA99/V 2003" et les Règles de Conception et de 

Calcul des Structures en Béton Armé "BAEL 91".
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I.1.INTRODUCTION : 

 Le projet faisant l’objet de ce mémoire est un bâtiment en béton armé composé d’un sous-sol, RDC 

et 12 étages. 

 Le sous-sol utilisé pour parking. 

 Le rez de chaussée et Les autres étages à usage d’habitation. 

 Cet ouvrage comporte une terrasse inaccessible.   

I.2.CONCEPTION ET CHOIX STRUCTUREL :  

L’ossature d’un bâtiment doit assurer la résistance et la stabilité de l’ensemble structurel solliciter 

par les efforts horizontales (séisme, vent) et verticales (poids propre, les surcharges …etc.). Notre 

structure est contreventée par des portiques auto stables, ainsi que des voiles  

I.3. Présentation de l'ouvrage : 

Le projet consiste à 1'étude d'une tour en béton armé à usage d'habitation 

RDC+12 étages). Le bâtiment sera implanté à la périphérie de la wilaya de « Oran». Selon le 

RPA 99/2003, Oran est une zone de sismicité moyenne (zone II a). 

Selon le rapport de sol, La construction sera fondée sur un sol ferme  

Contrainte admissible de 2 bars. 

L'architecture retenue du bâtiment présente une irrégularité en plan et une régularité 

en élévation, 

Les planches sont constitués par des dalles en corps creux en assurant une rigidité du 

Diaphragme horizontal 

 

Fig. I.1 : Vue sur la situation de site étudie. 
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I.4. CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES : 

 Les caractéristiques de ce projet sont les suivantes :  

 Hauteur d’étage : 3,06m. 

 Hauteur de RDC : 3,06m. 

 Hauteur de sous-sol : 2,8m. 

 Hauteur totale : 43,18m. 

 La longueur totale : 24,70m. 

 La largeur totale : 21,9m. 

 La surface totale : 537,225m². 

 

 Fig. I.2: vue en plan 
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 Fig. I.3 : plan de sous-sol 
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I.5. Caractéristiques géométriques du sol 

 La contrainte du sol est ͞σsol = 2 bars 

 Le sol d'assise de la construction est un sol Ferme 

 Le bon sol a 1.2 m 

 I.6.Actions et sollicitations : 

 Une action représente toute cause produisant un état de contrainte dans la structure étudiée. On 

distingue trois types d’actions : 

I.6.1.Actions permanentes : 

o Poids propre de la structure. 

o Poids des superstructures. 

o Poussée ses terres. 

 

 

Fig. I.4 : plan d’étage courant 
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I.6.2.Actions variables :  

o Charges d’exploitations. 

o Effet de températures.  

I.6.3.Actions accidentelles : 

o Choc. 

o Séismes.  

Ces actions sont générées dans les sections des sollicitations :  

Moment fléchissant. 

Effort tranchant.  

Effort normale.  

Moment de torsion. 

I.7. Les éléments de la structure :  

I.7.1. les Plancher : 

Planchers sont l’ensemble des éléments horizontaux de la structure d’un bâtiment destiné reprendre 

les charges d’exploitation ou autres charges permanentes 

Le bâtiment comporte deux types de planchers : 

 Planchers à corps creux : Constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné 

sur place espacées de 60cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton 

armé d’une épaisseur de 4 cm. 

Ils sont utilisés pour tous les planches de bâtiment 

 Plancher à dalle pleine : Utilisé généralement dans les cas d’irrégularité de forme 

Dans le projet l’usage de se types dalle est pour les balcons de différentes étages, 

I.7.2. Contreventement : 

 Des voiles intérieurs et dans les deux sens longitudinal et transversal.  

 Des portiques constituent par des poteaux et des poutres. 

I.7.3.maçonnerie : 

 La maçonnerie du tour est réalisée en brique creuses, les mures extérieures et de séparation son 

constituées en double parois. Donc l’épaisseur est (15 + 10) cm, séparés par une lame d’air de 5 cm. 

Les murs intérieurs de 10 cm d’épaisseur en briques creuses. 
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I.7.4. Escaliers : 

L’escalier permet l’accès aux différents niveaux jusqu’au dernier étage, elle est 

Constituée à chaque niveau de trois volées et deux paliers intermédiaires. 

I.7.5. Ascenseur : 

La structure comporte une cage d’ascenseur du RDC jusqu’au 12 éméétage 

I.7.6. L’acrotère : 

Au niveau de terrasse, la tour est entourée d’un acrotère conçu en béton armé de 60cm. D’auteur et 

de 10cm d’épaisseur. 

I.8.Caractéristiques mécanique des matériaux : 

I.8.1. Le béton : 

Le béton est un matériau composite constitué de granulats gros et fins (gravier ou pierre concassée, 

sable), de ciment et d’eau, le mélange entre le ciment et l'eau forme une pâte qui durcit. Le béton a 

pour rôle principal la reprise des efforts de compression 

 Dosage  

La composition courante d’un mètre cube de béton est approximativement la suivante : 

 Ciment CPJ–CEM II/B 32,5       350 𝑘𝑔 

 Sable 𝐷𝑠< 5 𝑚𝑚                            800 𝐾𝑔 

 Gravier 5/15 et 15/25                1150 𝐾𝑔 

 Eau de gâchage                           175𝐾g 

Résistance à la compression : 

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

d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diamètre et de 32cm de hauteur. Une 

résistance nominale à la compression de 𝟐𝟓𝑴𝑷𝒂 prévue pour le béton à 28 jours, « dans les 

conditions courantes de fabrication des bétons avec autocontrôle surveillé» 

1. Résistance à la traction :  

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

définie par les relations : 𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28 = 2.1 𝑀𝑃𝑎 

 2. Contraintes limites :  

a) Etat limite ultime :  

𝑓𝑏𝑢 = 
0.85fc28

γ𝑏
 

Avec    𝛾𝑏 = 1.5 pour les situations durables.   
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𝛾𝑏 = 1.15 Pour les situations accidentelles. 

 Les diagrammes de contraintes déformations adoptés sont :  

- Parabole-Rectangle pour les sections entièrement comprimées. 

- Rectangulaire simplifié pour les autres cas. 

 

 

 

b) Etat limite de service : 

 Contrainte de compression dans le béton : 𝜎𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 

I.8.2.L’acier : 

 L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction, on le combine avec le 

béton pour compenser la faiblesse de ce dernier vis-à-vis de la traction. 

 Type d’acier utilisé :  

On utilise se types d'armatures : 

- Des hautes adhérences de nuance 𝐹𝑒𝐸400  

- En situation accidentelle 𝜎𝑠= 400 𝑀𝑃𝑎.  

- En situation durable 𝜎𝑠= 348 𝑀𝑃𝑎 

- Module de Young E= 200000 𝑀𝑃𝑎.  

- Des treillis soudés de nuance 𝐹𝑒𝐸240 

 Résistance de calcul :                   𝒇𝒔𝒖 = 
𝑓𝑒

γs
 

Allongement :  𝜺𝒍 = 
𝑓𝑒

γs Es
 

Fig. I.5 : Diagramme contraintes-déformations du 

béton. (BAEL91) 
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I.9.Conclusion :  

Dans ce chapitre nous avons cité tous les caractéristique des matériaux (béton-acier), les dimensions 

du notre projet, la situation géographique avec le zonage de la wilaya, les règlements et les 

hypothèses de calculs puis les caractéristiques structurales de quelque éléments que nous serons 

réalisés dans les prochaines chapitre.

Fig. I.6 : Diagramme contraintes-déformations de l’acier. 
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II.1.Introduction : 

Le pré dimensionnement est une base utilisée pour déterminer les dimensions des éléments 

structuraux à respecter des conditions tels de la rigidité et la flèche (BAEL et RPA). 

Ce calcul préliminaire concerne : 

 Les poutres. 

 Les planchers. 

 Les bacons. 

 Les voiles.  

 Les escaliers. 

 Les poteaux  

 L'acrotère. 

  II.2. Pré dimensionnement : 

 II.2.1. Pré dimensionnement du plancher : 

 Plancher à dalle pleine : 

Les dalles sont des plaques minces dont l'épaisseur est faible par rapport aux autres dimensions et 

qui peuvent reposer su 2, 3 ou 4 appuis. Ce type d'élément travail essentiellement en flexion simple 

 Résistance au feu: 

 e = 7 cm pour une heure de coup de feu.  

 e = 11 cm pour deux heures de coup de feu.  

 e = 17.5 cm pour quatre heures de coup de feu. 

    Donc      e = 11 cm      

 Isolation phonique: 

 Selon les règles techniques « BAEL 91 » en vigueur en l’Algérie l’épaisseur du plancher doit être 

supérieure ou égale à 15 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique. On limite donc notre 

épaisseur à : e=15 cm. 

Résistance à la flexion :  

Selon les normes BAEL 91, le calcul de l'épaisseur du plancher doit être effectué en fonction du 

critère de rigidité : 

 

 

➢ Dalle reposant sur deux appuis…. ……………………. 
𝑳𝑿

𝟑𝟓
< 𝒆 <

𝑳𝑿

𝟑𝟎
 

➢ Dalle reposant sur trois ou quatre appuis: …………...  
𝑳𝑿

𝟓𝟎
< 𝒆 <

𝑳𝑿

𝟒𝟎
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Avec : LX ; LY : respectivement, la petite et les grandes dimensions du plus grande panneau de la 

dalle  LY LX . 

 Pour notre structure les panneaux reposant sur quatre appuis : 

 Pour LX 295cm ; LY  550cm  

 On trouve : α= 
 𝐿𝑋

𝐿𝑌
 = 

 300

550
 =0.55 ˃0.4 

 La dalle travail dans les deux sens. 

Donc :     
𝟐𝟗𝟓

𝟓𝟎
< 𝒆 <

𝟐𝟗𝟓

𝟒𝟎
 = 5.9 < 𝒆 < 7.38 

Donc l’épaisseur retenue est :    hd= 15cm. 

 Plancher à corps creux : 

On a opté pou un plancher semi préfabriqué (cops creux, poutrelles et dalle de compression) que 

présente les avantages suivants :  

• Faciliter de réalisation.  

• Réduction de la masse du plancher et par conséquence l'effet sismique.  

• Il fait fonction d'isolation acoustique et thermique.  

• Economie dans le coût de coffrage. 

Généralement, l'épaisseur de plancher à cops creux est déterminée par  

𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟐𝟓
< 𝒆 <

𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟐𝟎
 

𝐿𝑚𝑎𝑥: Étant la plus grande plus grande portée de poutrelles (entre nus). 

 La plus grande portée de poutrelles est : 𝐿𝑚𝑎𝑥 = 550 𝑐m 

𝟓𝟓𝟎

𝟐𝟓
< 𝒆 <

𝟓𝟓𝟎

𝟐𝟎
    22 < 𝑒 <  27.5         e=24cm 

 Une épaisseur de plancher de 24 cm est choisie, ce qui correspond à une dalle de compression 

d'une épaisseur de 4 cm, associée à un corps creux d'une hauteur de 20 cm. 

II.2.2. Pré dimensionnement des poutres : 

Les poutres sont des éléments porteurs en béton avec des armatures en acier incorporé, servant de 

base à transmettre les charges aux poteaux.  

Le Pré dimensionnement des poutres est effectué selon les formules de BAEL91 et vérifié selon le 

RPA99-2003. 

 Selon BAEL91 
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Conditions de la flèche 

  
𝐋

𝟏𝟓
< 𝐇 <

𝐋

𝟏𝟎
    

       𝟎. 𝟑𝐡 ≤ 𝐛 ≤ 𝟎. 𝟕𝐡  

 

b : la largeur de la poutre  

 h : la hauteur de la poutre 

 L : la longueur de la poutre entre nus si les dimensions des appuis sont connues 

 Vérification d’après RPA99 version 2003 : 

   b ≥ 20cm  

   h ≥ 30cm 

    
𝐡

𝐛
    ≥ 4 

1. Les poutres Principale :    L=6,10 m=610 cm 

        

      

 

On prend :     H=45 cm 

                      B= 30cm 

b=30cm ≥ 20cm ………………………………. CV 

 h =45 cm  30cm …….……………………….. CV  

 
H

B
= 1.66  4 ……………………………………..CV 

1. Les poutres Secondaire :     L= 3,60 m=360 cm    

 

      On prend :     H=35cm 

                      B= 30cm 

b=30cm ≥ 20cm ………………………………. CV 

 h =35cm  30cm …….……………………….. CV  

 
𝟑𝟔𝟎

𝟏𝟓
< 𝐇 <

𝟑𝟔𝟎

𝟏𝟎
   24  H  36    

𝟏𝟎. 𝟓 ≤ 𝐛 ≤ 𝟐𝟒. 𝟓 

 

 

𝟔𝟏𝟎

𝟏𝟓
< 𝐇 <

𝟔𝟏𝟎

𝟏𝟎
    40.6  H  61       

𝟏𝟓 ≤ 𝐛 ≤ 𝟑𝟓 
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H

B
= 1.16  4 ……………………………………..CV 

 

       Poutre principale                                                  Poutre secondaire 

 

  

  

 

  

  

 

II.2.3. Pré dimensionnement des voiles : 

a) voile de contreventement 

Dans l’article 7.7.1 du RPA99/version 2003 illustre le pré dimensionnement des voiles en béton 

armé, qui servent à contreventer le bâtiment d’une part en reprenant les efforts horizontaux (séisme 

et vent), et d’autre part, à reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent aux fondations 

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant à la condition 𝑙 ≥ 4𝑒. Dans le cas contraire, 

ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires. 

Le RPA99 version 2003, exige une épaisseur minimale de 15 𝑐𝑚, de plus, l'épaisseur doit être 

déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage ℎ𝑒 et des conditions de rigidité aux extrémités. 

 Pour les voiles avec deux abouts sur des poteaux : e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/25 ; 15 𝑐𝑚] ;   

 Pour les voiles avec un seul about sur un poteau : e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/22 ; 15 𝑐𝑚] ;  

 Pour les voiles à abouts libres : e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/20 ; 15 𝑐𝑚]. 

 

H=45cm 

B= 30cm 

H=35cm 

B= 30cm 

 
Fig. II.1 : dimensions des poutres 

 

Fig. II.2 : Voile en élévation 
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On a : 𝒉𝒆 = 3𝟎6 𝒄m 

Nous avons dans notre cas 2 types de voiles : 

e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/25 ; 15 𝑐𝑚]                   e > 𝑀𝑎𝑥 [12.24 ; 15 𝑐𝑚] 

e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/22 ; 15 𝑐𝑚] e > 𝑀𝑎𝑥 [13.9 ; 15 𝑐𝑚] 

On adopte l'Epaisseur du voile : e =20cm 

Vérification de la condition L˃ 4e : 

a) sens longitudinale Lmin = 350cm≥4 (25)=100cm…………CV  

b) sens transversale Lmin = 450cm≥4 (25)=100cm…………CV 

b) Voile périphérique de sous-sol : 

L’épaisseur doit être déterminée en Fonction de la hauteur libre He et des conditions de rigidité aux 

extrémités : e > 𝑀𝑎𝑥 [ℎ𝑒/25 ; 15 𝑐𝑚] ;   

he = 2,80 cm : la hauteur libre d’étage  

e > 𝑀𝑎𝑥 [11.2 ; 15 𝑐𝑚]             e=20cm 

II.2.4. Pré dimensionnement d’escaliers : 

Le choix de dimension en fonction de la condition d’utilisateur et de destination de l’ouvrage ; 

pratiquement on doit remplir les conditions suivantes : 

a) Pour passer d’un étage à l’autre difficilement, on prend : 14cm ≤ h ≤ 20cm  

b) Et « g » : 22cm ≤ g ≤ 33cm  

c) Pour vérifie que la condition convient, on utilise la formule empirique de « BLONDEL » : 

g+2h=m Avec : 59cm≤ m ≤ 66cm  

Dans notre cas nous avons : 

 14 cm ≤ h= 17 cm ≤ 20cm  

 22 cm ≤ g = 30 cm ≤ 33cm  

 60 cm ≤ g+2h = 64cm ≤ 66cm 

Donc on adopte :          h = 17 cm  

                                      g = 30 cm  

 Hauteur: H=3.06 m. 

 Giron: g = 30 cm.  

 Hauteur du volée: HV = 3.06/2 = 1,53m. 

 N c= H/h = 306/17 = 18 

 N m = N c-1=18-1=17 marches. 
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Alors on aura 18 contres marches entre chaque deux étage :  

1ér volée. 

0.85

0.17
=5 contremarches Nm=Ncm-l=5-1= 4 marche  

La ligne de foulée : Lf =0.3× 4 = 1.2𝑚  

L'inclinaison : Tgα=
𝐻𝑣

𝐿𝑓
=

0.85 

1.2
=0.708           α =35.310 

L'épaisseur de paillasse : 

Selon la condition suivante : e =(
𝐿

30
;  

𝐿

20
) Avec : L = √1.22 + 0.852= 1,47m 

e= (4.9 ; 7.35)              e=12cm 

2éme volée. 

1.36

0.17
=8 contremarches Nm=Ncm-l=8-1= 7 marche  

La ligne de foulée : Lf =0.3× 7 = 2.1𝑚  

L'inclinaison : Tgα=
𝐻𝑣

𝐿𝑓
=

1.36 

2.1
=0.64       α=32.92 

L'épaisseur de paillasse : 

Selon la condition suivante : e=(
𝐿

30
;  

𝐿

20
) Avec : L = √2.12 + 1.362= 2.509m 

e= (8.36; 12.545)              e=15cm 

3éme volée. 

0.85

0.17
=5 contremarches Nm=Ncm-l=5-1= 4 marche  

La ligne de foulée : Lf =0.3× 4 = 1.2𝑚  

L'inclinaison : Tgα=
𝐻𝑣

𝐿𝑓
=

0.85 

1.2
=0.708           α =35.310 

L'épaisseur de paillasse : 

Selon la condition suivante : e=(
𝐿

30
;  

𝐿

20
) Avec : L = √1.22 + 0.852= 1,47m 

e= (4.9 ; 7.35)              e=12cm 

On prend alors : e=15cm ........... (Pour assurer le non déformabilité des escaliers) 

Epaisseur de palier : 
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Lpal

30
< e <

Lpal

20
  

Avec   Lpal=115cm    
115

30
< e <

115

20
 = 3.8< e <5.75      

           Lpal=320cm    
320

30
< e <

320

20
 = 10.6< e <16      

On prend alors : e=15cm ........... (Pour assurer le non déformabilité de palier) 

 

II.2.5. Pré dimensionnement des balcons: 

Pour les parties en console de plancher de notre bâtiment, nous avons adopté un type de plancher 

dalle pleine portée su trois appuis.1a condition de la flèche doit être vérifier :  

LX

15
< e <

LX

20
 +7   avec   Lx=0.95m              

95

15
< e <

95

20
 +7      6.33cm ≤ e ≤ 11.75cm 

LX

15
< e <

LX

20
 +7   avec   Lx=0.3m               

30

15
< e <

30

20
 +7        2cm ≤ e ≤ 8.5cm 

LX

15
< e <

LX

20
 +7   avec   Lx=1.35m               

135

15
< e <

135

20
 +7    9cm ≤ e ≤ 13.75cm 

LX

15
< e <

LX

20
 +7   avec   Lx=1.20m               

120

15
< e <

120

20
 +7    8cm ≤ e ≤ 13cm 

Concernant le pré dimensionnement des dalles des bâclons,  nous adopterons une épaisseur de  

e=15cm 

II.2.6. Pré dimensionnement d’Acrotère 

• Dimensions:  

S= (0.6x0.1) + (0.1x0.07) + (0.1x0.03)/2  

S=0.069 m² 

 

 

 

 

 

 

 

 
Fig. II.3 : Schéma acrotère 

10 10 

3 

7 
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II.3.Descente des charges : 

Les charges réglementaires :  

Les charges réglementaire sont en général de : 

 Les charges permanentes qui présentent le poids propre.  

 Les charges d'exploitation ou surcharges. 

La descente de charge a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant à chaque 

élément porteur au niveau de chaque plancher 

II.3.1.Plancher terrasse inaccessible : 

Tableau II.1 Charge permanente de plancher terrasse inaccessible 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 Protection gravillons (5cm) 17 0,85 

2 Etanchéité (2cm) 6 0.12 

3 Forme de pente (10cm) 22 2.2 

4 Isolation thermique (4cm) 4 0.16 

5 Table de compression + 
corps creux (20+ 4cm) 

 3.3 

6 Enduit de plâtre (2cm) 10 0.20 

 Charge permanente 𝑮  6. 83 

 Charge d’exploitation 𝑸  𝟏. 𝟎𝟎 

II.3.2.Plancher étage courant : 

Tableau II.2 Charge permanente de plancher étage courant  

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 revêtement en carrelage 

(2cm) 

20 0,4 

2 Mortier de pose (2cm) 20 0.4 

3 lit de sable (2cm) 18 0.36 

4 Dalle corps creux (20+ 4cm)  3.3 

5 Enduit de plâtre (2cm) 10 0.2 

6 cloisons légères  1 

 Charge permanente 𝑮  5.66 

 Charge d’exploitation 𝑸  𝟏.5 
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II.3.3.Plancher sous sol : 

Tableau II.3 : charge permanente du sous-sol 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 revêtement en carrelage 

(2cm) 

20 0,4 

2 Mortier de pose (2cm) 20 0.4 

3 lit de sable (2cm) 18 0.36 

4 Dalle pleine (15cm) 25 3.75 

5 Enduit de plâtre (2cm) 10 0.2 

6 cloisons légères  1 

 Charge permanente 𝑮  6.11 

 Charge d’exploitation 𝑸  2.5 

 

II.3.4. L'escalier : 

A. Palier : 

Tableau II.4 : charge permanente de L'escalier(Palier) 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 revêtement en carrelage 

(2cm) 

20 0,4 

2 Mortier de pose (2cm) 20 0.4 

3 lit de sable (2cm) 18 0.36 

4 Dalle pleine (15cm) 25 3.75 

5 Enduit de plâtre (2cm) 10 0.2 

 Charge permanente 𝑮  5.11 

 Charge d’exploitation 𝑸  2.5 
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B. Volée : 

Tableau II.5 : charge permanente de L'escalier(Volée) 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids 

volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 Carrelage horizontal (2cm) 20 0,4 

2 Mortier de pose horizontal 
(2cm) 

20 0.4 

3 Carrelage vertical (0.02×
17/30) 

20 0.22 

4 Mortier de pose vertical (0.02×
17/30) 

20 0.22 

5 Paillasse dalle en béton (0.15/
𝐶𝑂𝑆𝛼) 

25 4.31 

6 Marche (0.17/2) 25 2.13 

7 Enduit en plâtre sous volée 
(0.02/𝐶𝑂𝑆𝛼) 

10 0.23 

8 Garde-corps  1 

 Charge permanente 𝑮  8.91 

 Charge d’exploitation 𝑸  2.5 

 

II.3.5. Balcons : 

Tableau II.6 : charge permanente de Balcons 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 revêtement en carrelage 

(2cm) 

20 0,4 

2 Mortier de pose (2cm) 20 0.4 

3 lit de sable (2cm) 18 0.36 

4 Dalle plain (15cm) 25 3.75 

5 Enduit en ciment (2cm) 18 0.36 

 Charge permanente 𝑮  5.27 

 Charge d’exploitation 𝑸  3.5 
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II.3.6. garde-corps de Balcons : 

Tableau II.7 : charge permanente de garde-corps de Balcons  

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 Murs en briques creuses 

(10cm) 

9 0,9 

2 Enduit en mortier de ciment 
(2cm) 

22 0.88 

 Charge permanente 𝑮  1,78 

 

II.3.7. Maçonnerie : 

 Murs extérieurs à double cloison 

Tableau II.8 : charge permanente de Murs extérieurs à double cloison 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 Enduit en ciment extérieur 

(2cm) 

18 0,36 

2 Briques creuses (15cm) 90 1.35 

3 L’âme d’air (5cm)   

4 Briques creuses (10cm) 90 0.90 

5 Enduit en plâtre intérieur 
(2cm) 

10 0.20 

 Charge permanente 𝑮  2,81 

 

 Murs intérieurs : 

Tableau II.9 : charge permanente de Murs intérieurs 

𝑵 𝑪𝒐𝒖𝒄𝒉𝒆 Poids volumique 

(KN/m³) 

𝑷𝒐𝒊𝒅𝒔 

𝒔𝒖𝒓𝒇𝒂𝒄𝒊𝒒𝒖𝒆𝒔 

(𝒌𝑵/𝒎𝟐) 

1 Enduit en plâtre (2cm) 10 0,2 

2 Briques creuses (10cm) 90 0.90 

3 Enduit en plâtre (2cm) 10 0.20 

 Charge permanente 𝑮  1,3 
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II.3.8.L’Acrotère : 

Tableau II.10 : charge permanente de L’Acrotère 

Surface 

(m²) 

Poids propre 

(KN/ml) 

Enduit ciment (KN/ml) G Q 

0.069 0.069*25=1.725 0.02*2*1.48* 18 = 1.065 2.79 1 

 

II.4.Pré dimensionnement des poteaux : 

a. Principe 

Les poteaux sont près dimensionnés en compression simple en choisissant trois types de poteaux les 

plus sollicités de la structure. C'est-à-dire, un poteau central, un poteau de rive et un poteau d’angle.  

Chaque type de poteau est affecté de la surface du plancher chargé lui revenant, et on utilisera un 

calcul basé sur la descente de charge. Nous appliquerons la loi de dégression des charges 

d’exploitation. 

b. Etapes de pré dimensionnement : 

 Calcul de la surface reprise par chaque poteau.  

 Evaluation de l’effort normal ultime de la compression à chaque niveau.  

 La section du poteau est alors calculée aux états limite ultime (ELU) vis-à-vis de la 

compression simple du poteau.  

 La section du poteau obtenue doit vérifier les conditions minimales imposées par le « 

RPA99 version 2003 ». 

c. Loi de dégression: 

Comme il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, nous appliquons 

pour leur détermination la loi de dégression qui consiste à réduire les charges identiques à chaque 

étage de 10% jusqu’à 0,5Q.  

Q : Charge d’exploitation. 

Ce qui donne : Q0+ 
𝟑+𝑵

𝟐𝑵
  + (Q1 + Q2+. . . . . . . . . + QN) Donnée par « BAEL 91modifié 99 » 

Avec : 

 N : nombre d’étage.  

Q0 : la structure d’exploitation sur la terrasse.  

Q1, Q2,…, Qn : les surcharges d’exploitation des planchers respectifs 
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II.4.1.Dimensionnement des poteaux 

 Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis à la compression 

simple par la formule suivante : 

Nu ≤ α [ 
𝑩𝒓.𝑭𝒄𝟐𝟖

𝟎.𝟗∗g𝒃
 + 

𝑨𝐬∗𝐅𝐞

g𝒔
  

Tel que :  

𝑁𝑢 ∶Effort normal maximal à l’ELU (𝑁𝑢 = 1,35 𝐺 + 1,5 𝑄) calculé en utilisant la règle de 

dégression verticale. 

 𝐵𝑟 : Section réduite du poteau (en cm²),     𝐵𝑟 = (65 − 2) ∗ (65 − 2) = 3969 𝑐m² 

𝐴𝑠 : Section d’armatures dans le poteau égale à 0,1% de la section réelle du poteau (B 6.4 CBA).  

Tableau II.11 : Descente des charges d’exploitation 

Fig. II.4 : dégression des surcharges 
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𝑓𝑐28: Résistance caractéristique à la compression du béton à 28jours = 25MPa. 

 𝑓𝑏𝑢: Résistance ultime du béton 𝑓𝑏𝑢 = 
 𝟎.𝟖𝟓𝐟𝐜𝟐𝟖

g𝒃
 = 14.17 𝑀𝑃a 

𝑓𝑒 : Limite d’élasticité de l’acier utilisé = 400MPa.  

𝛾𝑏: 1.5 pour les situations durables. 

𝛾𝑏 : 1.15 Pour les situations accidentelles. 

𝛼 : Coefficient fonction de l’élancement du poteau calculé par : 

α= 
 𝟎.𝟖𝟓

𝟏+𝟎.𝟐( 
 ƛ

𝟑𝟓
 )²

             𝑠𝑖 𝜆 ≤ 50. 

 α= 0.6 (
 𝟓𝟎

ƛ
 )²              𝑠𝑖 50 ≤ 𝜆 ≤ 70. 

Avec :    𝜆 = 
 𝐋𝐟
𝐢
 =

 𝐋𝐟√𝟏𝟐

𝐚
  

𝜆 : élancement du poteau.  

𝐿𝑓 : Longueur de flambement. (0.7ℎ𝑒)  

i : rayon de giration de la section droite du béton seul. i = √
𝑰

𝑩
  

I: moment d’inertie I = 
 𝐚.𝐛 ³

𝟏𝟐
 

Les conditions de la RPA99v 2003 : 

 Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions imposées par 

la RPA99 (art.7.4.1) : 

• Min (a, b) ≥ 25cm  

• Min (a, b) ≥ he/20  

• 0.25 ˂ a / b ˂ 4 
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Calcul des sections des poteaux : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.6 

6.1 

3.05 

3.05 

1.8 1.8 

Fig. II.5 : Surface afférente du poteau le plus sollicité. 
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Tableau II.12 : Dimensionnement des poteaux 
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Vérification suivant RPA99v2003 : 

 

Niveaux Poteaux 

cm2 

Min (a, b) ≥ 25cm Min (a, b) ≥ he/20  

 

0.25 ˂ a / b ˂ 4 

 

Min ≥ 25cm he/20 Vérifie a / b Vérifie 

 12éme et 

11éme 

étage 

 

30*30 

 

30 

 

CV 

 

15.3 

 

 

CV 

 

1 

 

CV 

 10éme et 

9éme 

étage 

 

35*35 

 

35 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

 

CV 

 8éme et 

7éme 

étage 

 

40*40 

 

40 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

 

CV 

 6éme et 

5éme 

étage 

 

45*45 

 

45 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

CV 

 4éme et 

3éme 

étage 

 

50*50 

 

50 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

CV 

 2éme et 

1éme 

étage 

 

55*55 

 

55 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

CV 

 RDC et 

sous sol 

 

60*60 

 

60 

 

CV 

 

15.3 

 

CV 

 

1 

 

CV 

     

Tableau II.13 : Vérification des conditions de la RPA99v2003. 
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Conditions de flambements : 

 

Etages Poteaux L0 (m) Lf (m) I (𝑚4) B 

(m²) 

i (m) λ Vérification de 

flambement 

a (m) b (m) λ≤35 

12èmeétage 0.3 0.3 3.06 2.142 0.000675 0.09 0.0866 24.734 CV 

11èmeétage 0.3 0.3 3.06 2.142 0.000675 0.09 0.0866 24.734 CV 

10èmeétage 0.35 0.35 3.06 2.142 0.00125 0.122 0.1012 21.166 CV 

9èmeétage 0.35 0.35 3.06 2.142 0.00125 0.122 0.1012 21.166 CV 

8èmeétage 0.4 0.4 3.06 2.142 0.002133 0.16 0.11546 18.551 CV 

7èmeétage 0.4 0.4 3.06 2.142 0.002133 0.16 0.11546 18.551 CV 

6èmeétage 0.45 0.45 3.06 2.142 0.003417 0.202 0.13006 16.469 CV 

5èmeétage 0.45 0.45 3.06 2.142 0.003417 0.202 0.13006 16.469 CV 

4èmeétage 0.5 0.5 3.06 2.142 0.005208 0.25 0.144332 14.84 CV 

3èmeétage 0.5 0.5 3.06 2.142 0.005208 0.25 0.144332 14.84 CV 

2èmeétage 0.55 0.55 3.06 2.142 0.007625 0.302 0.15889 13.481 CV 

1èrétage 0.55 0.55 3.06 2.142 0.007625 0.302 0.15889 13.481 CV 

RDC 0.6 0.6 3.06 2.142 0.0108 0.36 0.173205 12.366 CV 

Sous-sol 0.6 0.6 2.8 1.96 0.0108 0.36 0.173205 11.316 CV 

 

II.5. Conclusion :  

Nous avons vu dans ce chapitre un pré dimensionnement des éléments de support composant 

principalement la structure porteuse. Le chapitre suivant sera consacré à l’étude des planchers le 

plus défavorable du bâtiment étant donné qu’il est le plus sollicité, une présentation des calculs sera 

détaillée dans le chapitre 

Tableau II.14 : Vérification des conditions du flambement 
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Ш.1. Introduction :  

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revêtements de sous-sol, ils 

assurent la transmettions des charges verticales aux éléments porteurs et aussi ils isolent les 

différents étages du point de vue thermique et acoustique, on distingue   

 Plancher à corps creux.   

 Plancher à dalle pleine. 

III.2. Plancher à corps creux : 

Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux :  

 Eléments résistants (porteurs) : poutrelles de section en forme de ‘’Te’’. 

 Dalle de compression collaborant avec la poutrelle et armé d’un treillis soudé 

 

 

 

 

Fig. III.1 : Plancher d’étage a corps creux. 

 

III.1. 1.Pré dimensionnement des poutrelles : 

 

b=2b1+b0 

hT=24cm 

h1 = 20 cm   

h0 = 4 cm  

 

 

. 

                             

 

 

 

 

                            

b1≤ 
𝐿

10
 

6h0 ≤ b1≤ 8h0 

b1=min 

b1≤ 
𝐿n−b0

2
 b1≤24Cm 

b1≤55Cm 

24 ≤ b1≤ 32 
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b= 2b1 + b0 = 60cm 

III.1. 2.Méthode de calcul : 

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le règlement B.A.E.L.91 propose une 

méthode simplifiée dite" méthode forfaitaire", pour le calcul des moments, cette méthode s'applique 

pour les conditions courantes. 

- Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :  

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

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

 Les moments d’inerties des sections transversales sont les même dans les différentes travées 

 Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25     0.8 ≤ 
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
  ≤1.25 

 Fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

 

a. Principe de calcul :  

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

"M0" de la travée indépendante 

b. Valeurs des moments aux appuis : 

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

Cas de plusieurs travées : 

0,2 M0 0,5 M0 0,4 M0 0,4 M0 0,4 M0 0,5 M0 

 

 

 

Avec : 

 Ln : Distance entre axes des nervures (Ln = 60cm) [DTR 

.B.C.2.2/Annexe C3] ; 

 L : Portée entre nus d’appuis (L= 5.5 m) 

 h0 : Hauteur de la dalle de compression 

 b0 : Epaisseur de la nervure (b0= 12cm) 

 On prend b1= 24cm.  

La largeur de la dalle de compression est donc :        

b= 2b1 + b0 = 60cm 

 

60 

24 

4 

24 12 24 

0,2 M0 

     3.50                       3.55                  3.60                  3.60                         3.55                   3.50 
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Cas de trois travées : 

 

 

 

 

Cas de deux travées : 

0,2 M0   0,6 M0          0,2 M0 

 

 

 

Cas d’une travée : 

 

 

 

 

 

c. Valeurs des moments aux appuis : 

          Mt+ 
𝑀𝑔+𝑀𝑑

2
 ≥max [(1+0.3α) ; 1.05] M0 

          Mt≥ ( 
1.2+0.3𝛼

2
 ) M0 

          Mt≥ ( 
1+0.3𝛼

2
 ) M0 

Mg : Le moment en appuis de gauche  

 Md : Le moment en appuis de droite 

a. Vérification des conditions : 

a) Q = 1 KN/m2  Pour plancher terrasse  Q = 1<2G = 13.66KN/m2 

 Q = 1.5 KN/m2  Pour plancher terrasse  Q = 1.5<2G = 11.32KN/m2 

b) La fissuration est peu préjudiciable.  

c) Les moments d’inerties sont constants. 

0,2 M0 

 

0,5 M0 

 

0,5 M0 

 

0,2 M0 

0,2 M0 

 

0,2 M0 

 

0,2 M0 

 

0,2 M0 

 

      3.50                       3.55                  3.60 

       3.50                           3.55 

      3.55        3.60 
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d) 0.8 ≤ 
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
  = 

3.5

3.55
  =

3.55

3.60
  = 0.98 ≤1.25    condition vérifiée 

Conclusion : 

La méthode forfaitaire est applicable pour les quatre types. 

III.1.3.Application de la méthode forfaitaire : 

M0= 
q∗l²

8
  

Dans notre cas : Lmax =5.5m 

 

 

Type de 

plancher 

Q G Largeur E.L.U 

(1,35G+1,5Q)× b 

E.L.S 

(G+Q)× 𝒃 

Terrasse 1 6.83 0.6 6.43 4.7 

étage courant 1.5 5.66 0.6 5.93 4.3 

 

Terrasse : 

 E.L.U 

M0AB = 
q∗l²

8
 = 

6.43∗3.50²

8
 = 9.85KN. m 

M0BC= 
q∗l²

8
 = 

6.43∗3.55²

8
 = 10.13KN. m 

M0CD= 
q∗l²

8
 = 

6.43∗3.60²

8
 = 11.42KN. m 

 E.L.S 

M0AB= 
q∗l²

8
 = 

4.7∗3.50²

8
 = 7.19KN. m 

M0BC= 
q∗l²

8
 = 

4.7∗3.55²

8
 = 7.4KN. m 

M0CD= 
q∗l²

8
 = 

4.7∗3.60²

8
 = 7.61KN. m 

Moment sur appuis : 

 E.L.U 

Mar=0.2 M0AB =0.2*9.84=1.97KN.m 

Tableau III.1 : Tableau des charges 
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Mar=0.5×max (M0AB ; M0BC) =0.5×max (9.85 ; 10.13) =5.07KN.m 

Mar=0.4×max (M0BC ; M0CD) =0.5×max (10.13; 10.42) =4.17KN. 

Moment en travée : 

0 ≤ α ≤ 
2

3
  

α= 
Q

G+Q
 = 

0.6

4.098+0.6
 =0.128      0 ≤ 0.128 ≤ 

2

3
      condition vérifiée. 

 E.L.U 

Mt+ 
Mg+Md

2
 ≥ max [(1+0.3α) M0 ; 1.05 M0] 

Mt ≥ (
1.2+0.3α

2
 ) M0 

6.10+ 
1.97+5.07

2
 ≥ max [(1+0.3× 0.128 ) 9.85 ; 1.05×9.85]       

9.62 ≥ max [10.23 ; 10.34]= 10.34       Non Vérifiée 

Mt ≥ (
1.2+0.3×0.128 

2
 ) 9.85               Mt=6.10KN.m 

Donc en prend  Mt=6.10+ (10.34−9.62)= 6.10+0.72=6.82KN.m 

 E.L.S 

Mt+ 
Mg+Md

2
 ≥ max [(1+0.3α) M0 ; 1.05 M0] 

Mt ≥ (
1.2+0.3α

2
 ) M0 

4.45+ 
1.44+3.7

2
 ≥ max [(1+0.3× 0.128 ) 7.19 ; 1.05×7.19]       

7.02 ≥ max [7.46 ; 7.55]= 7.55       Non Vérifiée 

Mt ≥ (
1.2+0.3×0.128 

2
 ) 7.19               Mt=4.45KN.m 

Donc en prend  Mt=4.45+ (7.55−7.02)= 4.45+0.53=4.98KN.m 

Efforts tranchants : 

 E.L.U 

 TUAB = 
qu∗l

2
 = 

6.43+3.5

2
 = 11.25 KN 

TUBC= 
qu∗l

2
 = 

6.43∗3.55

2
 = 11.42KN 

TUCD= 
qu∗l

2
 = 

6.43∗3.60

2
 = 11.58K 
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 E.L.S 

TSAB= 
q∗l

2
 = 

4.7∗3.50

2
 = 8.22KN 

TSBC= 
q∗l

2
 = 

4.7∗3.55

2
 = 8.34KN 

TSCD= 
q∗l

2
 = 

4.7∗3.60

2
 = 8.46KN 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

TYPE 

Moments en travée  Moments en appuis Efforts tranchants 

ELU ELS ELU ELS ELU ELS 

 

Etage 

courant 

1 6.2 4.49 5.61 4.06 10.53 7.63 

2 6.37 4.61 5.77 4.18 10.68 7.73 

3 6.2 4.49 5.61 4.06 10.53 7.63 

4 6.85 4.96 4.81 3.38 10.68 7.73 

5 6.41 4.64 4.67 3.38 10.68 7.73 

Terrasse 1 6.82 4.95 5.07 3.7 11.58 8.46 

 

11.26 

 

11.42 

 

11.58 

 

11.58 

 

11.42 

 

Fig. III.2 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU d’un type de poutrelle 

Tableau III.2 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants 

maximums de chaque type de poutrelle. 

11.26 

11.42 

 

11.58 

 

11.58 

 
11.42 

 11.26 

 

11.26 

 11.42 

 11.58 

 

11.58 

 

11.42 

 

11.26 
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 Moments en travées Moments en appuis Efforts tranchants 

Etage 

courant 

ELU ELS ELU ELS ELU 

6.85 4.96 5.77 4.18 10.68 

Terrasse ELU ELS ELU ELS ELU 

6.82 4.95 5.07 3.7 11.58 

 

III.1.4.Ferraillage des poutrelles :  

 Etat Limite Ultime (E L U) : 

 En travée : 

Mu max = 6.85KN.m  

 Moment qui équilibre la table de compression : 

 Mt = b. ho. σb (d – ho /2) 

 Mt = 60 x 4 x 14,17 (21.6– (4/2))  

Mt = 66,655 KN.m     MU max <  Mt l’axe neutre se trouve dans la table. 

La section de calcul sera une section rectangulaire de dimensions (bxh). 

µ= 
Mu max 

𝑏∗σb∗d²
 = 

6850

60∗14.17∗21.6²
 = 0.017 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont 

Pas nécessaires. 

 

µ= 0.017 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.021 

β = 1 − 0.4 × α =0.9916 

Acal=
Mu max

β∗σs∗d
 = 

6850

0.9916∗348∗21.6
 = 0.92Cm² 

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 60 × 21.6 × 

2.1

400
 = 1.56 Cm² 

Tableau III.3 : Les valeurs des efforts maximums 
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Donc on prend   As=Max (Acal ; Amin)=1.56 Cm² 

Donc on adopte :    3 T10 = 2,36 cm² 

  

 

 En appuis :  

Mu max = 5,77 KN.m  

Vu que le moment en appuis est négatif et la partie tendue se trouve au niveau de la table on néglige 

les ailettes, donc la section de calcule sera une section rectangulaire de largeur b0 = 12 cm et de 

hauteur h = 24 cm. 

µ= 
Mu max 

𝑏∗σb∗d²
 = 

5770

12∗14.17∗21.6²
 = 0.07 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont 

Pas nécessaires. 

 

µ= 0.07 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.091 

β = 1 − 0.4 × α =0.963 

Acal=
Mu max

β∗σs∗d
 = 

6850

0.963∗348∗21.6
 = 0.796Cm² 

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 12 × 21.6 × 

2.1

400
 = 0.31 Cm² 

Donc on prend   As=Max (Acal ; Amin)=0.796 Cm² 

Donc on adopte :    1T 16 = 2,01 cm² 

 

 Etat Limite de service (E L S) : 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                     α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

En travée :  

Mu = 6.85 KN.m 

Ms = 4.96 KN.m 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g =
Mu

Ms
 =

6.85 

4.96
 =1.38 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.38−1

2
 + 

25

100
  =0.44 
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α=0.021 ≤ 0.44      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

En Appuis : 

Mu = 5.77 KN.m 

Ms = 4.18 KN.m 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g =
Mu

Ms
 =

5.77  

4.18
 =1.38 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.38−1

2
 + 

25

100
  =0.44 

α=0.091 ≤ 0.44      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

Calcul des armatures transversales : 

L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées à 45° par rapport à la ligne moyenne, et 

pour y remédier on utilise des armatures transversales. 

TU max= 11.58KN 

Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : [CBA93/A.5.1.3] 

Tu ≤ 0.28 × a × b0 × fc28 

Avec :       a = 0,9 × d = 0,9 × 21.6       a = 19,44 cm 

Tu= 11580N ≤ 0.28 × 19,44  × 12 × 25×100 =163296N 

Donc : il n’y a pas d’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis.  

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

[CBA93/A.5.1.3.2.1]  

On doit vérifier que : 

Ainf  ≥  
gs

fe
[Tu +

Mau  

0.9d
 ] 

Ainf  ≥  
1.15

400
[11580 +

5770 

0.9∗21.6
 ] × 10−2 = 0.34cm2                          Condition vérifiée 

Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne Moyenne : [Article 

CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1] 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

11580

12×21.6×100
 =0.44MPa 
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Fissurations peut préjudiciables: �̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 

𝜏𝑢 = 0.44 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅�̅̅� = 3.34 𝑀𝑃𝑎        Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne 

Section et écartement des armatures transversales At : [Article BAEL91/4.2.3] 

a) Diamètre des armatures transversales : 

   ∅t ≤ 𝑚𝑖n [
h

35
 ; 

b0

10
 ; ∅1𝑚𝑖]  

∅t ≤ 𝑚𝑖n [
24

35
 ; 

12

10
 ; ∅1𝑚𝑖]=0.68cm 

On prend : ∅t = 6mm de nuance d’acier FeE400 

 

 

 

 

L’espacement des armatures transversales : [𝐂𝐁𝐀𝟗𝟑/𝐀. 𝟓. 𝟏. 𝟐. 𝟑]. 

At

b0×δt1 
 ≥ 

τu−0.3ft28×k

10.8×fe(sinα+cosα)
  

k = 1 (flexion simple) 

 α = 90°      sinα = 1; cosα = 0  

Donc : 

𝛿𝑡1 ≤ 
At × 0.8 × f𝑒

b0 × (τu − 0.3 × ft28) 
 = 

0.68 × 0.8 ×400

12 × (0.44 − 0.3 × 2.1) 
 =95.43cm 

𝛿𝑡2 ≤ min (0.9𝑑 ; 40𝑐𝑚) = min (19.44 ; 40 𝑐𝑚) = 19.44𝑐m 

𝛿𝑡3 ≤ 
At × 𝑓𝑒

0.4b0 
 = 

0.68 ×400

12 ×0.4 
 =56.66 

𝛿𝑡 ≤ min (𝛿𝑡1; 𝛿𝑡2; 𝛿𝑡3) = 19.44𝑐m 

3 T10 

1T 16 

Fig. III.3 : Coupe transversale d’un plancher à corps creux. 
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Donc : on adopte 𝛿𝑡 = 15 𝑐m 

III.1.5.Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche se fait à E.L.S ; Suivant les règles [BAEL 91 / B.7.5], il n’est pas 

nécessaire de calculer la flèche d’une poutre si cette dernière est associée à un hourdi et si toutes les 

conditions suivantes sont vérifiées : 

h

l
 ≥ 

1

16
                

24

360
 = 0.066 ≥ 

1

16
 =0.0625             Condition vérifiée 

h

l
 ≥ 

1

10
 (

Mts

M0
)                    

24

360
 = 0.066 ≥ 

1

10
 (

4960

7610
) =0.065      Condition vérifiée 

M0= 
ql²

8
 = 

4.7∗3.60²

8
 = 7.61KN. m 

Ast

b0×d 
 ≤  

4.2

fe
                    

2.36

12×21.6 
 =0.0091 ≤  

4.2

400
 = 0.0105       Condition vérifiée 

Conclusion : Les trois conditions est vérifiées donc : Le calcul de la flèche n'est pas nécessaire 

III.1.6.Ferraillage de la dalle de compression : 

On ferraille la dalle de compression suivant les deux sens afin d’éviter les fissurations, Le 

ferraillage sera effectué en treillis soudé. 

 Les conditions suivantes doivent être respectées :  

 Résister aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites. 

 Produire un effet de répartition entre nervures voisines des charges localisées  notamment 

celles correspondantes aux cloisons. 

 Les dimensions des mailles sont normalisées comme suit : 

 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

 30 cm pour les armatures matures parallèles aux nervures 

Si : Ln≤ 50 cm     A1= 
200

𝑓𝑒
  

Si : 50 ≤Ln≤ 80 cm              A1=4 ∗  
𝐿𝑛

𝑓𝑒
  

Avec : Ln : distance entre axe des poutrelles (Ln=60 cm) 

 A1 : diamètre perpendiculaire aux poutrelles (A.P) 

 A2 : diamètre (A.R) 

A2=  
𝐴1

2
 

Armature perpendiculaire aux poutrelles 

A1=4 × 
60

400
 =0,60 cm² /ml 

St =
100

5
 =20cm 
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Donc : 5T6                  A1 = 1,41 cm² 

Armature parallèle aux poutrelles 

A2=  
𝐴1

2
 =  

1.41

2
 =0.71 cm² 

St =
100

5
 =20cm 

Donc : 5T6                  A1 = 1,41 cm² 

Le ferraillage de la dalle de compression est assuré par un treillis soudé de diamètre φ6 dans les 

deux sens, espacés de 20 cm pour les armatures perpendiculaires au poutrelles et 20 cm pour les 

armatures parallèles aux poutrelles 

 

 

 

 

 

 

III.2.Plancher a dalle pleine : 

Les dalles sont des éléments rectangulaires de dimensions Lx et Ly tel que : Lx< Ly 

La dalle pleine sera utilisée pour plancher s.sol1 

III.2.1.Méthode de calcul : 

La méthode de calcul dépend du rapport : 

𝜌 = 
Lx

Ly
 

 Pour  < 0,4 ; la dalle porte dans un seul sens. 

 Pour 0,4    1 ; la dalle porte suivant deux directions. 

Les dalles de la structure portent suivant deux directions (voir chapitre 2)   

Le calcul se fait en flexion simple. 

Le principe de calcul est basé sur les points suivants : 

La dalle est considérée comme reposant sur 4 côtés ; 

 Considérons 2 bandes : 

o Une bande suivant le sens x de longueur lx et de largeur 1m  

o Une bande suivant le sens y de longueur ly et de largeur 1m 

5T6 

5T6 

4 

100 

Fig. III.4 : Ferraillage de la dalle de compression 
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Constatations :  

Sous l’effet de la charge : 

o Chaque bande se déforme. 

o Chaque bande dans un sens et soulagée par une série de bande élastique dans le deuxième 

sens.  

o Les lignes de ruptures déterminées par essai de chargement figurent en traits interrompus. 

Résultats : 

 Deux moments fléchissant agissent est sont évalués forfaitairement ;  

 Les aciers sont porteurs dans les 2 sens. 

Diamètre des armatures : 

Le diamètre des armatures à utiliser sera au plus égal au dixième de l'épaisseur de la dalle. 

 D’après l’article [A.7.2 .2 BAEL 91] on a : 

Max 
hd

10
 Avec : hd = 15cm l’épaisseur de la dalle 

 

Max 
15

10
 = 1.5cm 

On prendra        10mm. 

Calcul de l’enrobage : [A.7.1/ BAEL 91]. 

La fissuration est considérée comme préjudiciable : a = 1 cm 

 

Cx = a + 


2
                                       Cx = 10 + 

10

2
 = 15mm 

Cy = a + Φ +


2
                                         Cy = 10 + 10 +

10

2
 = 25mm 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. III.5: Hypothèse de calcul. 
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Les hauteurs utiles : 

 Dx = hd – Cx =16 – 1,5 = 14.5cm  

Dy = hd – Cy =16 – 2,5 = 13.5cm 

Évaluation des charges et combinaisons fondamentales : 

D’après la descente de charge effectuée au chapitre précédent on à :   

   G=6.11KN/m² 

    Q=2.5KN/m² 

 

Combinaison fondamentale : 

 État limite ultime (E .L.U) : 

 Qu = 1.35G + 1.5Q  

Qu = 1.35×6,11+ 1.5×2,5 =11,998 KN/m2 

 Pour une bande de 1m de largeur : 

 qu = qu×1.00 = 11,998 KN/ml.  

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

Qs= G + Q  

Qs= 6,11+ 2,5 = 8,61kN/m2  

Pour une bande de 1m de largeur :  

qser = qser × 1.00 = 8,61KN/ml. 

Calcul des sollicitations :  

 État limite ultime (E.L.U) : 

    Mxu = µxu×qu×lx²    Suivant la direction Lx 

    Myu = µyu× Mxu        Suivant la direction Ly 

 

 État limite de service (E.L.S) : 

Mxs = µxs×qs×lx²    Suivant la direction Lx 

Mys = µys× Mxs        Suivant la direction Ly 

Avec : µx et µy = f( ;) 

Coefficient de poisson : 

     0          Etats limites ultimes (béton fissuré) 

     0.2            Etats limites service (béton non fissuré). 

 


2⁄   Cy 

Cx 
a 

Fig. III.6 : enrobage du ferraillage de la dalle 
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Calcul des moments fléchissant :  

Le panneau le plus sollicitée c’est le panneau : 

 

 
 

 

Lx= 3m ; Ly= 5.50 m 

ρ=0.55 ˃ 0.4               Donc la dalle travaille suivant deux sens. 

 

 µx Μy 

ELU 0.088 0.25 

ELS 0.092 0.42 

 

Etat limite ultime (E L U) :  

MX
𝑈 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥² = 0.088× 11,998 × 3² = 9.502 KN.m 

MY
𝑈= 𝜇y × MX

𝑈 = 0.25× 9.502 =2.375 KN.m 

     0.85 

   0.85 

  

 0.85 

Fig. III.7 : Schéma représentatif des différents types de panneaux de dalle 

300 

 

550 

Fig. III.8 : Le panneau le plus sollicitée 

Tableau III.4 : Valeur approchée des coefficients μ x et μy 
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Sens x-x : 

ELU MX
𝑈= µ

X
𝑈 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥² = 0.088× 11,998 × 3² = 9.502 KN.m 

ELS MX
𝑆 = µ

X
𝑆  × 𝑞s × 𝑙𝑥² = 0.092× 8,61× 3² = 7.129 KN.m  

En travée : 

ELU Mt
𝑢𝑥 = 0.75 × MX

𝑈 =0.75 × 9.502 = 7.126 KN.m 

ELS Mt
𝑠𝑥 = 0.75 × MX

𝑆  =0.75 × 7.129 = 5.346 KN.m 

En appuis 

ELU (Gauche) Ma
𝑢𝑥 = -0.5 × MX

𝑈 =-0.5 × 9.502 = -4.751 KN.m 

ELS (Gauche) Ma
𝑠𝑥 = -0.5 × MX

𝑆  =-0.5 × 7.129 = -3.564 KN.m 

ELU (Droite) Ma
𝑢𝑥 = -0.5 × MX

𝑈 =-0.5 × 9.502 = -4.751 KN.m 

ELS (Droite) Ma
𝑠𝑥 = -0.5 × MX

𝑆  =-0.5 × 7.129 = -3.564 KN.m 

 

Sens y-y : 

ELU My
𝑈= 𝜇y × MX

𝑈 = 0.25× 9.502 =2.375 KN.m 

ELS My
𝑆 = 𝜇y × MX

𝑆 = 0.42× 7.129 =2.994 KN.m  

En travée : 

ELU Mt
𝑢y = 0.75 × My

𝑈 =0.75 × 2.375 = 1.781 KN.m 

ELS Mt
𝑠y = 0.75 × My

𝑆  =0.75 × 2.994 = 2.245 KN.m 

En appuis 

ELU (Gauche) Ma
𝑢y = -0.5 × My

𝑈 =-0.5 × 2.375 = -1.187 KN.m 
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ELS (Gauche) Ma
𝑠y = -0.5 × My

𝑆  =-0.5 × 2.994 = -1.497 KN.m 

ELU (Droite) Ma
𝑢y = -0.5 × My

𝑈 =-0.5 × 2.375 = -1.187 KN.m 

ELS (Droite) Ma
𝑠y = -0.5 × My

𝑆  =-0.5 × 2.994 = -1.497 KN.m 

 

 

Sens ELU ( = 0) ELS ( = 0.2) 

𝑀appuis       

KN.m 

𝑀travées 

KN.m 

𝑀appuis 

KN. m 

𝑀travées 

KN.m 

Sens X-X 4.751 7.126 3.564 5.346 

Sens Y-Y 2.245 1.781 1.187 1.497 

 

III.2.2. Calcul du ferraillage :  

Sens x-x : 

1. En travée :  

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 Mt
𝑢𝑥 = 7.126 KN.m 

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

µ= 
Mt

𝑢x 

𝑏∗σb∗d²
 = 

7.126 ∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.027 

 

 

 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.027 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.034 

β = 1 − 0.4 × α =0.986 

Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

7.126 ∗10³

0.986∗348∗13.5
 =1.53cm² 

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) : CBA91/A4 .2.1 

 Tab.III.5 : Tableau récapitulatif des sollicitations maximales. 

15 

100 
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Amin=0,0008.b.h=0,0008×100×15=1,2  

Conclusion:  

𝐴𝑡
𝑥 = max (Acal ; Amin) = max (1.53; 1,2) = 1.53cm²/ml 

Espacement maximal des armatures :  

L’écartement des armatures : e ≤ min (3ℎ𝑑 ; 33cm) = min (45; 40cm) =40cm.  

Choix des Armatures : 

5T12/ml →A = 5,65 cm²/ml     (T10→ e = 20 cm) 

 

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

 Mt
𝑆𝑥 =5.346kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g = Mu
Ms

 =
7.126  

5.346
 =1.33 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.33−1

2
 + 

25

100
  =0.41 

α=0.034≤ 0.41      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

2. En appuis :  

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 Ma
𝑢𝑥 = 4.751KN.m 

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

µ= 
Mt

𝑢x 

𝑏∗σb∗d²
 = 

4.751 ∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.018  

 

 

 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.018 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.022 

β = 1 − 0.4 × α =0.99 

15 

100 
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Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

4.751 ∗10³

0.986∗348∗13.5
 =1.02cm² 

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) : CBA91/A4 .2.1 

Amin=0,0008.b.h=0,0008×100×15=1,2  

 

 

Conclusion:  

𝐴𝑡
𝑥 = max (Acal ; Amin) = max (1.02; 1,2) = 1.2cm²/ml 

Espacement maximal des armatures :  

L’écartement des armatures : e ≤ min (3ℎ𝑑 ; 33cm) = min (45; 40cm) =40cm.  

Choix des Armatures : 

5T12/ml →A = 5,65 cm²/ml     (T10→ e = 20 cm) 

 

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

 Ma
𝑆𝑥 =3.564kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g = Mu
Ms

 =
4.751  

3.564
 =1.33 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.33−1

2
 + 

25

100
  =0.41 

α=0.022≤ 0.41      condition vérifiée  

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

Sens y-y : 

1. En travée :  

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 Mt
𝑢y = 1.781KN.m 

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

µ= 
Mt

𝑢xY

𝑏∗σb∗d²
 = 

1.781 ∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.006 

 

 

 

15 

100 
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µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.006 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.008 

β = 1 − 0.4 × α =0.996 

Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

1.781 ∗10³

0.986∗348∗13.5
 =0.38cm² 

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) : CBA91/A4 .2.1 

Amin=0,0008.b.h=0,0008×100×15=1,2  

Conclusion:  

𝐴𝑡
𝑥 = max (Acal ; Amin) = max (0.38; 1,2) = 1.2cm²/ml 

Espacement maximal des armatures :  

L’écartement des armatures : e ≤ min (3ℎ𝑑 ; 33cm) = min (45; 40cm) =40cm.  

Choix des Armatures : 

5T12/ml →A = 5,65 cm²/ml     (T10→ e = 20 cm) 

 

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

 Mt
𝑆Y =1.497kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g = Mu
Ms

 =
1.781  

1.497
 =1.19 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.19−1

2
 + 

25

100
  =0.34 

α=0.008≤ 0.34      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

2. En appuis :  

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 Ma
𝑢Y = 2.245KN.m 

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

 

µ= 
Mt

𝑢Y 

𝑏∗σb∗d²
 = 

2.245 ∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.008  

15 

100 
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µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.008 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.01 

β = 1 − 0.4 × α =0.995 

Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

2.245 ∗10³

0.995∗348∗13.5
 =0.48cm²  

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) : CBA91/A4 .2.1 

Amin=0,0008.b.h=0,0008×100×15=1,2  

Conclusion:  

𝐴𝑡
𝑥 = max (Acal ; Amin) = max (0.48; 1,2) = 1.2cm²/ml 

Espacement maximal des armatures :  

L’écartement des armatures : e ≤ min (3ℎ𝑑 ; 33cm) = min (45; 40cm) =40cm.  

Choix des Armatures : 

5T12/ml →A = 5,65 cm²/ml     (T10→ e = 20 cm) 

 

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

 Ma
𝑆𝑥 =1.187kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g = Mu
Ms

 =
2.245  

1.187
 =1.89 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.89−1

2
 + 

25

100
  =0.69 

α=0.01≤ 0.69      condition vérifiée  

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

III.2.3 Vérification de l’effort tranchant : 

u= 
Tu max

b0×d
 < �̅̅�𝑢 ̅ 

Avec : 

τu: contrainte tangente  
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�̅̅�𝑢 ̅: contrainte tangente admissible.  

Tu max: effort tranchant max.  

- Calcul de Tu max: 

𝑇𝑋
𝑈= 

𝑞𝑢×𝑙𝑥

2
×

𝑙𝑦4

𝑙𝑥4+𝑙𝑦4 = 
11,998 ×3

2
×

5.54

34+5.54 = 16.53KN 

𝑇𝑌
𝑈= 

𝑞𝑢×𝑙𝑦

2
×

𝑙𝑥4

𝑙𝑦4+𝑙𝑥4 = 
11,998 ×5.5

2
×

34

5.54+34 = 2.68KN 

Donc : Tu max= 16.53KN 

�̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

16530 

100×13.5×100
 =0.12MPa 

𝜏𝑢 = 0.12𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅̅𝑢 ̅ = 3.34 𝑀𝑃𝑎       Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

Donc : les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

 

 

III.2.4.Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche. 

𝐻

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑡𝑠

20𝑀𝑡𝑢
           

𝐴

𝐵∗𝑑
 ≤ 

2

𝑓𝑒
 

On fait la vérification pour le panneau le plus défavorable : 

𝐻

𝐿
 ≥ 

1

16
       

15

300
 =0.05 ≥ 

7.129

20∗9.502
= 0.037   ………CV 

𝐴

𝐵∗𝑑
 ≤ 

2

𝑓𝑒
         

3,93 

100∗13.5
  =0.0029 ≤ 

2

400
 = 0.005  …….CV  

Les deux conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

Fig. III.9: Schéma de ferraillage de la dalle pleine. 

5T12 5T12 

 

5T12 5T12 
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III.3.Conclusion : 

 Dans ce chapitre on à étudier les planchers et on ferraille de tel façon a assuré la bonne conception 

vis-à-vis de la sécurité et l’économie.
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IV.1. Introduction : 

Les éléments secondaires sont des éléments qui ne contribuent pas directement au contreventement. 

Leur calcul se fait généralement sous l’action des charges permanentes et des surcharges 

d’exploitation. L’étude de ces élément et indépendante de l’action sismique, mais ils sont 

considérés comme dépondant de la géométrie de la structure. 

Dans ce chapitre on calcule les éléments non structuraux suivant :  

 L’acrotère.  

 Balcon.  

 Escalier. 

IV.2. Acrotère : 

IV.2.1. Dimensions et Evaluation des charges: 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. IV.1: Schéma acrotère 

 

a. Charge permanente et  d’exploitation : 

S= (0.6x0.1) + (0.1x0.07) + (0.1x0.03)/2     S=0.069 m² 

Le poids propre de l’acrotère :     G1 = 25 × 0,069 = 1,725 kN/m 

Le poids des enduits au ciment (ep=2cm) :     G2 = 0.02*2*1.48*18 = 1.065kN/m 

Le poids total de l’acrotère : G = G1 + G2           G=2.79KN /ml 

Q = 1 KN /ml 

b. Détermination de l’effort due au séisme : 

10 
10 

3 

7 
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D’après le RPA 99 V 2003 les éléments non structuraux doivent être calcules sous l’action des 

forces horizontales suivant la forme : 

𝐹𝑝 = 4 A 𝐶P 𝑊P 

A = Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le Tableau (4.1) RPA pour la zone IIa et le 

groupe d’usage 2    A=0,15  

𝐶𝑝 = Facteur de force horizontale donnée par le tableau (6-1)   Cp=0,8. 

W𝒑=  Poids de l’acrotère =2.79KN /ml  

Fp=4×0,15×0,8×2,79=1,339 KN 

P=Max (Q ; Fp)=Max (1 ; 1.339)=1.339KN 

c. Calcul des efforts : 

Pour une bande de 1m de largeur : 

E.L.U 

Nu=1.35*G=1.35*2.79= 3.766KN 

Mu=1.5*Fp*h=1.5*1.339*0.6=1.205KN.m 

Tu=1.5*h=1.5*0.6=0.9m 

E.L.S 

Ns=G=2.79KN 

Ms=Fp*h=1.339*0.6=0.803KN.m 

Ts=h=0.6m 

IV.2.2.Ferraillage de l’acrotère 

Le ferraillage se fera comme une console qui travaille en flexion composée. Le calcul se fera à 

l’ELU et les vérifications à l’ELS. 

 h=10cm ; b=100cm ; fc28=25MPa ; σbc=14,17MPa ; c=c’=2cm ; Fe =400MPa. 

 

 

 

Fig. IV.2: Ferraillage de l'acrotère. 

 

Calcul de l’excentricité : 

A’s 

As 100Cm 

10Cm 
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e= 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
 = 

1.204

3.766
 =0.32m 

ℎ

2
 -C= 

0.1

2
 – 0.02=0.03m 

e ˃ 
ℎ

2
 –C donc la section sera partiellement comprimée. 

Le calcul d’une section partiellement comprimée revient au calcul en flexion simple de la même 

section avec un moment 𝑀f par rapport aux armatures tendues. 

Moment fictif : 

Mf =Nu(e+
ℎ

2
 –C)=3.766(0.32+0.03)=1.318KN.m 

Moment réduit :  

 

σbc= 
0.85∗𝑓𝑐28

g𝑏
 =14.17MPa 

µ= 
𝑀𝑓

 𝑏∗σb∗d²
 = 

1.092∗10³

100∗14.17∗9²
 = 0.011 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

Armatures fictives : 

µ= 0. 0545 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.013 

β = 1 − 0.4 × α =0.994 

A1=
𝑀𝑓

β∗σs∗d
 = 

1.092∗10³

0.994∗348∗9
 = 0.42Cm² 

On revient à la sollicitation réelle (flexion composée) 

Acal = A1− 
𝑁𝑢

100∗σs
 =0.42− 

3.766∗10³

100∗348
 = 0.31 Cm² 

 

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 100 × 9 × 

2.1

400
 = 1.086 Cm² 

Donc on prend   As=Max (A1 ; Acal ; Amin)=1.086 Cm² 

Soit : 5T8 = 2.51 Cm² avec un espacement St = 12 Cm/ml 

 

Les armatures des répartitions : 

Ar = 
𝐀choix

4
 = 

𝟐.𝟓𝟏

4
 =0.62 Cm² 

Soit : 5T8 = 𝟐. 5𝟏Cm² avec un espacement St = 𝟏2 Cm/m 

 

Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211) : 

Tu = 1,5Fp = 1,5×1.339 = 2,008 KN  

τ̅u̅  = min {0.15 
fc28

ɣb
 ; 4MPa}= min {2.5 ;4MPa}= 2.5MPa 
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𝜏𝑢 = 
Tu

B∗h
 = 

2008

100∗9
 = 2.23MPa < τ̅u̅=2.5MPa 

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque de cisaillement. 

Vérification à l’ELS : 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont considérées comme étant 

fissurations préjudiciables. 

Ns=2.79KN 

Ms=0.803KN.m 

es= 
𝑀𝑠

𝑁𝑠
 = 

0.803

2.79
 =0.29m 

ℎ

2
 -C= 

0.1

2
 – 0.02=0.03m  

es ˃ 
ℎ

2
 –C donc la section sera partiellement comprimée 

Moment fictif : 

Ms=Ns(es+
ℎ

2
 –C)= 2.79 (0.29+0.03)=0.892KN.m 

Position de l'axe neutre : 
𝑏

2
 × y² −ɳ .As (d−y)= 

100

2
 ×y²−15× 2.51(9−y)=50 y²+37.65𝑦 −338.85 

y=2.25 

Moment d'inertie : 

I= 
𝑏

3
 y³+ ɳ .As (d−y) ²= 

100

3
 × 2.25³+ 15 ×2.51 (9−2.25) ² 

I=2095.115 cm4 

Vérification des contraintes dans le béton : 

𝜎𝑏𝑐 < �̅�b̅c  

𝜎𝑏𝑐 : Contrainte dans le béton comprimé. 

𝜎 ̅b̅c : Contrainte limite dans le béton comprimé. 

𝜎̅b̅c = 0.6 × fc28 = 0.6 × 25=15MPa 

𝜎𝑏𝑐 =  
Mser

𝐼
 y = 

892

2095.115
 ×2.25 =0.95MPa 

𝜎𝑏𝑐 = 0.95MPa < �̅�b̅c =15MPa   Condition vérifiée. 

Vérification des contraintes dans les aciers : 

𝜎s < �̅�s̅ 

𝜎s : Contrainte dans le béton tendu. 

𝜎 ̅s̅ : Contrainte limite dans le béton tendu. 

𝜎 ̅s̅ = min {
2

3
 fe ; Max (240 MPa ; √110η .ft28)} = min {

2

3
 400 ; Max (240 MPa;√110 ×1.6×2.1)}= 

min {266.66 ; Max (240 MPa ; 201.63)}   𝜎 ̅s̅= 240MPa 

𝜎s=  
15∗Mser

𝐼
 (d−y)= 

15×892

2095.115
 (9−2.25)=43.107MPa 

𝜎s =43.107MPa < �̅�s̅ = 240MPa      Condition vérifiée 
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IV.3. Etude des balcons : 

Le balcon est considéré comme une console et constitué d’une dalle pleine encastrée au niveau de la 

poutre de rive. Le calcul se fera pour une bande de 1,00 ml 

IV. 3.1. Dimensions et Evaluation des charges: 

L’épaisseur du balcon est  e= 15 cm 

Charge permanente et  d’exploitation : (voir chapitre 2)   

Pour cette structure on a trois types de balcon 

Poids du garde corps g = (1.78) × 1.2m × 1m=2.13KN 

Combinaison de charge : 

 

type Charge 

permanente 

Charge 

d’exploitation 

Poids du 

garde 

corps U 

Poids du 

garde 

corps S 

ELU ELS 

balcon de 

1.35m 

5.27 3.5 3.24 2.4 12.36 8.77 

balcon de 

1.2m 

5.27 3.5 2.88 2.13 12.36 8.77 

balcon de 5.27 3.5 2.28 1.69 12.36 8.77 

5T8 

5T8 

5T8 

5T8 

Tableau IV.1 : différents types de balcons 

 

Fig. IV.3: schémas de ferraillage 
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0.95m 

 

 

 

IV. 3.2. Calcul des efforts internes : 

Mu = 
𝑞𝑢×𝑙²

2
 +PU×l =  

12.36×1.35²

2
 +3.24× 1.35 =15.63KN.m  

Tu = − qu × l − PU =− 12.36 × 1.35 − 3.24 =−19.93 KN 

Les diagrammes des moments et efforts tranchants : 

 

 Fig. IV.5: Diagramme du moment fléchissant à l’ELU 

1.35 

3.24 

12.36 

Fig. IV.4: Schéma statique de calcul à l’ELU. 



Chapitre IV : Calcule les éléments secondaires 
 

61 
 

 

 

Calcul à l’ELU : 

 b = 100 cm  

h = 15 cm  

d = 13.5 cm  

c = 2 cm 

IV. 3.3. Calcul de ferraillage : 

Armatures principales : 

µ= 
𝑀𝑢

𝑏∗σb∗d²
 = 

15.63∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.06 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.06 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.077 

β = 1 − 0.4 × α =0.969 

Acal=
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

15.63∗10³

0.976∗348∗13.5
 =3.43cm²  

Soit : 4T12 = 𝟒. 𝟓𝟐 𝐜𝐦² avec un espacement St = 𝟏𝟓 𝐜𝐦/𝐦l 

Armatures de répartition : 

Ar = 
𝐀choix

4
 = 

4.52 

4
 =1.13 Cm² 

Soit : 4T10 = 𝟑. 𝟏𝟒 𝐜𝐦𝟐 avec un espacement St = 𝟏5 cm/ml 

 

Vérifications à l’ELU : 

Condition de non fragilité :(BAEL99 /Art A.4.2.1) 

ft28 = 0.6 + 0.06 × fc28 = 0.6 + 0.06 × 25 = 2.1MPa 

Fig.  IV.6: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELU. 
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Amin = 0.23 × b × d ×
ft28

fe
 =0.23 × 100 × 13.5 ×

2.1

400
 =1.63cm² 

Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211). 

La fissuration est préjudiciable, 𝜏𝑢 doit être au plus égale à la plus basse des deux valeurs suivantes 

:  

Tu = −19.93 KN 

τ̅u ̅  = min {0.15 
fc28

ɣb
 ; 4MPa}= min {2.5 ;4MPa}= 2.5MPa 

𝜏𝑢 = 
Tu

B∗h
 = 

19.93×10³

100∗150
 = 1.33MPa < τ̅u̅=2.5MPa  

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque de cisaillement 

Vérification d’adhérence des barres : (BAEL91/ Art 6.1, 3) 

𝜏s < τ̅s= 0.6 × ψ² × ft28         Avec : 𝜏s == 
Mu

0.9∗d ∑ u
  

𝛙 = 1.5 : Barres de haute adhérence.  

∑ 𝐮 : Somme des périmètres utiles des barres. 

∑u = 4 × pi × ∅ = 4 × 3.14 × 0.6 = 7.54cm 

𝜏s = 
19.93×10³

0.9×135× 75.4
 = 2.17 

τ̅s = 0.6 × 1.5² × 2.1 =2.84MPa 

𝜏s = 2.17 < τ̅s=2.84MPa 

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque d’entraînement des barres. 

Espacement des barres : 

 Armatures longitudinales : 

St ≤ min (4h; 33cm) =33cm  

St = 15cm ≤ 33cm            Condition vérifiée. 

 Armatures transversal :  

St ≤ min (4h; 33cm) =33cm  

St = 15cm ≤ 33 cm            Condition vérifiée. 

 

Calcul à l’ELS : 

Calcul des efforts internes : 

Ms = 
𝑞𝑠×𝑙²

2
 +Ps×l =  

8.77×1.35²

2
 +2.4× 1.35 =11.23KN.m 

Ts = − qs × l – Ps =− 8.77 × 1.35 − 2.4 =−14.24 KN 

     

 

  

2.4 

𝟖. 𝟕𝟕 

1.35 

Fig.  IV.7: Schéma statique de calcul à l’ELS. 
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Les diagrammes des moments et efforts tranchants : 

 

 

 
 

 

Position de l'axe neutre : 

(b/2) ×y1² -15×As× (d-y1) = 50y1²+67.8y1−915.3       

y1 = 3.65cm 

Moment d'inertie : 

I= (b×Y³)/3+ 15[A (d-Y) ²] 

I= (100×3.65³)/3+ 15[4.52 (13.5-3.65) ²] 

I=8199.02cm4 

Vérification des contraintes dans le béton:(Art A.4.5.2/BAEL 91) :  

σbc : Contrainte dans le béton comprimé. 

𝜎 ̅b̅c: Contrainte limite dans le béton comprimé 

𝜎 ̅b̅c = 0.6 ×fc28= 0.6 × 25 = 15MPa. 

σbc = (Mser /I)  ×y1 = (11230/8199.02) ×3.65= 4.99 MPa 

σbc =4.99 Mpa< �̅�b̅c= 15MPa      Condition vérifiée. 

État limite d’ouvertures des fissures : 

σS < 𝜎 ̅S̅  

σs : Contrainte dans le béton tendu.  

𝜎 ̅S̅: Contrainte limite dans le béton tendu. 

Fig. IV.8: Diagramme du moment fléchissant à l’ELS. 

Fig.  IV.9: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELS. 
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σs =15×Mser/I × (d-y1)= (15× 11230/8199.02) × (13.5-3.65) = 202.36Mpa. 

𝜎 ̅S̅= min (
2

3
 fe ; 110*√2 × n) = 

2

3
 400 ; 110×√1.68×2)}= min {266.66 ; 201.63)}    

𝜎 ̅s̅= 201.63MPa 

σs =202.36Mpa. < 𝜎 ̅s̅= 201.63MPa      Condition no vérifiée   

Remarque : 

 Pour éviter un moment de torsion important, on utilisera un contre poids.  

 

 

 

 

 

 

IV.3.4. Le contre poids : 

 Calcul du contre poids 

 
 

 

 

On doit avoir : Vsortant = Ventrant 

L× 1 × e balcon = l × X × e plancher D’ou : 

X= 
 L× 1 × e balcon 

1× e plancher 
 = 

 1.35× 1 × 15 

1× 24
 = 0.84m 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.  IV.10: Schéma du balcon avec un contre poids 

60 1.35 

15 
24 

4T12 

4T10 

Fig. IV.11: ferraillage des balcons. 
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IV.4. Etude d’Escalier: 

La cage d’escalier est située à l’intérieur du bâtiment et l’escalier adopté est du type coulé en place 

dont la paillasse viendra s’appuyer sur les paliers. 

IV.4.1.Dimensionnement des escaliers (voir chapitre 2) 

  On a    h = 17 cm  

              g = 30 cm  

 Hauteur: H=3.06 m. 

 Giron: g = 30 cm.  

 Hauteur du volée: HV = 3.06/2 = 1,53m. 

 N c= H/h = 306/17 = 18 

 N m = N c-1=18-1=17 marches. 

 α =29,54 

 ep = 15 cm (paillasse et palier) 

 

 

 

 

 

300 

 

  550 

 

115 

 

120 

 

320 

 

115 

 

65 

 

115 

 
Fig.  IV.12: Cage d’escalier 
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Charge permanente et  d’exploitation : (voir chapitre 2)   

Combinaisons fondamentales : 

A. Volée : 

E.L.U :  

Qu = (1,35G + 1,5Q) = (1,35 ∗ 8.91 + 1,5 ∗ 2.5) = 15.77 KN/m²  

E.L.S :  

Qs = (G + Q) = (8.91  + 2.5) = 11.41 KN/m² 

Pour une bande de 1m de largeur on a : 

 Qu = 15.77∗ 1,00 = 15.77 KN/ml. 

 Qs = 11.41∗ 1,00 = 11.41 KN /ml 

B. Palier : 

E.L.U :  

Qu = (1,35G + 1,5Q) = (1,35 ∗ 5.11 + 1,5 ∗ 2.5) = 10.64KN/m²  

E.L.S :  

Qs = (G + Q) = (5.11  + 2.5) = 7.61 KN/m² 

Pour une bande de 1m de largeur on a : 

 Qu = 10.64∗ 1,00 = 10.64KN /ml. 

 Qs = 7.61 ∗ 1,00 = 7.61 KN /ml 

Calcul des moments fléchissant des efforts tranchants : 

E.L.U : 

 

 

 

10.64 

15.77 

10.64 

115 

 

320 

 

115 

 Fig. IV.13: Schéma statique des escaliers. 
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E.L.S : 

 

 

 

 

Fig.  IV.14: Diagramme du moment fléchissant à l’ELU. 

11.41 

7.61 

 

7.61 

115 

 

320 

 

115 

Fig. IV.16: Schéma statique des escaliers. 

Fig. IV.15: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELU. 
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IV.4.2.Calcul de ferraillage :  

Mt= 0,8MMax 

 Ma= - 0,2MMax 

 Mt (kN.m) Ma (kN.m) 

ELU 44.96 -11.24 

ELS 32.48 -8.12 

 

En travée : 

E.L.U :  

𝑀𝑇
𝑈 = 44.96kN .m  

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

Fig. IV.17: Diagramme du moment fléchissant à l’ELS. 

 

Fig. IV.18: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELS. 
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µ= 
𝑀𝑇

𝑈 

𝑏∗σb∗d²
 = 

44.96∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.174 

 

 

 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.174 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.24 

β = 1 − 0.4 × α =0.903 

Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

44.96∗10³

0.903∗348∗13.5
 =10.59cm² 

Condition de non fragilité :  

Amin =0,0008*b*h = 0,0008*100*15 =1,2 cm² 

Au= max (Acal ; Amin)          Au =10.59cm² 

Soit : 8T14 = 12.31 𝐜𝐦² avec un espacement St = 12.5 𝐜𝐦/𝐦l 

Armature de répartition : 

Ar = 
𝐀choix

4
 = 

12.31  

4
 =3.07 Cm² 

Soit : 5T10 = 𝟑.93 𝐜𝐦𝟐 avec un espacement St = 20 cm/ml 

E.L.S : 

𝑀𝑇
𝑠 =32.48kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g =
Mu

Ms
 =

44.96 

32.48
 =1.38 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.38−1

2
 + 

25

100
  =0.44 

α=0.24≤ 0.44      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

En appuis : 

E.L.U :  

𝑀𝑎
𝑈 = 11.24kN .m  

15 

100 
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Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

µ= 
𝑀𝑎

𝑈 

𝑏∗σb∗d²
 = 

11.24∗10³

100∗14.17∗13.5²
 =0.043 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.043 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.054 

β = 1 − 0.4 × α =0.978 

Acal= 
𝑀𝑎

𝑈 

β∗σs∗d
 = 

11.24∗10³

0.978∗348∗13.5
 =2.44cm² 

Condition de non fragilité :  

Amin =0,0008*b*h = 0,0008*100*15 =1,2 cm² 

Au= max (Acal ; Amin)          Au =2.44cm² 

Soit : 4T10 = 3.14 𝐜𝐦² avec un espacement St = 25 𝐜𝐦/𝐦l 

Armature de répartition : 

Ar = 
𝐀choix

4
 = 

3.14   

4
 =0.785 Cm² 

Soit : 2T8 = 1.01𝐜𝐦𝟐 avec un espacement St = 50 cm/ml 

E.L.S : 

𝑀𝑇
𝑠 =8.14kN.m 

Fissurations peut préjudiciables 

 Flexion simple                                                      α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

Section rectangulaire avec A’∄ 

 FeE400 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15MPa 

g =
Mu

Ms
 =

11.24 

8.14
 =1.38 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

1.38−1

2
 + 

25

100
  =0.44 

α=0.054≤ 0.44      condition vérifiée 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

Vérification de la condition de cisaillement : 

Tu max = 37.46KN 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

37460

100×13.5×100
 =0.27MPa 

Fissurations peut préjudiciables: �̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 



Chapitre IV : Calcule les éléments secondaires 
 

71 
 

𝜏𝑢 = 0.27 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅�̅̅� = 3.34 𝑀𝑃𝑎       Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

 

IV.4.3.Calcul de la poutre palière : 

La poutre palière est dimensionnée d’après les formules empiriques données par le CBA 93 et 

vérifié en considérant le RAP 99/version 2003. 

L

15
 ≤ H ≤ 

L

10
 

L= 550cm       L=300cm 

550

15
 ≤ H ≤ 

550

10
      36.6 ≤ H ≤ 55 

300

15
 ≤ H ≤ 

300

10
      20 ≤ H ≤ 30 

On prendra : h = 30 cm et b = 30 cm 

 

 

Vérification des conditions imposées par le RPA 99 version 2003  

b = 30 cm ≥ 20 cm 

 h = 30 cm ≥ 30                     Condition vérifiée. 

 h/b = 30/30 = 1 

 

 

8T14 

5T10 

4T10 

2T8 

115 320 115 

Fig. IV.19: ferraillage de l'escalier 

H 

B 

Fig. IV.20: Section transversale d’une poutre 
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Donc la section de la poutre principale est de dimension (50x45) cm2  

Charge supportée par la poutre :  

 Poids propre de la poutre :  

G = 0,30 * 0,30 * 25=2,25KN/m  

 Réaction du palier (ELU)  

𝑅𝐴𝑈=𝑅𝐵𝑈=
qaU x 1.15x ( 

1.15

2
+4.35)x qtU x 3.2x ( 

3.2

2
+1.15)x qaU x 1.15x ( 

1.15

2
)

5.5
         

= 
10.64 x 1.15x ( 

1.15

2
+4.35)x 15.77 x 3.2x ( 

3.2

2
+1.15)x 10.64 x 1.15x ( 

1.15

2
)

5.5
 = 37.468KN 

 Réaction du palier (ELS)  

𝑅𝐴𝑆=𝑅𝐵𝑆=
qaS x 1.15x ( 

1.15

2
+4.35)x qtS x 3.2x ( 

3.2

2
+1.15)x qaS x 1.15x ( 

1.15

2
)

5.5
         

= 
7.61 x 1.15x ( 

1.15

2
+4.35)x 11.41 x 3.2x ( 

3.2

2
+1.15)x 7.61 x 1.15x ( 

1.15

2
)

5.5
 = 27.007KN 

Combinaison à considérer :  

E LU : 

qu = 1,35 G +𝑅𝐴𝑈  

qu = 1,35 * (2,25) + 37.468=40.505KN/ml.  

E LS : 

qs  = G+𝑅𝐴𝑆  

qs= 2,25+ 27.007= 29.257 KN/ml.  

IV.4.4. Calcul du ferraillage (ELU) : 

 

 

 

RA = RB =  
(qu×l)

2
 = 23.29 KN 

Calcul des moments isostatique : 

𝑀0= 𝑀𝑀𝐴𝑋= 
(qu×l²)

8
 = 6.69 KN.m 

1.15m 

40.505 KN/ml 

Fig. IV.21: Schéma statique (ELU) 



Chapitre IV : Calcule les éléments secondaires 
 

73 
 

Correction des moments 

 En appuis : 

 Ma = - 0,3 Mo = - 0,3 *6.69 = - 2.008 KN.m.  

 En travée : 

 Mt = 0,85 Mo = 0,85 *7.44 = 5.69KN.m.  

Effort tranchant : 

T=RA=RB=23.29 KN 

Les diagrammes des moments et efforts tranchants : 

 

 

 

 

 

 

Fig. IV.22: Diagramme de moment fléchissant à l'ELU 

Fig. IV.23: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELU 
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Calcul des armatures : 

Armatures principales (longitudinal) : 

En travée : 

E.L.U :  

𝑀𝑇
𝑈 = 5.69KN.m. 

Vérifications de l’existence de des armatures comprimées : 

µ= 
𝑀𝑇

𝑈 

𝑏∗σb∗d²
 = 

5.69∗10³

30∗14.17∗27²
 =0.018 

 

 

 

µ< µL = 0.392  Donc ;  les armatures de compression ne sont pas nécessaires 

µ= 0.004 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     σs= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.023 

β = 1 − 0.4 × α =0.9908 

Acal= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

5.69∗10³

0.9908∗348∗27
 =0.611cm²  

𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
ft28

𝑓𝑒
 = 1.08cm²  

 

Tableau IV.2: le ferraillage de poutre palière 

 Mu µ α β Acal Amin choix As 

Travée 5.69 0.018 0.023 0.9908 0.611 1.08 3T14 4.62 

Appuis 2.008 0.006 0.0089 0.9964 0.21 1.08 3T14 4.62 

 

Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211) 

 La fissuration est préjudiciable, τ𝑢doit être au plus égale à la plus basse des deux valeurs suivantes 

: Tu = 25.909 KN 

�̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

25909 

45×45×100
 =0.12MPa 

30 

30 
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𝜏𝑢 = 0.12𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅̅𝑢 ̅ = 3.34 𝑀𝑃𝑎       Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

Calcul à L’ELS : 

qs  = 29.257 KN/ml.  

 

 

 

 

RA = RB =  
(qs×l)

2
 = 15.19 KN 

Calcul des moments isostatique : 

𝑀0= 𝑀𝑀𝐴𝑋= 
(qs×l²)

8
 = 4.83 KN.m 

Correction des moments 

 En appuis : 

 Ma = - 0,3 Mo = - 0,3 *5.39 = - 1.45 KN.m.  

 En travée : 

 Mt = 0,85 Mo = 0,85 *5.39 = 4.11KN.m.  

Effort tranchant : 

T=RA=RB=15.19 KN 

Les diagrammes des moments et efforts tranchants : 

 

 

 

 

 

 

1.15m 

Fig. IV.24: Schéma statique (ELS) 

29.257 KN/ml. 
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VI.4.5.Vérification à l’ELS :  

Vérification des contraintes dans le béton : (Art A.4.5.2/BAEL 91) 

En travées : 

Position de l'axe neutre : 

(b/2)*y² -15*As*(d-y) = 22.5y²+50.85y-2288.25 

y = 9.01 

Moment d'inertie : 

 I= (b∗ 𝑌3)/3+ 15[As (d-Y) ²] 

Fig. IV.25: Diagramme de moment fléchissant à l'ELS  

Fig. IV.26: Diagramme de l'effort tranchant à l'ELS  



Chapitre IV : Calcule les éléments secondaires 
 

77 
 

 I= (45*9.013)/3 +15* 3.39*(45-9.01)² =76836.48cm4. 

Contraintes dans le béton : 

σbc ≤ σbc ⃐       

σbc : Contrainte dans le béton comprimé.  

σbc ⃐       : Contrainte limite dans le béton comprimé  

σbc = 0.6 *fc28 = 0.6 × 25 = 15MPa.  

σbc = (Mser /I)*y1 = (4830/76836.48)* 9.01= 0.53 MPa.  

σbc = 0.53 MPa ≤ σbc =15 MPa                     Condition vérifiée 

En Appuis: 

Contraintes dans le béton : 

σbc ≤ σbc ⃐       

σbc : Contrainte dans le béton comprimé.  

σbc ⃐       : Contrainte limite dans le béton comprimé  

σbc = 0.6 *fc28 = 0.6 × 25 = 15MPa.  

σbc = (Mser /I)*y1 = (1617 /76836.48)* 9.01= 0.18Mpa.  

σbc = 0.18 MPa ≤ σbc =15 MPa                     Condition vérifiée 

VI.4.6.Vérification de la flèche : 
𝐻

𝐿
 ≥ 

1

16
       

50

115
 =0.43 ≥ 

1

16
= 0.062  ……………..CV 

𝐻

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑡

10𝑀0
       

50

115
 =0.43 ≥ 

4581

10∗7440
= 0.0621 ……………..CV 

𝐴

𝐵∗𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
       

3.39

45∗45
 =0.001 ≤ 

4.2

400
= 0.01  ……………….CV 

Les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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30 

30 

3T14 

Fig. IV.27: ferraillage poutre palier 

3T14 
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V.1. Introduction 

 
Notre structure étant implantée de wilaya Oran en zone sismique IIa , Le calcul d’un bâtiment vis à 

vis du séisme repose sur l’évaluation des charges susceptibles d’être engendrées dans le système 

structural lors du séisme. Dans le cadre de notre projet, la détermination de ces efforts est conduite 

par le logiciel Robot qui utilise une approche dynamique basée sur le principe de la superposition 

modale. 

V.2. Objectifs de l’étude dynamique  

 
L’objectif initial de l’étude dynamique d’une structure est la détermination de ses caractéristiques 

dynamiques propres. Ceci est obtenu en considérant son comportement en vibration libre non- 

amortie. Cela nous permet de calculer les efforts et les déplacements maximums lors d’un séisme. 
L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente réellement, est souvent très complexe et 

demande un calcul très fastidieux voire impossible. C’est pour cette raison qu’on on fait souvent 

appel à des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment le problème pour pouvoir 

l’analyser. 

V.3. Modélisation 

      La modélisation revient à représenter un problème physique possédant un nombre de degré de 

liberté (DDL) infini, par un modèle ayant un nombre de DDL fini, et qui reflète avec une bonne 

précision les paramètres du système d’origine (la masse, la rigidité et l’amortissement). 

     En d’autres termes, la modélisation est la recherche d’un modèle simplifié qui nous rapproche le 

plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus correctement possible 

de la masse et de la rigidité de tous les éléments de la structure. 

V.4. Méthode de calcul 

Selon l’article 4.1.1 de RPA99, les forces sismiques peuvent être déterminées par trois méthodes : 

 Par la méthode statique équivalente. 

 Par la méthode d’analyse modale spectrale. 

 Par la méthode d’analyse dynamique par accéléra grammes 

V.4.1 Méthode statique équivalente (article 4.2 du RPA99/2003) 

   Selon cette méthode les forces réelles dynamiques développées dans la structure sont remplacées 

par un système de forces statiques fictives appliquées successivement suivant deux directions 

orthogonales et ayant des effets équivalents à ceux des forces réelles 

a) Conditions d’application  

La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes : 
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 Le bâtiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation 

prescrites au chapitre III, paragraphe 3.5 avec une hauteur au plus égale à 65m en zones I et 

II et à 30m en zones III. 

 

 Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration irrégulière tout en respectant, outres 

les conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires suivantes : 

 

1. Zone I : Tous groupes 

2. Zone II : Groupe d’usage 3 

- Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23m. 

- Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m. 

- Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.   

3. Zone III : Groupes d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 

17m. 

-Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m. 

-Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 2 niveaux ou 8m. 

 

b) Méthode de modélisation 

 Le modèle du bâtiment à utiliser dans chacune des deux directions de calcul est plan avec les 

masses concentrées au centre de gravité des planchers et un seul degré de liberté en 

translation horizontale par niveau sous réserve que les systèmes de contreventement dans les 

deux (2) directions puissent être découplés 

 La rigidité latérale des éléments porteurs du système de contreventement est calculée à partir 

de sections non fissurées pour les structures en béton armé ou en maçonnerie. 

 Seul le mode fondamental de vibration de la structure est à considérer dans le calcul de la 

force sismique totale. 

 

c) Calcul de la force sismique totale (𝐑𝐏𝐀art 4, 2,3) 

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

dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule : 

𝑉 =
𝐴 × 𝐷 × 𝑄

𝑅
× w 

Avec : 

A. Coefficient d’accélération de zone. 

Le coefficient d’accélération de zone dépend de la zone sismique et le groupe d’usage du 

bâtiment : 
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                                   Zone  

Groupe I Iia Iib III  

1A 0 .15 0.25 0.30 0.40 

1b 0.12 0.20 0.25 0.30 

2 0.10 0.15 0.20 0.25 

3 0.07 0.10 0.14 0.18 

 

    

 

Dans notre cas : 

   

 Groupe d’usage 2 

 Zone sismique IIa (ORAN) 

Donc : A = 0.15 

R : Coefficient de comportement global de la structure. 

La distribution de l’effort vertical est supérieure à 20 % pour les voiles  

➔système 2 voiles porteurs ➔ R =3,5 

 

 

Q : facteur de qualité. 

Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

  

49%

51%

48%

49%

49%

50%

50%

51%

51%

N Voiles N Poteaux

Distribution de l'effort Normal

Tableau V.1 : Coefficient d’accélération de zone. 

Fig. V.1 : Distribution de l’effort normal 
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- La redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent. 

- La régularité en plan et en élévation. 

- La qualité du contrôle de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule : 

 

 

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

donnée au tableau 4.4 du RPA. 

 

 

 𝑷𝒒 

Critère q Observé 𝑷𝒒𝒙 Non 

Observé 

𝑷𝒒𝒚 

1. Conditions minimales sur les files de 

Contreventement 

Non 0.05 Non 0 

2. Redondance en plan Non 0 Oui 0 

3. Régularité en plan Non 0 Non 0 

4. Régularité en élévation Non 0 Non 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux Oui 0.05 Oui 0.05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution Oui 0.1 Oui 0.1 

 

 

𝑄𝑥=1+0.05+0.05+0.05+0.1= 1.20 

𝑄𝑦=1+0.05+0.05+0.1= 1.15 

Donc 𝑜𝑛 majoré le facteur de qualité et on adopte : 𝑄𝑥=1.20 et 𝑄𝑦= 1.15 

W : poids total de la structure : 

W est égal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) 

𝑊 = ∑ 𝑊𝑖
𝑛
𝑖=1         Avec𝑊𝑖= 𝑊𝐺𝑖+ 𝛽𝑊𝑄𝑖 

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

Solidaires de la structure 

𝑾𝑸𝒊 :Charges d’exploitation. 

Tableau V.2 : Valeur de facteur de qualité. 
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𝜷: Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation et 

don4.5 du RPA. 

 

 

Cas Type d'ouvrage 𝜷 

1 

2 

 

 

 

3 

4 

5 

Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés 

Bâtiments recevant du public temporairement : 

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

places debout. 

• salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec places 

assises 

Entrepôts, hangars 

Archives, bibliothèques, réservoirs et ouvrages assimilés 

Autres locaux non visés ci-dessus 

0.20 

0.30 

 

 

0.40 

0.50 

1.00 

0.60 

Dans notre cas :𝜷= 0.2 

W= G + 0.2 Q =104869 ,44KN 

D :facteur d’amplification dynamique moyen, en fonction de la catégorie de site, du facteur de 

correction d’amortissement (𝜉)et de la période fondamentale de la structure (T).

 

𝐓𝟐 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 du RPA. 

Ƞ: facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

𝛈=√
7

(2+𝜉)
≥ 0.7 

Où ξ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de 

structure et de l’importance des remplissages, est donné par le tableau (4-1) présenté ci-après. 

 

Tableau V.3 : Valeurs du coefficient de pondération 

𝜷. 
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Remplissage 

Portique Voile ou murs 

Béton Armé Acier Béton Armé / Maçonnerie 

Léger 6 4  

10 Dense 7 5 

 

Nous avons un système de contreventement en portique par des voiles en béton armé. 

On prend :𝜉= 7 %➔𝛈= 0,8819> 0, 7 

d) Estimation de la période fondamentale de la structure 

 

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir de formules 

Empirique en calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

T = Ct.ℎ𝑁3/4
 

 

ℎ𝑁: Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu'à dernier niveau (N). 

Ct : coefficient fonction du système de contreventement du type de remplissage et donné par le 

tableau4.6du RPA. 

 

 

 

 

Cas Système de contreventement Ct 

1 

 

2 

3 

 

4 

 

 

Portiques auto stables en béton armé sans remplissage en 

Maçonnerie. 

Portiques auto stables en acier sans remplissage en maçonnerie 

Portiques auto stables en béton armé ou en acier avec remplissage en 

maçonnerie. 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voilesen 

béton armé, des palées triangulées et des murs en maçonnerie. 

0.075 

 

0.085 

0.05 

 

0.05 

 

 

 

 

 

Tableau V.4 : Valeurs du coefficient d’amortissement suivant le système 

structurel. 

 

Tableau V.5 : Les valeurs du coefficient CT. 
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➢ Période caractéristique associée à la catégorie de site. 

➔T1, T2: période caractéristique associée à la catégorie du site. 

 

Site S1 S2 S3 S4 

𝑇1Sec 0.15 0.15 0.15 0.15 

𝑇2Sec 0.30 0.40 0.50 0.70 

 

 Sol ferme site 2 donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,4 sec. 

➢Calcul de période fondamentale de la structure T: 

T = Ct.ℎ𝑁3/4 

Dans notre cas : 𝐶𝑇= 0.050 ; ℎ𝑁= 43.18 m 

Donc : T = 0. .05(43.18)3/4 =0.84sec. 

 

On peut également utiliser aussi la formule suivante : T=
0.09∗hN

√𝐷
 

 

Où D est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée. 

 

𝐷𝑥=21.30m,𝐷𝑦=24.10 m 

 

 𝑇𝑥= 0.84 

 

𝑇𝑦= 0.79 

- 𝑇𝑥= min (𝑇𝑥 ; T) = min (0.84 ; 0.84) = 0.84 s 

- 𝑇𝑦= min (𝑇𝑦 ; T) = min (0.79 ; 0.84) = 0.79 s 

Donc la Période fondamentale statique majorée de 30 % est  

- 𝑇𝑥= 1.3 × 0.84 = 1.09 s 

- 𝑇𝑦= 1.3 × 0.79 = 1.03 s 

On a: 

 D =  2.5η (
𝑇2

𝑇
)

2

3
Car 0.4≤ 𝑇 ≤ 3.0 𝑠 {

𝐷𝑥 = 1.342
𝐷𝑦 = 1.399 

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

Tableau V.6 : Valeurs des périodes caractéristiques T1, T2. 
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𝑉𝑠𝑡 =
𝐴 × D × 𝑄

𝑅
× 𝑊 

𝑉𝑠𝑡𝑥 =
0.15×1.342×1.20

3.5
× 104869,44 =7239,43Kn 

𝑉𝑠𝑡 𝑦 =
0.15×1.399×1.15

3.5
× 104869,44 =7229,36Kn 

 

V .3.2 Méthode dynamique modale spectrale 

a) Principe de la méthode dynamique modale spectrale 

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

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

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

b) Modélisation 

1) Pour les structures régulières en plan comportant des planchers rigides, l’analyse est faite 

séparément dans chacune des deux directions principales du bâtiment. Celui-ci est alors représenté 

dans chacune des deux directions de calcul par un modèle plan, encastré au basset où les masses 

sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec un seul 

DDL en translation horizontale. 

 

2) Pour les structures irrégulières en plan, sujettes à la torsion et comportant des planchers rigides, 

elles sont représentées par un modèle tridimensionnel, encastré à la base et où les masses sont 

concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois (03) DDL (2) translations 

horizontales et une rotation d’axe vertical). 

 

3) Pour les structures régulières ou non régulières comportant des planchers flexibles, elles sont 

représentées par des modèles tridimensionnels encastrés à la base et à plusieurs DDL par plancher. 

 

4) La déformabilité du sol de fondation doit être prise en compte dans le modèle toutes les foison la 

réponse de la structure en dépend de façon significative. 

 

5) Le modèle de bâtiment à utiliser doit représenter au mieux les distributions des rigidités et des 

masses de façon à prendre en compte tous les modes de déformation significatifs dans le calcul des 

forces d’inertie sismiques (ex : contribution des zones nodales et des éléments non structuraux à la 

rigidité du bâtiment). 

 

6) Dans le cas des bâtiments en béton armé ou en maçonnerie la rigidité des éléments porteurs doit 

être calculée en considérant les sections non fissurées. Si les déplacements sont critiques 

particulièrement dans le cas de structures associées à des valeurs élevées du coefficient de 

comportement, une estimation plus précise de la rigidité devient nécessaire par la prise en compte 

de sections fissurées. 

 

c) Spectre de calcul : L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant : 
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Comme il est indiqué dans l’article : 4.3.3 du RPA 99 / version 2003. 

 

 

Pour notre étude le spectre de repense étant intégrée dans le logiciel robot structural analysais avec 

lequel nous avons modélisé la structure, les données correspondantes à notre projet sont : 

 La zone Iia 

 Groupe d’usage 2. 

 Facteur de qualité (𝑄𝑥=𝑄𝑦=1.25). 

 Coefficient de comportement global de la structure R=3.5. 

 Site ferme S2. 

 Le pourcentage d’amortissement critique 𝜉= 7. 

Pour notre l’étude de ce projet le spectre de réponse est donné par le logiciel. 

 

❖Représentation graphique du spectre de réponse: 

 

 

Fig. V.2 : Diagramme de spectre de réponse.(RPA2003) 
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c) Disposition des voiles : 

- Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec 

justification d’interaction portiques -voiles. 

- Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations 

dues aux charges verticales. 

- Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant 

de leurs interactions à tous les niveaux. 

- Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges 

verticales, au moins25% de l’effort tranchant d'étage. 

Fig. V.3 : Vue sur la structure en 3D 
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                       Fig. V.4 : Disposition des voiles dans la structure 

V.4.Mode de vibration et taux de participation des mas            

Les différents modes de vibration ainsi que la période et le taux de participation massique qui leur 

revient sont résumés dans le tableau suivant : 

 

V.5.Analyse des résultats 

D’après les résultats obtenus dans le tableau ci-dessus, on voit bien que le taux de participation 

massique selon l’axe X atteint les 90% au bout du10émé mode, et selon l’axe Y au bout du 

11émé mode. 

Les modes de vibrations 

- Le premier mode est un mode de translation suivant l’axe X-X :      
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Fig. V.5 : Mode 1 de déformation (translation suivant l’axe X-X). 

- Le deuxième mode est un mode de translation suivant l’axe Y-Y : 

 

Fig. V.6 : Mode 2 de déformation (translation suivant l’axe Y-Y). 

- Le troisième mode est une rotation selon l’axe Z-Z : 
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Fig. V.7 : Mode 3 de déformation (rotation suivant Z-Z). 

V.6 Vérification des résultats vis-à-vis du RPA 99/Version2003 

V.6.1 Vérification de l’effort tranchant à la base 

En se référant à l’article 4-3-6 du RPA99/Version2003, qui stipule que la résultante des forces 

Sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 

80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente v𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

 

𝑉𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 =
𝐴 × 𝑄 × 𝐷 × α

𝑅
× 𝑊 

 

On doit vérifier que V𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒≥0.8V𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

 

Avec : 

 

V𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 : L’effort tranchant dynamique (calculé par la méthode spectrale modale) 

. 

Sique V𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒≥0.8V𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse dans le  

 

Rapport :
V dynamique

0.8V statique 
 

 

 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 
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Sens 𝑽𝒅𝒚𝒏𝒂𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆 

(KN) 

V statique 

(KN) 

0.8V statique Remarque  

X-X 5703,72 7239,43 5791,54 𝑽𝒅𝒚𝒏𝒂𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆≥0.8𝑽𝒔𝒕𝒂𝒕𝒊𝒒𝒖𝒆 Non 

vérifié 

=1,01 

Y-Y 5770,63 7229,36 5783,49 𝑽𝒅𝒚𝒏𝒂𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆≥0.8𝑽𝒔𝒕𝒂𝒕𝒊𝒒𝒖𝒆 Non 

vérifié 

=1 ,00 

 

Donc on a Calcul le facteur : 0.8𝑽𝒔𝒕𝒂𝒕𝒊𝒒𝒖𝒆 /𝑽𝒅𝒚𝒏𝒂𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆   et Nous l'entrons dans le programme de 

calcul pour augmenter la résistance sismique 

V.6.2 Vérification vis-à-vis des déplacements 

Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est calculé par : 

𝛿K=R× 𝛿𝑒𝑘RPA99 (Article 4.4.3). 

𝛿𝑒𝑘  : Déplacement dû aux forces Fi(y compris l’effet de torsion). 

R : Coefficient de comportement. 

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal à : 

∆𝐾= 𝛿k–  𝛿k-1 

Avec : ∆k< 1  × heRPA99 (Article 5.10) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.7: Vérification de l’effort tranchant à la base. 
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Niveau 𝛿𝑒𝑘 

(Cm) 

𝛿K 

(Cm) 

𝛿k-1 

(Cm) 

∆𝑘 

(Cm) 

𝐻𝐾 

(Cm) 

∆𝑘

ℎ𝑘
 (%) Observation 

Sou sol 0,062 0.217 0 0.217 280 0.0007 Vérifier 

RDC 0,397 1.389 0.217 1.172 306 0.0038 Vérifier 

1 0,925 3.237 1.389 1.848 306 0.0060 Vérifier 

2 1,591 5.568 3.237 2.331 306 0.0076 Vérifier 

3 2,384 8.344 5.568 2.776 306 0.0090 Vérifier 

4 3,251 11.378 8.344 3.034 306 0.0099 Vérifier 

5 4,188 14.658 11.378 3.318 306 0.0108 Vérifier 

6 5,166 18.081 14.658 3.28 306 0.0107 Vérifier 

7 6,172 21.602 18.081 3.423 306 0.0111 Vérifier 

8 7,183 25.140 21.602 3.521 306 0.0115 Vérifier 

9 8,185 28.647 25.140 3.538 306 0.0115 Vérifier 

10 9,175 32.112 28.647 3.507 306 0.0114 Vérifier 

11 10,140 35.49 32.112 3.465 306 0.0113 Vérifier 

12 11,057 38.699 35.49 3.378 306 0.0110 Vérifier 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.8 : Vérification des déplacements relatifs selon X-X. 
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Niveau 𝛿𝑒𝑘 

(Cm) 

𝛿K 

(Cm) 

𝛿K-1 

(Cm) 

∆𝑘 

(Cm) 

𝐻𝐾 

(Cm) 

∆𝑘

ℎ𝑘
 (%) Observation 

Sou sol 0,054 0.189 0 0.189 280 0.0006 Vérifier 

RDC 0,316 1.106 0.189 0.917 306 0.0029 Vérifier 

1 0,730 2.555 1.106 1.449 306 0.0047 Vérifier 

2 1,268 4.438 2.555 1.883 306 0.0061 Vérifier 

3 1,913 6.695 4.438 2.257 306 0.0073 Vérifier 

4 2,641 9.243 6.695 2.548 306 0.0083 Vérifier 

5 3,434 12.019 9.243 2.776 306 0.0090 Vérifier 

6 4,271 14.948 12.019 2.929 306 0.0095 Vérifier 

7 5,143 18.000 14.948 3.052 306 0.0099 Vérifier 

8 6,030 21.105 18.000 3.105 306 0.0101 Vérifier 

9 6,925 24.237 21.105 3.132 306 0.0102 Vérifier 

10 7,815 27.352 24.237 3.115 306 0.0101 Vérifier 

11 8,694 30.429 27.352 3.077 306 0.0100 Vérifier 

12 9,562 33.467 30.429 3.038 306 0 .0099 Vérifier 

 

V.6.3 Justification de l’effet P-Δ 

L’effet du second ordre (ou effet de P-Δ) peut être négligé lorsque la condition suivante est 

satisfaite à tous les niveaux : 

𝜃 =
PkΔk

Vkhk
≤ 0.10L’article 5.9 duRPA99/version 2003 

-PK : poids total de la structure et des charges des exploitations associés au-dessus du niveau "K". 

-VK : effort tranchant d'étage au niveau "K" (VK = 𝐹𝑡+Σ Fi). 

Tableau V.9 : Vérification des déplacements relatifs selon Y-Y. 
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-ΔK : déplacement relatif du niveau "K" par rapport a K-1. 

-ℎ𝑘 : hauteur de l'étage "K". 

 Si 0.10<𝜃𝑘<0.20,les effets P- Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen d'une analyse élastique du 

1°ordre par le facteur : 
1

1−θk
 

 

 Si 𝜃𝑘> 0.20 la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

 

Etage  P(KN) ∆(cm) V(KN) 𝒉 (𝒎) 𝜽 Vérification 

1 -88259,6 0,062 5539,14 2,8 0,003528201 OK 

2 -80343,9 0,335 5504,71 3,06 0,015978705 OK 

3 -73659,7 0,528 5363,82 3,06 0,023695626 OK 

4 -67132,6 0,666 5143,15 3,06 0,028409083 OK 

5 -60683 0,793 4879,23 3,06 0,032230519 OK 

6 -54301,4 0,867 4577,25 3,06 0,033612721 OK 

7 -47947,3 0,937 4255,32 3,06 0,034502463 OK 

8 -41722,2 0,977 3936,4 3,06 0,033840822 OK 

9 -35538,7 1,006 3611,63 3,06 0,032350014 OK 

10 -29447,5 1,011 3276,06 3,06 0,029697969 OK 

11 -23389,5 1,002 2902,66 3,06 0,026385803 OK 

12 -17413,2 0,99 2449,7 3,06 0,022997398 OK 

13 -11467,7 0,965 1875,77 3,06 0,01927972 OK 

14 -5602,8 0,917 1093,68 3,06 0,015351922 OK 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.10 : Vérification de l’effet P-Δ selon le sens X-X . 
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Et 

age  
P(KN) ∆(cm) V(KN) h(m) Θ Vérification 

1 -88259,6 0,054 5495,44 2,8 0,003097386 OK 

2 -80343,9 0,262 5453,71 3,06 0,012613641 OK 

3 -73659,7 0,414 5308,47 3,06 0,018773249 OK 

4 -67132,6 0,538 5084,07 3,06 0,023215761 OK 

5 -60683 0,644 4822,99 3,06 0,026479813 OK 

6 -54301,4 0,728 4537,08 3,06 0,028473716 OK 

7 -47947,3 0,793 4223,55 3,06 0,029419703 OK 

8 -41722,2 0,837 3903,81 3,06 0,029233603 OK 

9 -35538,7 0,872 3584,07 3,06 0,02825659 OK 

10 -29447,5 0,887 3246,65 3,06 0,026291514 OK 

11 -23389,5 0,895 2864,39 3,06 0,023883043 OK 

12 -17413,2 0,89 2423,87 3,06 0,020894746 OK 

13 -11467,7 0,879 1868,89 3,06 0,017626177 OK 

14 -5602,8 0,868 1088,83 3,06 0,014596319 OK 
 

 

Remarque : On voit bien que la condition est largement satisfaite, donc l’effet P-Δ n’est pas 

à prendre en considération dans les calculs. 

V.6.4 Effort normal réduits 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues au 

séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier l’effort normal de compression de calcul qui est limité 

par la condition suivante : 

 

 

On entend par effort normal réduit, le rapport :       V=
Nd

Bc×fc28
≤ 0.3 

Avec : 

𝑁𝑑 : désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton. 

𝐵𝑐 : est l'aire (section brut) de cette dernière. 

𝑓𝑐𝑗: est la résistance caractéristique du béton. 

Tableau V.11 :Vérification de l’effet P-Δ selon le sens Y-Y. 
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Pour calculer l’effort normal «𝑁𝑑» selon le CBA, (l'Article B.8.2.2) pour un poteau soumis aux 

charges dues à la pesanteur et au séisme : "Les combinaisons d'action à considérer sont celles 

données par les RPA." Les combinaisons du RPA pour un ouvrage avec des voiles (mixte) sont 

connues : 

 

 V.6.5.Vérification d’effort normal réduit des poteaux : 

 

Poteau 𝑵𝒅(N) 𝑩𝒄(𝒎𝒎𝟐) 𝑓𝑐𝑗 V Observation 

30*30 17311 90000 25 0.007 CV 

35*35 37778 122500 25 0.012 CV 

40*40 64150 160000 25 0.016 CV 

45*45 97082 202500 25 0.019 CV 

50*50 129746 250000 25 0.020 CV 

55*55 188259 302500 25 0.024 CV 

60*60 216892 360000 25 0.024 CV 

 

V.6.6. Vérification au renversement 

          Le moment de renversement qui peut être causé par l’action sismique doit être calculé par 

rapport au niveau de contact sol-fondation. 

          La vérification au renversement de la structure s'avère nécessaire pour justifier la stabilité 

d'un ouvrage sollicité par des efforts d'origine sismique. Donc il faut vérifier que : 

Ms/ Mr ≥ 1,5 

Mr :moment de renversement provoqué par les charges horizontales. 

Mr=Σ𝑉𝑖×H𝑖 

Ms :moment stabilisateur provoqué par les charges verticales. 

Ms = W×L/2 

W :le poids total de la structure 

 

 

 

Tableau V.12 : Vérification d’effort normal réduit des poteaux. 
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ETAGE Vx (KN) ℎ(m) W (KN) 𝑋𝑔 (𝑚) 
Mr 

(𝐾𝑁. 𝑚) 
Ms (𝐾𝑁. 𝑚) 

1 5539,14 2,8 

104869,44 10,79 

96,404 

1131541,258 

2 5504,71 5,86 825,6154 

3 5363,82 8,92 1968,3764 

4 5143,15 11,98 3161,7616 

5 4879,23 15,04 4541,7792 

6 4577,25 18,1 5826,933 

7 4255,32 21,16 6748,3472 

8 3936,4 24,22 7865,9294 

9 3611,63 27,28 9154,3496 

10 3276,06 30,34 11328,956 

11 2902,66 33,4 15128,864 

12 2449,7 36,46 20925,4878 

13 1875,77 39,52 30908,1968 

14 1093,68 42,58 -90610,24 

    

SOMME 27870,7604 OK 
 

- Vérifications 

𝑀𝑅= 27870, 7604KN.m;       MS=1131541, 258KN.m 

 
MS

MR
= 40.59≥ 1.5…………La condition est vérifiée 

 

 

 

 

 

Tableau V.13 : Moment de renversement provoqué par les charges horizontales sens (x). 
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ETAGE Vy (KN) ℎ(𝑚) W (KN) 𝑌𝑔(𝑚) 
Mr 

(𝐾𝑁. 𝑚) 
Ms (𝐾𝑁. 𝑚) 

1 5495,44 2,8 

104869,44 12,15 

116,844 

1274163,696 

2 5453,71 5,86 851,1064 

3 5308,47 8,92 2001,648 

4 5084,07 11,98 3127,7384 

5 4822,99 15,04 4300,0864 

6 4537,08 18,1 5674,893 

7 4223,55 21,16 6765,6984 

8 3903,81 24,22 7744,1028 

9 3584,07 27,28 9204,8176 

10 3246,65 30,34 11597,7684 

11 2864,39 33,4 14713,368 

12 2423,87 36,46 20234,5708 

13 1868,89 39,52 30827,9712 

14 1088,83 42,58 -94910,394 

    

SOMME 22250,2192 OK 

 

- Vérifications 

𝑀𝑅=22250, 2192KN.m ; MS=1274163, 696KN.m 

 
MS

MR
= 57,26≥ 1.5…………La condition est vérifiée 

V.7. Conclusion 

Plusieurs dispositions ont été modélisées afin d’arriver à satisfaire toutes les exigences du 

RPA99/Version 2003, car l’aspect architectural a été un véritable obstacle pour la disposition des 

voiles. 

Dimensions finales des différents éléments : 

 

- les voiles : e = 25 cm. 

- Les poutres : Poutre principale : (30×45). 

Poutre chainage : (30×35). 

Tableau V.14 : Moment de renversement provoqué par les charges horizontales sens  (Y). 

(y). 
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- Les poteaux :  

Poteau 01 :s-sol, RDC et étage courant : (60×60). 

Poteau 02 : étage 1 et 2 : (55×55). 

Poteau 03 : étage 3et 4 : (50×50). 

Poteau 04 : étage 5 et 6 : (45×45). 

Poteau 05 : étage 7 et 8 : (40×40). 

Poteau 06 : étage 9 et 10 : (35×35). 

Poteau 07 : étage 11 et 12 : (30×30). 
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Chapitre VI : 

Ferraillage des 

éléments structuraux 
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VI.1.Introduction  

La structure est un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutres et voiles, liés rigidement et 

Capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto stable). 

     L'étude des portiques sera effectuée en se basant sur le calcul du portique le plus défavorable et 

sous différentes sollicitations. Le portique est constitué par l'assemblage des poteaux et des poutres. 

❖Poteaux : Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent les points 

d'appui pour transmettre les charges aux fondations. 

      Ils sont sollicités en compression simple ou en flexion composée. 

❖Poutres : Ce sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé, elles transmettent les charges 

aux poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple. 

       Pour pouvoir ferrailler les éléments de la structure, on a utilisé l’outil informatique à travers le 

logiciel d’analyse des structures (Robot Structural Analysais 2014), qui permet la détermination des 

différents efforts internes de chaque section des éléments pour les différentes combinaisons de 

calcul. 

 

VI.2.Les poutres 

Les poutres sont les éléments horizontaux qui ont le rôle de transmettre les charges    apportées par 

les dalles aux poteaux 

Le calcul des poutres est effectué pour chaque axe en fonction des moments maximums en travée et 

en appui, les calculs seront donc faits en flexion simple à partir du règlement BAEL 91 ; puis, on se 

rapportera au règlement du RPA 99 V 2003 pour vérifier le ferraillage minimum qui est en fonction 

de la section du béton. 

  Le calcul se fait avec les combinaisons suivantes : 

 Combinaison fondamentale : BAEL 91 

E.L.U : 1,35G +1,5Q 

 E.L.S : G + Q 

 Combinaison accidentelle : RPA 99 V 2003 

 

G + Q ± E 

0.8 G ± E  

 

      Pour les combinaisons accidentelles et fondamentales, on prend les moments maximums et on 

vérifier avec la combinaison ELS. 

   Concernant notre structure, nous avons deux types de poutres à étudier : 

 

 Poutres principales (45 × 30). 

 Poutres secondaires (35 × 30). 

 

 Recommandation du RPA99/Version 2003 

 

 Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1) 
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 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 

de 0.5% en toute section du béton. 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

- 4% en zone courante. 

- 6% en zone de recouvrement. 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ø en zone II. 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de      rive 

et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 

 Armatures transversales (Art 7.5.2.2) 

 La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : 

𝐴𝑡 =  0.003 ×  𝑆𝑡 ×  𝑏 

 L’espacement maximum entre les armatures transversales, est donné comme suit : 

                      - 𝑆𝑡= min (
ℎ

4
; 12 ×∅𝑙) Dans la zone nodale et en travée si les armatures                                            

Comprimées sont nécessaires. 

                    - 𝑆𝑡≤ 
ℎ

2
: en dehors de la zone nodale. 

  La valeur du diamètre des armatures longitudinales ∅l à prendre est le plus petit diamètre 

utilisé et dans le cas d’une section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le 

plus petit des aciers comprimés. 

  Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de l’appui 

ou de l’encastrement. 

VI.2.1.Ferraillages des poutres : 

 Sollicitation du calcul : A l’aide du fichier des résulta donnée par logiciel ‘’logiciel robot’’, on 

obtient les résultats dans le tableau (6.1) : 

Tableau VI.1 : Récapitulatif des moments fléchissant en (KN. m) et efforts tranchants. 

  

ELU 

 

ELS 

Situation 

accidentelle 

Efforts 

tranchants 

Moment MT 

(KN. m) 

Ma 

(KN. m) 

MT 

(KN. m) 

Ma 

(KN. m) 

MT 

(KN. m) 

Ma 

(KN. m) 

T (KN) 

Poutre 

principale 

(45*30) 

 

52 .84 

 

123.17 

 

38.41 

 

89.48 

 

48.91 

 

𝟏𝟒𝟔. 𝟓𝟎 

 

104.37 

Poutre 

secondaire 

(35*30) 

 

44.56 

 

74.01 

 

32.36 

 

53.97 

 

67.80 

 

76.85 

 

47.34 
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Exemple de calcul : 

Poutre principale (45*30) 

Calcul des armatures longitudinales : 

Le calcul du ferraillage est en flexion simple 

h=45cm; b=30cm; d= 40.5;𝜎𝑠=348MPa;𝑓𝑐28= 25MPa;𝑓𝑡28= 2.1MPa;𝜎𝑏=14.2MPa 

En travée : 

Etat limite ultime (ELU) : 

Mt
u = 52.84 KN. m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑢

𝜎𝑏×𝑏×𝑑2  =
52.84×103

14.2×30×40.52  =0.076 

𝜇=0.076< 𝜇𝑙 =0.392( acier FeE400) 

Donc : il n’y a pas d’armatures dans la zone comprimée. 

A ′ = 0 

𝛼 = 1, 25(1 − √ 1 − 2µ) = 0.099 

𝛽 = 1 − 0, 4α = 0, 960 

 Détermination des armatures : 

𝐴 =
𝑀𝑡

𝑢

 β×d×𝜎𝑠
  =

52.84×103

0.960×40.5×348
   = 3.90𝑐𝑚2 

État limite de service (ELS) : 

𝑀𝑡
𝑠 =38.41 𝐾𝑁. 𝑚 

 

                                            Acier F eE400 

                                            Flexion simple                         𝛼 ≤
γ−1

2
+

𝑓𝑐28

100
 

                                             Section rectangulaire 

 

γ =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
= 1.38 𝛼 = 0.099 < 0.44 CV 
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Conclusion : 

- 𝜎𝑏 < 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15MPa    

- Fissuration peu nuisible 

Les armatures calculées à E.LU seront maintenues (aucune vérification pour𝜎𝑠) 

Situation accidentelle : 

𝑀𝑡
𝑎𝑐𝑐 =48.91 KN. m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑎𝑐𝑐

𝜎𝑏×𝑏×𝑑2  =
48.91×103

14.2×30×40.52  =0.069 

𝜇=0.069< 𝜇𝑙 =0.392(acier FeE400) 

Donc : il n’y a pas d’armatures dans la zone comprimée. 

A ′ = 0 

  α = 1, 25(1 − √ 1 − 2µ) = 0.089 

  β = 1 − 0, 4α = 0, 964 

 Détermination des armatures : 

𝐴 =
𝑀𝑡

𝑎𝑐𝑐

 β×d×𝜎𝑠
  =

48.91×103

0.964×40.5×348
   = 3.59𝑐𝑚2 

En appuis : 

Etat limite ultime (ELU) : 

𝑀𝑎
𝑢 = 123.17KN. m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑢

𝜎𝑏×𝑏×𝑑2  =
123.17×103

14.2×30×40.52  =0.176 

𝜇=0.176< 𝜇𝑙 =0.392(acierFeE400) 

Donc : il n’y a pas d’armatures dans la zone comprimée. 

A ′ = 0 

𝛼 = 1, 25(1 − √ 1 − 2µ) = 0.244 

𝛽 = 1 − 0, 4α = 0, 902 
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Détermination des armatures : 

𝐴 =
𝑀𝑎

𝑢

 β×d×𝜎𝑠
  =

123.17×103

0.902×40.5×348
   = 9.7𝑐𝑚2 

État limite de service (ELS) : 

𝑀𝑎
𝑠 = 89.48𝐾𝑁. 𝑚 

 

                                            Acier F eE400 

                                            Flexion simple                         𝛼 ≤
γ−1

2
+

𝑓𝑐28

100
 

                                             Section rectangulaire 

 

γ =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
= 1.38 𝛼 = 0.243 < 0.44 CV 

Conclusion : 

- 𝜎𝑏 < 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15MPa    

- Fissuration peu nuisible 

Les armatures calculées à E.LU seront maintenues (aucune vérification pour𝜎𝑠) 

Situation accidentelle : 

𝑀𝑠
𝑎𝑐𝑐 = 146.50KN. m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑎𝑐𝑐

𝜎𝑏×𝑏×𝑑2  =
146.50×103

14.2×30×40.52  =0.210 

𝜇=0.210< 𝜇𝑙 =0.392 (Aceir FeE400) 

Donc : il n’y a pas d’armatures dans la zone comprimée. 

A ′ = 0 

𝛼 = 1, 25(1 − √ 1 − 2µ) = 0.298 

𝛽 = 1 − 0, 4α = 0, 880 

Détermination des armatures : 

𝐴 =
𝑀𝑡

𝑎𝑐𝑐

 β×d×𝜎𝑠
  =

146.50×103

0.880×40.5×348
   = 11 .81𝑐𝑚2 

Conditions imposées par RPA99 (version 2003) : 
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- Poutre principale (45*30) : Amin = 0.005 × 45 × 30 = 6.75 𝑐𝑚2 

- Poutre secondaire (35*30) : Amin = 0.005 × 35× 30 = 5 .25 𝑐𝑚2 

 

Conditions imposées par le BAEL.91 : 

- Poutre principale (45*30) : Amin=0.23 × 
1.8

400
 ×  45 ×  30  = 1.39 𝑐𝑚2 

- Poutre secondaire (35*30) : Amin=0.23 ×  
1.8

400
 ×  35 ×  30 =1.09𝑐𝑚2 

 

Conclusion : 

- Aca (entrave) = 3.90𝑐𝑚2 

- Aca (en appuis) = 9.7𝑐𝑚2 

- ARPA = 6.75 𝑐𝑚2 

- ABAEL = 1.09𝑐𝑚2 

 

A (traves) = max (Aca ; ARPA ; ABAEL) = 6.75 𝑐𝑚2 

A (appuis) = max (Aca ; ARPA ; ABAEL) = 9.7𝑐𝑚2 

 

VI.2.2.Vérification de l’effort tranchant : 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥=104.37KN 

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

Tu < 0.267 × 𝛼 × 𝑏 × ft28 

Avec : 

𝛼 = 0.9 × 𝑑 = 36.5𝑐𝑚 

Tu = 10437KN< 0.267 × 36.5 × 30 × 25 × 100 = 730912N 

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

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

Inférieures : 

A ≥
𝛾𝑠

𝑓𝑒
(Tu +

Mu

0.9×d
) 

A=9.7𝑐𝑚2 ≥
1.15

400
 (10437 +

𝟏𝟐𝟑𝟏𝟕

0.9×40.5
)  × 0.01 = 3.09𝑐𝑚2 CV 

Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

Moyenne : 

Nous avons : Tu = 104.37KN 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
 = 0.85MPA 

𝜏�̅� = min (0.2
𝑓𝐶28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝐴 ) =  3.33𝑀𝑃𝐴 

𝜏𝑢 = 0.85MPA < 𝜏�̅� =  3.33𝑀𝑃𝐴Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne. 

Section et écartement des armatures transversales𝐴𝑡 : 
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Φ𝑡 ≤ min (
ℎ

35
 ; 

𝑏0

10
 ;  Φ𝑚𝑖𝑛) 

Φ𝑡 ≤ min (
45

35
 ;  

30

10
 ;  1.6) = 1.28cm 

On prend : Φ𝑡 = 8𝑚𝑚 de nuance d’acier FeE235   4𝜑8 𝐴𝑡= 2.01𝑐𝑚2 (1 cadre + 1 étrier). 

 

 

L’espacement des armatures transversales : selon le BAEL91 : 

𝐴𝑡

𝛿1 × 𝑏0
 ≥

𝜏𝑢 − 0.3𝑓𝑡𝑗  × 𝑘

0.8𝑓𝑒(𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

K = 1 flexion simple. 

𝛼 = 90° 

Donc : 

δt1 ≤
𝐴𝑡 × 0.8 × 235

30(𝜏𝑢 − 0.3𝑓𝑡𝑗)
=  

2.01 × 0.8 × 235

30(0.85 − 0.3 × 2.1)
= 57.25𝑐𝑚 

δt2 ≤  𝑚𝑖𝑛(0.9d ; 40cm) = 40cm 

δt3 ≤ 
𝐴𝑡×𝒇𝒆

0.4×𝑏0
 = 

2.01×235

0.4×30
 = 39.36 MPa 

Selon L’RPA99 (version 2003). 

— Zone nodale : 

δt4 ≤  𝒎𝒊𝒏(
ℎ

4
 ; Φ12) = 10cm 

— Zone courante : 

δt4 ≤
45

2
 

Vérification des armatures transversales : 

— Zone nodale : 

Atmin = 0.03 × 10 × 30 = 0.9cm2 

— Zone courante : 

Atmin = 0.03 × 15 × 30 = 1.35cm2 

Longueur de recouvrement : 

𝐿𝑟 = 40Φ𝑚𝑎𝑥 

𝐿𝑟 =40×1.6 = 65cm 

Remarque :  

Etant 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 armature trouvées et le choix du 

ferraillage. 
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Tableau VI.2 : Récapitulatif des ferraillages. 

Type des poutres Amin 

BAEL(cm2) 

Amin RPA 

(cm2) 

𝐴𝑐𝑎𝑙 

(cm2) 

Armatures 

choisis 

𝐴𝑐𝑜𝑟 

(cm2) 

Poutres 

principale 

Travée 1.39 6.75 3.9 3T14+2T12 6.88 

Appuis 1.39 6.75 9.7 3T16+3T14 10.65 

Poutres 

secondaire 

Travée 1.09 5 .25 5.9 3T16 6.03 

Appuis 1.09 5 .25 7.6 3T14+ 3T12 8.01 

 

VI.2.3.Dessin du ferraillage : 

 Poutres principales : 

 

 

 

                       Travée                                                                                   Appui 

Fig.VI.1 : Ferraillage Poutres principales 
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 Poutres secondaires : 

 

 
 

            Travée                                                                                   Appui 

Fig.VI.2 : Ferraillage Poutres secondaires 

 

VI.3.Étude des poteaux : 

Définition : 

Les poteaux sont des éléments verticaux, constituant les éléments porteurs du système planché – 

poutre par point d’appuis isolé. 

 

Leur rôle : 

— Supporter les charges verticales (effort de compression) 

— Participer à la stabilité transversale par le système poteaux  

— Poutre pour reprendre les efforts horizontaux  

— Effet des efforts sismique 

— Effet de dissymétrie les charge 

— Effet du vent 

— Limiter l’encombrement 

Les poteaux sont sollicités dans deux sens (x et y), ils sont calculés en fonction de l’effort normal 

Net le moment fléchissant Mmax selon les cas suivants : 

Sens y-y : 

𝑴𝒚𝒎𝒂𝒙 → 𝑵𝒄𝒐𝒓𝒓 × 𝑴𝒚𝒎𝒂𝒙 → 𝑵𝒄𝒐𝒓𝒓 

𝑴𝒎𝒂𝒙 → 𝑵𝒚𝒄𝒐𝒓𝒓 × 𝑴𝒚𝒎𝒂𝒙 → 𝑵𝒚𝒄𝒐𝒓𝒓 

𝑴𝒎𝒊𝒏 → 𝑵𝒚𝒄𝒐𝒓𝒓 × 𝑴𝒚𝒎𝒊𝒏 → 𝑵𝒚𝒄𝒐𝒓𝒓 
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Les armatures longitudinales : 

Pour Les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes : 

Condition de L’RPA99 (version 2003) : 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets : 

— Leur pourcentage minimal sera de : 0.8%b1/h1 en zone Iia. 

— Leur pourcentage maximal sera de : 

4% en zone courante 

6%en zone de recouvrement. 

— La longueur minimale de recouvrement est de 40Φ en zone Iia 

— Le diamètre minimum est de 12mm 

— La distance entre les barres verticale dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

25cm en zone Iia 

— Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur de la zone nodal (zone 

critique). 

La longueur à prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales dans la zone 

nodale sont : 

L ′ = 2 × h  

H ′ = max (
ℎ𝑒

6
; b ; h ; 60cm) 

 Avec : 

ℎ : Hauteur de la poutre 

𝑏𝑒𝑡𝑎 : Section d’un poteau  

ℎ𝑒: Hauteur libre entre deux étages 

Condition BAEL91 [B.A.E.L91/A.8.1 ,21] : 

La section Al des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes : Pour une section 

entièrement comprimée 

𝐴𝑙 ≥ 4cm2 par mètre de périmètre 

0.2%B ≤ 𝐴𝑙 ≤ 5%B 

Avec : 

B section totale du poteau 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =max (
0.2×𝑏×𝑏

100
 ;

8(𝑏+ℎ)

100
) 

Les armatures transversales : 
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Condition RPA99 (version 2003) : 

Les armatures transversales des poteaux At sont calculées à l’aide de la formule : 

𝐴𝑡

𝛿𝑡 
≥

𝑃𝑎×𝑇𝑢

𝛼 × 𝐹𝑒
 

Avec :  

Tu : effort tranchant 

 A : hauteur totale de la section brute  

Fe : limite élastique des armatures transversal 

Pa : coefficient dépend de l’élancement géométrique λ𝑔 

Pa = 2, 5siλg > 5λg = 𝐼𝑓/a 

Pa = 3, 5siλg < 5 

Espacement entre armatures transversales 

Zone nodale  

Zone courante  

Section minimale des armatures transversales 

𝐴𝑡

𝛿𝑡 
 En% est donné comme suite 

Si 

λ𝑔 ≤ 5 → 0, 4% 

λ𝑔 ≤ 3 → 0, 8%  

3 ≤ λ𝑔≤ 5 → interpolation des valeurs limites précédentes avecλg = (Lf /aouLf /b) 

Avec :  

A et b : dimension de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée. 𝐿𝑓: 

Longueur du flambement. 

Condition de BAEL91 : (B.A.E.L91/A.8.1.1) : 

Diamètre des armatures transversales doit être : 

Φ𝒕 ≤
𝟏

𝟑
Φ𝐿𝑚𝑎𝑥 

L’espacement des armatures transversales a pour valeur : 
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𝛿𝑡 = min ( Φ𝐿𝑚𝑎𝑥; 40𝑐𝑚; 𝑏 + 10𝑐𝑚) 

Avec : 

𝑏: Plus petite dimension de la section transversale du poteau. 

Φ𝐿𝑚𝑎𝑥: Plus petit diamètre des armatures longitudinales nécessaire à la résistance. 

VI.3.1.Calcul de Ferraillage 

Exemple de calcul :(poteau (60× 60)𝒄𝒎𝟐) 

1) ELU 

Les sollicitations prise en compte son : 

𝑁𝑢=2518.18KN ;𝑀𝑢=-15. 55KN.m, T =29. 46KN.m ; b= 70 ; h=70  

 L=3.06m ; d = 66 cm ; c=4 cm ; 𝑓𝑏𝑐=142 kgf /𝑐𝑚2 ; 𝜎𝐶=3480 kgf/𝑐𝑚2 

 Calcul de l’excentricité𝒆𝟎: 

e0 =
M

N
 = 

15.55

2518.18
 = 0.0061m = 0.61cm 

e0 ≤
ℎ

2
− 4 e0 ≤ 26𝑐𝑚                0.61𝑐𝑚 ≤ 26𝑐𝑚 

𝐿𝑓 = 𝑙0𝐿𝑓 = 𝐿 − 0.4 = 2.66m 

 La flexion composée : 

M= N× e0 = M= 2518.18× 0.0061 = 15.36KN. m 

La section est-elle entièrement ou partiellement comprimée ?? 

𝑁𝑢(𝑑 − 𝑐) − 𝑀1 < (0.337 − 0.81
𝑐

ℎ
) 𝑏ℎ2𝑓𝑏𝑐 

𝑀1 = 𝑀 + 𝑁𝑢 (
ℎ

2
− 𝑐) 𝑀1 = 15.36 + 2518.18 (

0.6

2
− 0.04) 

. 𝑀1 = 670.08𝐾𝑁𝑚 

𝑁𝑢(𝑑 − 𝑐) − 𝑀1 = 2518.18(0.56 − 0.04) − 670.08= 639. 37KN.m 

(0.337 − 0.81
𝑐

ℎ
) 𝑏ℎ2𝑓𝑏𝑐= (0.337 − 0.81

0.04

0.6
) 0.6 × 0.62 × 1420 = 868. 01KN.m 

670. 07KN.m<868. 01KN.m 

La section est partiellement comprimée 

Calcul de la section rectangulaire en flexion simple : 

Sous𝑀1 = 639.38𝐾𝑁𝑚 

𝜇 =
𝑀1

𝑓𝑏𝑐 × 𝑏 × 𝑑2
=

670.08 × 103

142 × 60 × 562
= 0.025 
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𝜇 = 0.025 ≤ 𝜇𝑟 = 0.392……………………..(𝐴𝑠′ = 0) 

𝛼 =
(1 − √1 − 2𝜇)

0.8
=  

(1 − √1 − 2 × 0.025)

0.8
= 0.06 

Z =d (1-0.4𝛼) = (56(1 − 0.4 × 0.06)) =54.65cm 

𝐴𝑠 =
𝑀1

𝑍∗𝜎𝑠
 =

639.38

54.65×3480
 = 33 .61𝑐𝑚2 

𝐴𝑆 𝑓𝑐 = 𝐴𝑠 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
=  33.61 −

2518.18 ×103

3480
 = -690𝑐𝑚2 

Remarque : la section d’acier calculé est négative. Cela signifie que l’équilibre (M, N) est assuré 

par le béton seul. Cette section d’acier étant inférieure au pourcentage min de RPA 

 Armature minimale selon RPA : 

Amin = 0.8% × b × h = Amin = 0.008 × 0.6 × 0.6 =  28.8𝑐𝑚2 

On adopte 8HA14+4HA25 = 31 .96𝑐𝑚2 

 ELA 

Les sollicitations prise en compte son : 

𝑁𝑢=692,65 KN ;𝑀𝑢=9, 76KN.m ; T=-62, 57KN.m ; b= 70 ; h=70  

 L=3.06m ; d = 66 cm ; c=4 cm ; 𝑓𝑏𝑐=142 kgf /𝑐𝑚2 ; 𝜎𝐶=3480 kgf/𝑐𝑚2 

 Calcul de l’excentricité𝒆𝟎: 

e0 =
M

N
 = 

9,76 

692,65 
 = 0.014m = 1.4cm 

e0 ≤
ℎ

2
− 4 e0 ≤ 26𝑐𝑚  1.4𝑐𝑚 ≤ 26𝑐𝑚 

𝐿𝑓 = 𝑙0𝐿𝑓 = 𝐿 − 0.4 = 2.66m 

 La flexion composée : 

M= N× e0 = M= 692,65 × 0.014 = 9.69KN. m 

La section est-elle entièrement ou partiellement comprimée ?? 

𝑁𝑢(𝑑 − 𝑐) − 𝑀1 < (0.337 − 0.81
𝑐

ℎ
) 𝑏ℎ2𝑓𝑏𝑐 

𝑀1 = 𝑀 + 𝑁𝑢 (
ℎ

2
− 𝑐) 𝑀1 = 9.69 + 692,65 (

0.6

2
− 0.04) 

. 𝑀1 = 189.77𝐾𝑁𝑚 

𝑁𝑢(𝑑 − 𝑐) − 𝑀1 = 692,65 (0.56 − 0.04) − 189.77= 170. 40KN.m 
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(0.337 − 0.81
𝑐

ℎ
) 𝑏ℎ2𝑓𝑏𝑐= (0.337 − 0.81

0.04

0.6
) 0.6 × 0.62 × 1420 = 868. 01KN.m 

170.40KN.m<868. 01KN.m 

La section est partiellement comprimée 

Calcul de la section rectangulaire en flexion simple : 

Sous 𝑀1 = 189.77𝐾𝑁𝑚 

𝜇 =
𝑀1

𝑓𝑏𝑐 × 𝑏 × 𝑑2
=

189.77 × 103

142 × 60 × 562
= 0.007 

𝜇 = 0.007 ≤ 𝜇𝑟 = 0.392……………………..(𝐴𝑠′ = 0) 

𝛼 =
(1 − √1 − 2𝜇)

0.8
=  

(1 − √1 − 2 × 0.007)

0.8
= 0.017 

Z = d (1-0.4𝛼) = (56(1 − 0.4 × 0.017)) =55.61cm 

𝐴𝑠 =
𝑀1

𝑍∗𝜎𝑠
 =

189.77

55.61×3480
 = 9.80𝑐𝑚2 

𝐴𝑆 𝑓𝑐 = 𝐴𝑠 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
=  9.80 −

692,65×103

3480
 = -189.23𝑐𝑚2 

Remarque : la section d’acier calculé est négative. Cela signifie que l’équilibre (M, N) est assuré 

par le béton seul. Cette section d’acier étant inférieure au pourcentage min de RPA 

 Armature minimale selon RPA : 

Amin = 0.8% × b × h = Amin = 0.008 × 0.6 × 0.6 =  28.8𝑐𝑚2 

On adopte 8HA14+4HA25 = 31 .96𝑐𝑚2 

 

Vérification à l’ELS : 

𝑁𝑆=1835,58KN ;𝑀𝑆=-11, 28KN.m, T =21, 44KN.m ; b= 70 ; h=70  

 L=3.06m ; d = 66 cm ; c=4 cm ; 𝑓𝑏𝑐=142 kgf /𝑐𝑚2 ; 𝜎𝐶=3480 kgf/𝑐𝑚2 

 Calcul de l’excentricité𝒆𝟎: 

e0 =
M

N
 = 

−11,28

1835,58
 = 0.0061m = -0.61cm 

Section homogène : 

B= b× ℎ + ƞ × (A1 + A2) =60× 60 +15 × (33.61) =4104.15𝑐𝑚2 
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VI.3.2.Vérification des contraintes : 

En béton : 

𝝈𝒃 =
Ns

B
=

1835,58 × 103

4104.15 × 10
= 44.71MPA 

 𝝈𝒃 = 44.71MPA < 𝝈𝒃𝒄 = 150MPA……………. Vérifiée 

Vérification de la contrainte tangentielle : 

T =21, 44KN.m ; b= 60cm ; d= 56cm 

𝝉𝒖 =
𝑻𝒖 𝒎𝒂𝒙

b ∗ d
 

𝝉𝒖 =
21,44×103

60×56
 = 6.38N/𝑐𝑚2 

𝝉 = min (
0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4MPA) = 2.5 MPA= 25kgf/𝑐𝑚2 

𝝉 = 0.6MPA < 2.5𝑀𝑃𝐴……………. Condition Vérifiée 

Pourcentage maximal des armatures selon RPA : 

Zone courante : 

Amin= 4% ×b×h= 0.06× 60 × 60 = 14.4cm 

Zone de recouvrement : 

A𝑚𝑎𝑥= 5% ×b×h= 0.06× 60 × 60 = 21.6cm 

Armature transversale : 

Φ> min (
ℎ

35
 ;Φ ;

𝑏

10
) Φ> min (

60

35
 ;Φ ;

60

10
) 

 Φ> min(1.71 ; 2.5 ;  6) 

Φ> 𝑚𝑖𝑛1.71𝑐 𝐴𝑡= 4HA8 = 2.01𝑐𝑚2 (2 cadres) 

Zone Nodale : 

T ≤ min (10 Φ ; 15cm)   T≤ 15𝑐𝑚 

 T=15cm 

Zone courante : 

T ≤ min (15 Φ)  T≤ 15 × 2.5 = 37.5𝑐𝑚 T=20cm 

Longueur de recouvrement : 

L>40 Φ = 40× 2.5             L= 100cm 
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Remarque : 

Le calcul des armatures des autres types de poteaux s’effectuera de la même façon 

𝑞𝑢𝑒 Précédemment ; on remarque le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant : 

 

Tableau VI.3 : Récapitulatif des ferraillages. 

Sections (𝑐𝑚2) Amin RPA (𝑐𝑚2) Choix (𝑐𝑚2) Adopté 

(60*60) 28.8 8T14+4T25 31.96 

(55*55) 24.2 8T14+4T20 24.89 

(50*50) 20 8T16+4T12 20.6 

(45*45) 16.2 8T12+4T16 17.04 

(40*40) 12.8 8T12+4T12 13.57 

(35*35) 9.8 8T10+4T12 10.8 

(30*30) 7.2 4T16 8.04 
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VI.3.3.Schéma de ferraillage : 

 

Fig.VI.3 : ferraillage de Puteaux Sous Sol et RDC étage :(60*60) 

 

 

Fig.VI.4 : ferraillage de Puteaux 𝟏𝒆𝒓 et 𝟐é𝒎𝒆 étage :(55*55) 
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Fig.VI.5 : ferraillage de Puteaux 𝟑é𝒎𝒆 et 𝟒é𝒎𝒆 étage :(50*50) 

 

 

 

Fig.VI.6 : ferraillage de Puteaux 𝟓é𝒎𝒆 et 𝟔é𝒎𝒆 étage :(45*45) 
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Fig.VI.7 : ferraillage de Puteaux 𝟕é𝒎𝒆 et 𝟖é𝒎𝒆 étage :(40*40) 

 

 

Fig.VI.8 : ferraillage de Puteaux 𝟗é𝒎𝒆 et 𝟏𝟎é𝒎𝒆 étage :(35*35) 
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Fig.VI.9 : ferraillage de Puteaux 𝟏𝟏 et 𝟏𝟐é𝒎𝒆 étage :(30*30) 

 

VI.4. Les voile 

Introduction : 

Les voiles sont des éléments verticaux porteurs, dans notre bâtiment, sont utilisés comme des 

éléments de contreventement dans les deux directions orthogonales, et sont disposés de façon à : 

 Reprendre une charge verticale suffisante pour assurer leur stabilité. 

 Assurer une transmission directe des forces aux fondations. 

 Minimiser les effets de torsion. 

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

les transmettre jusqu’au sol. 

Les éléments de contreventement devraient présenter une configuration régulière enformer un 

système continu et cohérent aussi monolithique que possible ; par ailleurs, ce système doit être 

suffisant de façon à assurer une marge importante entre la limite d´élasticité et le seuil de rupture de 

la structure. 

Les voiles sont des pièces sollicitées en flexion composée avec effort tranchant, dont les 

sollicitations engendrées dans le voile sont : 

 Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par l’action du séisme. 

 Effort normal dû à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la charge 

sismique. 



 Chapitre VI : Ferraillage des éléments structuraux  
 

123 
 

Pour faire face à ses sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 

 Les armatures verticales. 

 Les armatures longitudinales. 

 Les armatures transversales. 

 Pour simplifier les calculs on obtient les sollicitations les plus défavorables des deux Bloc 

{A et B} par ‘’logiciel robot’ ’et on généralise le ferraillage pour les 2 blocs. 

NB : ’logiciel robot’ donne les efforts de compression avec un signe négatif et les efforts de traction 

avec un signe positif donc pour faire les calculs on doit renverser les signes des efforts. 

Combinaisons d’actions : 

    En fonction du type de sollicitations, nous distinguons des différentes combinaisons suivantes : 

 Selon BAEL91/99 : 

 ELU : 1.35G+1.5Q (situation durable et transitoire). 

 ELS : G+Q (situation durable et transitoire) 

 Selon RPA99/2003 : 

 G+Q± E (situation accidentelle) 

 0.8G±E (situation accidentelle) 

Avec :  

G : Charges permanant 

Q : Surcharges d’exploitation.  

E : Action sismique. 

Prescriptions imposées le RPA99/2003 : 

        a) Les armatures verticales : 

Les armatures verticales doivent reprendre la totalité de l’effort de traction. 

 Le pourcentage minimum des armatures verticales sur la zone tendue est de 0.20 %. 

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur (L/10) de 

largeur du voile {La zone d’about}. Cet espacement doit être au plus égal à 15cm. 

 Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales des voiles est donné comme 

suit : 

 Globalement dans la section du voile est égale à 0,15% de la section 

  En zone courante égale à 0,10% de la section 
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Fig.VI.10 : Disposition des armatures verticales dans le voile 

 

b) Les armatures horizontales : 

        Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur doivent être disposées sur chacune des 

faces entre les armatures verticales et la paroi du coffrage et doivent être munies de crochets à 

(135°) ayant une longueur de 10Φ. 

Ces armatures reprennent les sollicitations de l’effort tranchant. 

c) Les armatures transversales : 

Les armatures transversales doivent respecter les dispositions suivantes : 

 L’espacement des barres verticales et horizontales doit être inférieur à la plus petite valeur des deux 

valeurs suivantes : 

               S ≤ 1.5.e  

               S ≤ 30cm {Article 7.7.4.3 RPA99/2003} 

𝒆: Épaisseur du voile 

 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. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones d’about) 

ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile. 

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à : 

 40Φpour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts 

sont possibles. 

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons des charges possibles. 

d) Armatures de potelet : 

A chaque extrémité du voile, on prévoit un potelet armé par des barres verticales, dont la section de 

celle-ci est ≥4HA10. 
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e) Armatures de coutures : {Article 7.7.4.3 RPA99/2003} 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de coutures 

dont la section est donnée par la formule : 

𝐴𝑣𝑗 =1.1
�̅�

𝑓𝑒
Avec T= 𝑉𝑢 

Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré. 

 Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts de 

traction dus au moment de renversement.  

VI.4.1.Calcul du ferraillage des voiles : 

Le ferraillage des voiles sera calculé à partir des combinaisons des sollicitations dues aux charges 

verticales " G " et " Q " et horizontales " E ", les forces verticales provoquent les efforts normaux, 

tandis que les forces horizontales provoquent des efforts normaux, des efforts tranchants ainsi que 

des moments fléchissant, dont en utilisant la méthode des contraintes et vérifiée selon RPA99/2003 

sous les sollicitations suivantes : 

 𝑁compression
𝑚𝑎𝑥  , 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟 

 𝑁traction
𝑚𝑎𝑥  , 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟 

 𝑀𝑚𝑎𝑥 , 𝑁𝑐𝑜𝑟𝑟 

Chacun des trois cas de sollicitation donne une section d’acier. La section finale choisie 

correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable). 

Exposé de la méthode de calcul : 

On définit un voile par sa section " 𝛺", son moment d'inertie " I " par rapport à son centre de gravité 

" G ", il est soumis à un effort normal ultime " N " et un moment " M ". Pour le calcul, on utilise la 

méthode des contraintes données par {la formule classique de la R.D.M.} Ces contraintes sont " ı1 " 

et " ı2 " calculées à partir des sollicitations (M, N). 

𝜎1=
𝑁

𝛺
 + 

𝑀𝑣

𝐼
 ; 𝜎2=

𝑁

𝛺
 - 

𝑀𝑣

𝐼
 

𝛺: section transversale du voile ∶ 𝛺 = 𝑒 ∗ 𝐿 

I= moments inertie du viol I=
𝑒𝐿3

12
 

L : la largeur du voile. 

𝑒 : Épaisseur du voile. 

N : L’effort normal appliqué. 

M : Moment fléchissant appliquée. 

 D’où on a trois cas : 

 Cas1 : Si 𝜎1et 𝜎2 sont de signes contraints alors la section est partiellement comprimée 
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𝐿𝑇 =
𝜎2

𝜎1+𝜎2
 × 𝐿 

F =
𝜎2

2
× 𝐿𝑇 × 𝑒 

 

Fig.VI.11 : Diagramme des contraintes d’une section partiellement tendue. 

 

 Cas2 : Si 𝜎1et 𝜎2 sont négatives, alors la section est entièrement tendue, la zone courante n'existe 

pas, on déterminera les armatures verticales par la formule : 

F =
𝜎2

𝜎1+𝜎2
 × 𝐿𝑇 × 𝑒 

𝐴𝑉 = 
𝐹

𝑓𝑒
 

 

Fig.VI.12 : Diagramme des contraintes d’une section entièrement tendue. 

Cas3 : Si 𝜎1et 𝜎2 sont positives, alors la section est entièrement comprimée, " pas de zone tendue ".  

La zone courante pour le pourcentage minimum donné par le règlement : 

F =
𝜎1+𝜎2

2
 × 𝐿𝐶 × 𝑒 

𝐿𝐶 : Longueur de la section comprimée. 

𝐿𝐶 = 𝐿 

𝐴𝑣=
𝐹−(𝑒∗𝐿𝐶)𝑓𝑏𝑐

𝑓𝑒
 

F : volume de contrainte 
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Fig.VI.13 : Diagramme des contraintes d’une section entièrement comprimé 

 

Exemple de calcul : 

Nous prenons comme exemple détaillé de calcul le voile (Type1 ; Zone I) de (L = 4.5 m e =0.25 m). 

Ainsi le ferraillage sera calculé pour la longueur tendue du voile, la partie restante sera ferrailler par 

symétrie. 

✓ Voile Plein (L = 4.5m ; H = 3,06m) : 

 

Armatures Verticales : 

a) Détermination des sollicitations : 

ELA : 0,8G + Ey : 

- M =3106. 35KN.m 

- N =915.98KN 

- V =-442.00KN 

𝜎 = 
𝑁

𝑆
 ± 

𝑀

𝐼
 Y 

Avec : 

𝛺 = b× ℎ = 0.25× 4.5 = 1.125𝑚2 

3.06 

4.5  
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I= 
𝑏×ℎ3

12
 =

0.25×4.53

12
  = 1.898𝑚4 

V= 
𝐿

2
 = 

4.5

2
 = 2.25 

𝜎
1=(

915.98

1.125
+

3106.35

1.898
×2.25)= 4496.65𝐾𝑁.𝑚2 

𝜎
2=(

915.98

1.125
+

3106.35

1.898
×2.25)10−3= −2868.24𝐾𝑁.𝑚2  

 Donc : la section est partiellement tendue  

Longueur de la zone comprimée : 

𝑳𝒄=
𝝈𝟐

𝝈𝟏− 𝝈𝟐
× 𝐿 𝐿𝑐 =1.75m 

F =
𝜎2

2
× 𝐿𝑇 × 𝑒  =

2868.24

2
× 0.25 × 1.75 =627.43 KN 

Armature verticale : 

La section le long de𝐿𝑇 : 

𝐴𝑉 = 
𝐹

𝑓𝑒
 =

627.43 ×10

400
 = 15.70𝑐𝑚2 

Par nappe 𝐴𝑉/ 𝑝𝑎𝑟 𝑛appe = 
𝐴𝑉

2
 =

15.70

2
 = 7.85𝑐𝑚2 

 Armature minimale : 

𝐴𝑚𝑖𝑛;𝑅𝑃𝐴 ≥ (0.2%𝑒𝐿𝑇) 

𝐴𝑚𝑖𝑛;𝐵𝐴𝐸𝐿 ≥ (0.23𝑒𝐿𝑇

𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) 

𝑒: Épaisseur du voile. 

𝐿𝑇: longueur de la section tendue. 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = max(8.75; 5.3) = 8.75𝑐𝑚2 

Par nappe 𝐴𝑚𝑖𝑛/ 𝑝𝑎𝑟 𝑛appe = 
𝐴𝑚𝑖𝑛

2
 =

8.75

2
 = 4.38𝑐𝑚2 

 Armatures de coutures : 

On prévoit des armatures de couture si on a une reprise de bétonnage dans notre cas nous n’avions 

pas de reprise de bétonnage donc on n’ajoute pas les armatures de coutures avec les armatures 

verticales. 

𝐴𝑣𝑗 =1.1
1.4𝑉

𝑓𝑒
= 1.1

1.4×442.00×10

400
 = 15.47𝑐𝑚2 

 Le ferraillage adopté : 
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La section le long de L :𝐴𝑣,𝑡𝑜𝑡= 
𝐴𝑣×𝐿

𝐿𝑇
  = 

15.70×4.5

1.75
 = 40.37 𝑐𝑚2 

Par nappe 𝐴𝑚𝑖𝑛/ 𝑝𝑎𝑟 𝑛appe = 
𝐴𝑣,𝑡𝑜𝑡

2
 =

40.37 

2
 = 20.19𝑐𝑚2 

Donc 𝐴𝑠𝑣 = max(𝐴𝑉; 𝐴𝑚𝑖𝑛) = 20.19𝑐𝑚2 /par nappe 

 Espacement 

En zone de courante :𝑠𝑡 ≤ min (1.5 e ; 30) = 30cm 

Soit 𝑠𝑡 = 20𝑐𝑚 

En zone d’about : 𝑠𝑡𝑎 =
𝑠𝑡

2
 = 

20

2
 = 10cm 

 Choix d’armatures 

𝜑𝑣 ≤
𝑒

10
𝜑𝑣 = 25𝑚𝑚 

En zone d’about:  𝑠𝑡𝑎 = 10𝑐𝑚 

La longueur de la zone d’about :
𝐿

10
 = 45cm 

Soit 6HA16 (𝑨𝒔 = 12.06𝒄𝒎𝟐) 

En zone courante : 𝑠𝑡 = 20cm 

La longueur de la zone courante : L=450—(45× 2) = 360𝑐𝑚 

Soit 8HA12 (𝑨𝒔 = 𝟗. 𝟎𝟓𝒄𝒎𝟐) 

Donc 𝐴𝑠 adopté : 𝑨𝒔 = 𝟐𝟏. 𝟏𝟏𝒄𝒎𝟐/par nappe 

 Armatures horizontales : 

D’après le BAEL91/99 : 𝐴𝐻 = 
𝐴𝑉

4
= 

21.11

4
 = 5.28𝑐𝑚2 

D’après le RPA99/2003 : 𝐴𝐻= 0.15% 𝐵 = 0.0015× 25 × 450 =16.87𝑐𝑚2 

𝐴𝐻=max (
𝐴𝑉

4
 ;  0.15% 𝐵) = 16.87𝑐𝑚2 

𝜑𝐻 ≤
𝑒

10
 𝜑𝐻 = 25𝑚𝑚 

𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(1.5 e ; 30) = 30cm 

Soit 16HA12=18.10𝑐𝑚2 /par nappe avec 𝑠ℎ 20𝑐𝑚 

 Armatures transversales : 
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Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au minimum par (04) épingles au mètre 

carré, soit : 4𝜑8 

 

VI.4.2.Vérification des contraintes de cisaillement : 

 Selon le règlement RPA99/2003 : 

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suit : 

𝜏𝑏 =
1.4𝑉

𝑒. 𝑑
≤ 𝜏�̅� = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 0.2 × 25 = 5𝑀𝑃𝐴 

𝜏𝑏 =
1.4×442×10−3

0.25×0.9×4.5
  = 0.61𝑀𝑃𝐴 ≤ 𝜏�̅�=5𝑀𝑃𝐴  

𝜏𝑏 ≤ 𝜏�̅�         Condition vétiver 

 Selon le règlement BAEL : 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑒.𝑑
 = 

442×10−3

0.25×0.9×4.5
 = 0.43MPA 

𝜏�̅� = min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 , 4MPA) = 2.5MPA 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏�̅�           Condition vétiver 
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VI.4.3.Récapitulatifs du ferraillage des voiles : 

Les résultats des calculs pour tous les voiles sont représentés dans les tableaux suivants : 

Tableau VI.4 : Résultat de ferraillages. 

VOILE Type 01 

Largeur(m) 0.25 

Longueur L (m) 4.5 

𝝈𝟏𝐊𝐍. 𝐦𝟐 4496.65 

𝝈𝟐𝐊𝐍. 𝐦𝟐 −2868.24 

𝑳𝒄𝒎 1.75 

FKN 627.43  

𝐀𝐕𝒄𝒎𝟐 15.70 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐜𝐦𝟐 8.75 

𝐀𝐯𝐣𝐜𝐦𝟐 15.47 

𝐀𝐯,𝐭𝐨𝐭𝒄𝒎𝟐 20.19 

𝑨𝒔 𝒄𝒎𝟐 𝟐𝟏. 𝟏𝟏 

𝒔𝒕𝐝’𝐚𝐛𝐨𝐮𝐭𝒄𝒎 10 

𝒔𝒕Courantes cm 20 

Armatures d’about cm 6HA16 

Armatures courantes cm 8HA12 
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Tableau VI.5 : Résultat de ferraillages. 

VOILE Type 02 

Largeur e(m) 0.25 

Longueur L (m) 3.35 

𝝈𝟏𝐊𝐍. 𝐦𝟐 6068.33 

𝝈𝟐𝐊𝐍. 𝐦𝟐 -650.48 

𝑳𝒄𝒎 0.329 

FKN 26.01 

𝐀𝐕𝒄𝒎𝟐 0.65 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐜𝐦𝟐 5.49 

𝐀𝐯𝐣𝐜𝐦𝟐 22.38 

𝐀𝐯,𝐭𝐨𝐭𝒄𝒎𝟐 3.40 

𝑨𝒔 𝒄𝒎𝟐 6.19 

𝒔𝒕𝐝’𝐚𝐛𝐨𝐮𝐭𝒄𝒎 10 

𝒔𝒕Courantes cm 20 

Armatures d’about cm 3HA14 

Armatures courantes cm 2HA10 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 Chapitre VI : Ferraillage des éléments structuraux  
 

133 
 

Tableau VI.6 : Résultat de ferraillages. 

VOILE Type 03 

Largeur e(m) 0.25 

Longueur L (m) 3 

𝝈𝟏𝐊𝐍. 𝐦𝟐 2449.95 

𝝈𝟐𝐊𝐍. 𝐦𝟐 1616.78 

𝑳𝒄𝒎 3 

FKN 1525.02 

𝐀𝐕𝒄𝒎𝟐 37.86 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐜𝐦𝟐 15 

𝐀𝐯𝐣𝐜𝐦𝟐 7.49 

𝐀𝐯,𝐭𝐨𝐭𝒄𝒎𝟐 18.93 

𝑨𝒔 𝒄𝒎𝟐 19.11 

𝒔𝒕𝐝’𝐚𝐛𝐨𝐮𝐭𝒄𝒎 10 

𝒔𝒕Courantes cm 20 

Armatures d’about cm 6HA12 

Armatures courantes cm 8HA14 
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Tableau VI.7 : Résultat de ferraillages. 

VOILE Type 04 

Largeur e(m) 0.25 

Longueur L (m) 2 

𝝈𝟏𝐊𝐍. 𝐦𝟐 1035.81 

𝝈𝟐𝐊𝐍. 𝐦𝟐 733.94 

𝑳𝒄𝒎 2 

FKN 442.43 

𝐀𝐕𝒄𝒎𝟐 10.88 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐜𝐦𝟐 6.03 

𝐀𝐯𝐣𝐜𝐦𝟐 0.48 

𝐀𝐯,𝐭𝐨𝐭𝒄𝒎𝟐 5.44 

𝑨𝒔 𝒄𝒎𝟐 6.41 

𝒔𝒕𝐝’𝐚𝐛𝐨𝐮𝐭𝒄𝒎 10 

𝒔𝒕Courantes cm 20 

Armatures d’about cm 3HA12 

Armatures courantes cm 6HA8 

 

VI.4.4.Schéma de ferraillage : 

 

Fig.VI.14 : Ferraillage du voile type1. 
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Fig.VI.15 : Ferraillage du voile type2. 

 

Fig.VI.16 : Ferraillage du voile type 3. 

 

Fig.VI.17 : Ferraillage du voile type 4. 
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VII.1.Introduction :  

On appelle fondations, la base de l’ouvrage qui se trouve en contacte directe avec le terrain d’assise 

et qui à pour rôle de transmettre à celui-ci toutes les charges et les surcharges supportées par cet 

ouvrage.  

Les fondations doivent assurées deux fonctions essentiellement :  

 Reprendre les charges et les surcharges supporté par la structure. 

 Transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions, de façon à assurer 

la stabilité de l’ouvrage.  

Les fondations doivent être en équilibre sous :  

 Les sollicitations dues à la superstructure.  

 Les sollicitations dues au sol. 

Le calcul des fondations se fait comme suit.  

1. Dimensionnement à l’E.L.S: G+Q.  

2. Ferraillage à l’E.L.U :1,35 G+ 1,5 Q  

3. Vérification de la stabilité et des contraintes à l'état accidentel :{
G ± 0,8 E 

G + Q ± E 
 

VII.2.Etude des voiles périphérique :  

Il sera prévu un voile périphérique continu entre le niveau des fondations (radier) et le niveau du 

plancher de sous-sol à fin d’assurer un bon chaînage du bâtiment.  

VII.2.1.Caractéristiques du voile: 

Ce voile doit avoir les caractéristiques géométriques suivantes :   

 Les armatures sont constituées des deux nappes. 

 Le pourcentage minimum des armatures est 0,1% dans les deux sens horizontal et vertical. 

 Le poids spécifique apparent du sol est  g20KN/m³ 

 L’angle du frottement du sol  35˚  

 La hauteur d’ancrage est  ℎ0=2.80m 

 Le coefficient de poussée de terre est 𝑘𝑎= tg² (
𝜋

4
  

φ

2
 )  𝑘𝑎=0.27 

Calcul de la force de poussée sur le mur :  

Le voile périphérique est sollicite par la poussée des terres. Le calcul du voile périphérique se 

ramène au calcul d’un panneau de la dalle encastré à ses quatre cotés (les poutres, les poteaux et la 

longrine) soumise à la poussée des terres 

ℎ0=Hℎ𝑃𝑃              ℎ0=2.800.45                     ℎ0=2.35m         



 Chapitre VII : Etude des Infrastructures  
 

138 
 

 

 

 

VII.2.2.Calcul la force de la poussée de terre : 

𝐹𝑝= 
1

2
 (𝑘𝑎 g ℎ0²)  

𝐹𝑝= 
1

2
 (0.27 20 2.35²)  

𝐹𝑝=14.91KN /ml 

a. Evaluation des charges : 

ELU : 𝑄𝑢= 𝐹𝑝1,35          𝑄𝑢= 14.911,35             𝑄𝑢=20.12KN /ml 

ELS : 𝑄𝑠=𝐹𝑝                     𝑄𝑠=14.91KN /ml       

b. Détermination des sollicitations : 

Moment statique : 

α= 
𝐿𝑋

𝐿𝑌
 = 

2.35

5.5
         

α=0.43 ˃0.4   La dalle porte dans deux sens. 

 ELU : 


X

=0.1047 


Y
=0.25  

Mux = 
X
𝑄𝑢𝐿𝑋² =0.104720.122.35² 

Mux =11.63KN.m 

Muy = 
X
Mux=0.2511.63 

e=20cm 

Lx=2.35m 

Ly=5.5m 

 

Fig. VII.1: Schéma du voile périphérique. 



 Chapitre VII : Etude des Infrastructures  
 

139 
 

Muy =2.9KN .m 

 

 ELS : 


X

=0.1072 


Y
=0.317  

Msx = 
X
𝑄𝑠𝐿𝑋² =0.107214.912.35² 

Msx =8.4KN.m 

Msy = 
X
Msx=0. 3178.4 

Msy =2.66KN.m 

 

 

 

Les résultats de calcul sont illustrés dans le tableau suivant : 

 

 Sens XX YY 

Travée Appuis Travée Appuis 

Moment 

(KN.m) 

ELU 8.72 5.81 2.17 1.45 

ELS 6.3 4.2 1.995 1.33 

 

 

 

Fig. VII.2: Schéma statique du voile périphérique. 

Tableau VII.1.sollicitations maximales des moments 
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VII.2.3. Calcul de ferraillage :  

Section minimale des armatures :  

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 100 × 18× 

2.1

400
 = 2.17cm² 

Amin = 2.17cm² 

Selon le RPA.99 modifie 2003 : 

ARPA= 0,1%(b×e) =0.001(100×20)  

ARPA=2cm² 

Les résultats de calcul dans le tableau suivant : 

 

 

Sens XX YY 

Travée Appuis Travée Appuis 

𝑀𝑢(KN.m) 8.72 5.81 2.17 1.45 

 0.0189 0.0126 0.0047 0.0031 

 0.023 0.0159 0.0059 0.0039 

ß 0.99 0.993 0.997 0.998 

𝐴𝑐𝑎𝑙(cm²) 1.4 0.93 0.34 0.23 

𝐴𝑚𝑖𝑛(cm²) 2.17 2.17 2.17 2.17 

𝐴𝑅𝑃𝐴(cm²) 2 2 2 2 

Choix 5T12 5T12 5T12 5T12 

Espacement (cm) 20 20 20 20 

𝐴𝑆(cm²) 5,65 5,65 5,65 5,65 

 

VII.2.4.Vérification a L’ELS :  

La vérification consiste à limitée les contraintes dans le béton et dans les aciers tendus. Les 

contraintes de service ne doivent pas dépasser les limites suivantes : 

 Pour le béton    𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15Mpa  

Tableau VII.2. Calcul de ferraillage du voile. 
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Ou bien    α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g = Mu

Ms
 

 Pour l’acier aucune limitation des contraintes, lorsque les fissurations considérants comme 

peu préjudiciable. 

Vérification de contrainte du béton :  

En travée et en appuis on a vérifié la condition suivante : 

     α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g = Mu

Ms
 

 

 Mu 

(KN.m) 

Ms(KN.m) g α g −1

2
 +

Fc28

100
 Observation 

Sens 

XX 

Travées 8.72 6.3 1.38 0.023 0.44 CV 

Appuis 5.81 4.2 1.38 0.0159 0.44 CV 

Sens 

YY 

Travées 2.17 1.995 1.08 0.0059 0.29 CV 

Appuis 1.45 1.33 1.09 0.0039 0.295 CV 

 

Donc les armatures calculées à ELU sont maintenues. 

La condition (  α ≤  
g −1

2
 +

Fc28

100
) est vérifiée donc : 𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅  

Vérification d’effort tranchant :  

La fissuration peu préjudiciable donc : 

u= 
Tu max

b0×d
 

On a   α=0.43 ˃0.4   donc 

𝑉𝑥= 𝑄𝑢 ×
𝐿𝑥

2(1+
𝛂

2
)
 = 20.12 ×

2.35

2(1+
0.43 

2
)
 = 19.45KN 

𝑉𝑌=𝑄𝑢 ×
𝐿𝑥

3
 ≤ 𝑉𝑥           20.12 ×

2.35

3
 =15.76KN ≤ 19.45KN 

𝑉𝑥= 𝑉𝑚𝑎𝑥= 19.45KN 

u= 
V max

b0×d
 = 

19.45×10³

18×100×100
 = 0.108Mpa 

ultime= 
0.07×𝑓𝑐28

gb
 = 

0.07×25

1.5
 = 1.17Mpa 

Tableau VII.3. Vérification de la contrainte de voile périphérique pour le béton à l’ELS 
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u ≤ ultime    La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors les armatures transversales ne 

sont pas nécessaires. 

 VII.2.5.Dessin de ferraillage : 

 

 

 

VIII.3.Fondations (radier général) : 

VIII.3.1.Choix du type des fondations :  

Nous proposons en premier cas des semelles filantes. Pour cela, il faut vérifier que la surface des 

semelles doit être inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment : 
𝑆𝑆

𝑆𝐵
  < 50 %  

Avec : 

𝑆𝑆 : est la surface de la semelle  

𝑆𝐵 : est la surface d’impact du bâtiment 

 La surface de la semelle est donnée par : 

    = 
𝑁

𝑆𝑆
 ≤ 𝑆𝑜𝑙      𝑆𝑆 ≥

𝑁

𝑆𝑜𝑙
  

T12    e=20 

 

  2
3
5

 
4
5
 

En travée 

En Appui 

5T12 

5T12 

 

Fig. VII.3: Ferraillage du voile périphérique. 
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Avec : 

𝑆𝑜𝑙 : Contrainte du sol    𝑆𝑜𝑙 =2 bars =200KN/m² 

N ser: Effort normal dû aux charges verticales. 

N ser = 95367.87KN  

La surface totale nécessaire pour la semelle est : 

𝑆𝑆 ≥
𝑁

𝑆𝑜𝑙
 = 

95367.87

200
 = 476.83m² 

La surface totale de la base du bâtiment : 

𝑆𝐵 = 24.7× 21.9=542.02m² 

𝑆𝑆

𝑆𝐵
 =

476.83

537.22
= 88.7% ˃ 50 %   

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du bâtiment, ce qui induit le 

chevauchement de ces semelles. Pour cela on a opté pour un radier général comme type de 

fondation pour fonder l'ouvrage. Ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont : 

 L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la 

structure 

 La réduction des tassements différentiels; 

 La facilité d’exécution. 

Définition :  

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures) débordant l'emprise de l'ouvrage, elle 

permet une répartition uniforme des charges a transmises tout en en résistant aux contraintes de sol. 

 

 

Calcul du radier  

Un radier c’est une semelle unique de très grandes dimensions commun entre tous les poteaux et 

voiles supportant toute la construction.  

Fig. VII.4: Schéma du radier général. 
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Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité  

Le radier général supporte la somme des charges permanentes est charges d’exploitations dues à la 

Superstructure 

𝐺𝑇=∑ 𝐺𝑖
12
𝑖−1    

𝑄𝑇=∑ 𝑄𝑖
12
𝑖−1     

Avec 

𝐺𝑇 : La charge permanente totale.  

𝑄𝑇 : La charge d’exploitation totale.   

Combinaison d’actions :  

À L’E.L.U:  𝑁𝑈 =130661.65KN  

À L’E.L.S:  𝑁𝑆 = 95367.87KN 

Surface minimale du radier : 

𝑆𝑆 ≥
𝑁𝑆

𝑆𝑜𝑙
 = 

95367.87

200
 = 476.83m² 

La surface totale de la base du bâtiment : 

𝑆𝐵 = 24.7× 21.9=542.02m² 

On prend un débord de 1m de chaque côte et dans les deux directions qui nous donnent une  surface 

d’assise 𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 =638.13 m²  

VIII.3.2.Pré dimensionnement du radier : 

Le Pré dimensionnement du radier consiste à déterminer sa hauteur pour qu’il résiste aux efforts 

apportés par la superstructure et ceux apportées par l’effet de sous-pression, cette hauteur doit 

satisfaire les quatre conditions suivantes :  

a. Condition forfaitaire  

b. Condition de non cisaillement 

c. Condition de rigidité 

d. Condition de non poinçonnement 

Dans le calcul suivant, on choisit le panneau le plus défavorable : 

 Condition forfaitaire  

𝐿𝑚𝑎𝑥

25
 ≤ d ≤ 

 𝐿𝑚𝑎𝑥

20
  

𝐿𝑚𝑎𝑥 = La plus grande portée entre nus d’appuis   𝐿𝑚𝑎𝑥 = 5.5𝑚  

550

25
 ≤ d ≤ 

 550

20
  =22𝑐m≤ h ≤27.5𝑐m 
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On prend h=0.9m 

 Condition de cisaillement : 

u= 
Vu 

b0×d
 ≤ 0.06 fc28 

d ≥ 
Vu 

b0×0.06 fc28
  

Avec ; Vu : l’effort tranchant ultime d’une bande de un mètre linéaire. 

Vu = 
Qu ×L

2
 = 

1×(Nu /Sr)L

2
 = 

1×(130661.65 /638.13)5.5

2
 = 563.08KN 

d ≥ 
563.08 ×10³

100×0.06 ×25×100
 = 37.53cm 

Soit :       𝑑𝑟=36 cm                     ℎ𝑟= d+c=40 cm 

VIII.3.3.Dimensionnement des poutres de libage :  

Comme le radier est considérer comme un élément rigide, la poutre de libage doit respecter la 

condition de rigidité suivante : 

𝐿𝑚𝑎𝑥

9
 ≤ h ≤ 

 𝐿𝑚𝑎𝑥

6
        61.1cm≤ h ≤91.6cm 

On prend comme dimension :    {

ℎ𝑝 = 80cm

𝑑𝑝 = 72cm

𝑏𝑝 =  60cm

 

VIII.3.4.Vérification des contraintes :  

On doit vérifier la de sol sous radier a L’ELS sous l’action de la superstructure ainsi son poids 

propre et compris les nervures.  

Poids propre du radier : 

Dalle :   𝐺𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟= γb (ℎ𝑟 × 𝑆𝑟) = 25 (0.4 × 638.13)=6381.3KN 

Nervure : 

𝐺Nervure= γb ((ℎ𝑝 − ℎ𝑟) × 𝑏𝑝 × ∑ 𝐿𝑖) = 25 ((0.8 − 0.4) × 0.6 × 304.3) =1825.8KN 

𝑁𝑠𝑒𝑟−𝑇= 𝑁𝑆 +𝐺𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 + 𝐺Nervure= 95367.87+6381.3 +1825.8=103574.97KN 

𝑁𝑠𝑒𝑟−𝑇 

𝑆𝑟
 = 

103574.97 

638.13
 =162.31KN< 200KN =2bar ……..CV 

La longueur élastique :  

La longueur élastique de la poutre de libage est donnée par : 

Le=√
4𝐸𝐼

𝐾𝐵

4
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Avec:  

I : Inertie de la poutre : I= 
 𝑏ℎ³

12
 = 

 0.6× 0.8³

12
 =0.0256𝑚4 

E : module d’élasticité du béton, E = 3216420,0 t/m².  

b : largeur de la poutre b=0,60m.  

K : coefficient d’élasticité du sol  k = 1000 t/m2 (𝜎 = 2 𝑏𝑎𝑟) 

Le=√
4×3216420,0 ×0.0256

1000×0,60

4
  =4.84m 

𝐿𝑚𝑎𝑥 = 5.5𝑚 ≤ 
 𝜋

2
 Le=7.6m ……….CV 

𝐿𝑚𝑎𝑥 : La longueur maximale entre nues des poteaux.  

Donc la poutre de libage se calcule, comme une poutre continue (nervure) soumise à la réaction du 

sol (répartition linéaire). 

Evaluation des charges pour le calcul du radier : 

a) Pour le Ferraillage 

1,2= 
𝑁

𝑆
± 

M𝑥×V𝑥

I𝑥
  

𝑁𝑢−𝑇= 𝑁𝑈 +1.35(𝐺𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 + 𝐺Nervure ) 

𝑁𝑢−𝑇= 130661.65+1.35(6381.3 + 1825.8)=141741.23KN 

𝑚𝑎𝑥=
𝑁𝑢−𝑇 

𝑆𝑟
 = 

106447.45 

638.13
 =222.11KN/m 

𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟= gb × h = 25 × 0,4=10KN/m² 

𝑚𝑎𝑥 − 𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 =222.11−10 = 212.11 KN/m² 

Donc la charge en « m² » à prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :  

Q𝑈 = 212.11 KN/m² 

b) Pour la vérification : 

1,2= 
𝑁

𝑆
± 

M𝑥×V𝑥

I𝑥
 

𝑚𝑎𝑥=
𝑁𝑠𝑒𝑟−𝑇 

𝑆𝑟
 = 

103574.97 

638.13
 =162.31KN/m 

𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟= gb × h = 25 × 0,4=10KN/m² 

𝑚𝑎𝑥 − 𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 = 162.31 −10 = 152.31 KN/m² 
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Q𝑆 = 152.31 KN/m² 

VIII.3.5.Ferraillage du radier :  

   Ferraillage des dalles :  

Soit une dalle reposant sur 4 côtés de dimensions entre nus des appuis Lx et Ly  

Avec   Lx Ly. 

𝜌 = 
Lx

Ly
 =  

3

5.5
 = 0.55 ˃ 0.4         Donc la dalle travaille suivant deux sens. 

 

𝜌 =0.55                    µ𝑋=0.088 ;  µ𝑌=0.25 

MX
𝑈 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥² = 0.088× 212.11 × 3² = 167.99 KN.m  

MY
𝑈= 𝜇y × MX

𝑈 = 0.25× 167.99 =41.99 KN.m 

 

 

 

En travée :  

a. Sens x-x: 

Mt
𝑢𝑥 = 0.75 × MX

𝑈 =0.75 × 167.99 = 125.99 KN.m 

µ= 
Mt

𝑢x 

𝑏∗σb∗d²
 = 

125.99  ∗10³

100∗14.17∗36²
 =0.068 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.068 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.0889 

β = 1 − 0.4 × α =0.964 

A= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

125.99  ∗10³

0.964∗348∗36
 =10.43cm² 

5.5 

 3 

 

6.10 

Fig. VII.5: Schéma du panneau le plus défavorable 

    3.6 
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On adopte : 6T16,    A = 12,06 cm² /ml,     St = 16 cm 

b. Sens y-y : 

Mt
𝑢y = 0.75 × My

𝑈 =0.75 × 41.99 = 31.49 KN.m 

µ= 
Mt

𝑢y 

𝑏∗σb∗d²
 = 

31.49 ∗10³

100∗14.17∗36²
 =0.017 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.017 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.0216 

β = 1 − 0.4 × α =0.991 

A= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

31.49 ∗10³

0.991∗348∗36
 =2.53cm² 

On adopte : 6T16,    A = 12,06 cm² /ml,     St = 16 cm 

 

 

Vérification des contraintes à l'E.L.S:  

En travée (dans les deux sens):   

A. Détermination de la position de l'axe neutre: 
𝑏

2
 × Y² −ɳ .As (d−y)= 

100

2
 ×y²−15× 12,06 (36−y)=50 y²+180.9𝑦 −6512.4 

y=9.74cm 

B. Détermination du moment d'inertie: 

I= 
𝑏

3
 y³+ ɳ .As (d−y) ²= 

100

3
 × 9.74³+ 15 ×12,06 (36−9.74) ² 

I=155546.74 cm4 

C. Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝑏𝑐 : 

MX
𝑆 = µ

X
𝑆  × 𝑞s × 𝑙𝑥² = 0.092× 152.31 × 3² = 126.11 KN.m  

𝑏𝑐 =
M𝑆

I
y = 

126.11∗10³ 

155546.74 
× 9.74 = 7.89Mpa 

𝜎 ̅b̅c  = 0,6. fc28 = 15 Mpa 

𝑏𝑐 = 7.89Mpa< 𝜎 ̅b̅c  = 15 Mpa ……….CV 

D. Détermination des contraintes dans l'acier tendue 𝑠𝑡 : 

Pour une fissuration préjudiciable, on a: 

𝜎 ̅s̅ = min {
2

3
 fe ; √110η .ft28} 

Avec  : coefficient de fissuration pour HA    6mm; 1,6 

𝜎 ̅s̅= min {266.66 ; 201.63}=201.63Mpa 

𝜎s=  
15∗Mser

𝐼
 (d−y)= 

15×126.11∗10³

155546.74
 (36−9.74)=319.35Mpa   

𝜎s =319.35Mpa  ˃ �̅�s̅ = 201.63Mpa ……….CNV 

Donc on doit augmenter la section d’armatures tractées 
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Soit : 8T20,     A = 25,13 cm2 /ml ,     St = 12.5cm 

Ce qu’il donne : 

y=13.13cm 

I=272611.13 cm4 

𝑏𝑐 = 6.07Mpa< 𝜎 ̅b̅c  = 15 Mpa ……….CV 

𝜎s =158.69Mpa  ˃ �̅�s̅ = 201.63Mpa ……….CV 

En appuis :  

a. Sens x-x : 

Mt
𝑢𝑥 = 0.5 × MX

𝑈 =0.5 × 167.99 = 83.99 KN.m 

µ= 
Mt

𝑢x 

𝑏∗σb∗d²
 = 

83.99 ∗10³

100∗14.17∗36²
 =0.045 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.045 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.058 

β = 1 − 0.4 × α =0.976 

A= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

83.99 ∗10³

0.976∗348∗36
 =6.86cm² 

On adopte : 6T16,    A = 12,06 cm² /ml,     St = 16 cm 

c. Sens y-y : 

Mt
𝑢y = 0.5 × My

𝑈 =0.5 × 41.99 = 20.995 KN.m 

µ= 
Mt

𝑢y 

𝑏∗σb∗d²
 = 

20.995  ∗10³

100∗14.17∗36²
 =0.011 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.011 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.0143 

β = 1 − 0.4 × α =0.994 

A= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

20.995  ∗10³

0.994∗348∗36
 =1.68cm²  

On adopte : 6T16,    A = 12,06 cm² /ml,     St = 16 cm 

 

Vérification des contraintes à l'E.L.S:  

En travée (dans les deux sens):   

A. Détermination de la position de l'axe neutre: 
𝑏

2
 × Y² −ɳ .As (d−y)= 

100

2
 ×y²−15× 12,06 (36−y)=50 y²+180.9𝑦 −6512.4 

y=9.74cm 
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B. Détermination du moment d'inertie: 

I= 
𝑏

3
 y³+ ɳ .As (d−y) ²= 

100

3
 × 9.74³+ 15 ×12,06 (36−9.74) ² 

I=155546.74 cm4 

C. Détermination de contrainte dans le béton comprimé 𝑏𝑐 : 

MX
𝑆 = µ

X
𝑆  × 𝑞s × 𝑙𝑥² = 0.092× 152.31 × 3² = 126.11 KN.m  

𝑏𝑐 =
M𝑆

I
y = 

126.11∗10³ 

155546.74 
× 9.74 = 7.89Mpa 

𝜎 ̅b̅c  = 0,6. fc28 = 15 Mpa 

𝑏𝑐 = 7.89Mpa< 𝜎 ̅b̅c  = 15 Mpa ……….CV 

D. Détermination des contraintes dans l'acier tendue 𝑠𝑡 : 

Pour une fissuration préjudiciable, on a: 

𝜎 ̅s̅ = min {
2

3
 fe ; √110η .ft28} 

Avec  : coefficient de fissuration pour HA    6mm; 1,6 

𝜎 ̅s̅= min {266.66 ; 201.63}=201.63Mpa 

𝜎s=  
15∗Mser

𝐼
 (d−y)= 

15×126.11∗10³

155546.74
 (36−9.74)=319.35Mpa   

𝜎s =319.35Mpa  ˃ �̅�s̅ = 201.63Mpa ……….CNV 

Donc on doit augmenter la section d’armatures tractées 

Soit : 8T20,     A = 25,13 cm2 /ml,     St = 12.5cm 

Ce qu’il donne : 

y=13.13cm 

I=272611.13 cm4 

𝑏𝑐 = 6.07Mpa< 𝜎 ̅b̅c  = 15 Mpa ……….CV 

𝜎s =158.69Mpa  ˃ �̅�s̅ = 201.63Mpa ……….CV 

VIII.3.6.Dessin de ferraillage de la dalle : 

 

 

 

 

 

 

 

 60 

40 

120 

8T20 

 
8T20 

 

8T20 

 
8T20 

 

8T20 

 

8T20 

 

8T20 

 
Fig. VII.6: Ferraillage de la dalle de radier. 
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   Ferraillage des nervures : 

Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et trapézoïdales 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 celles données par une charge 

désignée par (q équivalente). 

 

Calcul de Q’ :  

 Nervure principale : 

Q’=[𝑄 ×
Ly + (Ly − Lx)

2
]

2

Ly 
   

Avec : Lx = 3m  

            Ly = 5,5 m  

           Q = 212.11 KN/m 

 

Donc : 

Q’=[212.11 ×
5.5 + (5.5 − 3)

2
]

2

5.5 
    

Q’=308.52KN/m² 

 Nervure secondaire : 

Q’=[𝑄 ×
 Lx

2
]

2

LX 
  

Q’=[212.11 ×
 3

2
]

2

3 
   

Q’=212.11KN/m² 

 

 

État           Q Nervure principale Nervure secondaire 

Q’=[𝑄 ×
Ly + (Ly − Lx)

2
]

2

Ly 
   Q’=[𝑄 ×

 Lx

2
]

2

LX 
  

ELU Q = 212.11 KN/m² 308.52KN/m²  212.11KN/m² 

ELS Q = 152.31 KN/m² 221.54KN/m² 152.31 KN/m² 

 

 4.5 

 

4.5 

 

6.1 

 

4.5 

 

4.5 

Tableau VIII.4 : Tableau récapitulatif de différentes charges en 

[kN]. 

 

Fig. VII.7: Distribution des charges sur les poutres principales 
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Remarque :  

Les sollicitations sont calculées par le logiciel RDM6 suivant le chargement des poutres 

mentionnées auparavant.  

Les résultats des moments et effort tranchant sont récapitulés dans le tableau suivant : 

 

 

Combinaisons Nervure principale Nervure secondaire 

Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m] 

ELU 631.9 -803.1 201.2 -276.6 

ELS 312 -396.5 144.5 198.6 

T(KN) 941 450.2 

 

 

 

 

 

 

 

3.5 

 

3.55 

 

3.6 

 

3.6 

 

3.55 

 

3.5 

Fig. VII.8: Distribution des charges sur les poutres secondaires. 

Tableau VIII.5 : tableau récapitulatif des sollicitations. 

Fig. VII.9: diagramme des moments fléchissant de la poutre principale 
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VIII.3.7.Calcul du ferraillage :  

a. En travée :     

Etat limite ultime (ELU) 

h=80cm;              b=60cm;            d=72cm                                           

µ= 
M𝑡 

𝑏∗σb∗d²
 = 

631.9  ∗10³

60∗14.17∗72²
 =0.143 

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.143 

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348MPa 

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.194 

β = 1 − 0.4 × α =0.922 

Au= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

631.9  ∗10³

0.922∗348∗72
 =27.34cm²  

 

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 60 × 72 × 

2.1

400
 = 5.21cm² 

At = max (Acal, Amin) = 27.34cm² 

On adopte : 6T25,    A = 29,45 cm² /ml. 

Etat limite de service (ELS)     

Ms = 312 kN. m  

 Flexion simple  

 Section rectangulaire avec A′∄                             α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

 Acier FeE400  

 Fissuration peu nuisible 

Fig. VII.10: diagramme des moments fléchissant de la poutre secondaire. 
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g =
Mu

Ms
 =

631.9 

312
 =2.02 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

2.02−1

2
 + 

25

100
  =0.76 

α=0.194 ≤ 0.76      condition vérifiée 

Conclusion : 

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15Mpa  

Fissuration peu préjudiciable              

Aucune vérification pour σs 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

b. En appuis : 

Etat limite ultime (ELU) 

h=80cm;              b=60cm;            d=72cm                                           

µ= 
M𝑎 

𝑏∗σb∗d²
 = 

803.1  ∗10³

60∗14.17∗72²
 =0.182  

µ< µL = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas 

nécessaires. 

µ= 0.182  

A’ n’existe pas et 1000휀l > 1000휀s     𝜎𝑆= 
fe

γs
 = 

400

1.15
 = 348Mpa  

α = 1.25 (1 −√1 −  2 ×  μ) = 0.253 

β = 1 − 0.4 × α =0.898 

A= 
𝑀𝑢

β∗σs∗d
 = 

803.1  ∗10³

0.898∗348∗72
 =35.66cm²  

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 60 × 72 × 

2.1

400
 = 5.21cm² 

At = max (Acal, Amin) = 35.66cm² 

On adopte : 8T25,    A = 39,27 cm² /ml. 

 

Etat limite de service (ELS)     

Ms = 396.5 kN.m  

 Flexion simple  

 Section rectangulaire avec A′∄                             α ≤ 
g −1

2
 +

Fc28

100
    avec  g =

Mu

Ms
 

 Acier FeE400  

 Fissuration peu nuisible 

g =
Mu

Ms
 =

803.1 

396.5 
 =2.02 

g −1

2
 +

Fc28

100
 =

2.02−1

2
 + 

25

100
  =0.76  

α=0.253≤ 0.76      condition vérifiée 

Conclusion :  

𝜎𝑏 ≤ �̅��̅� ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28= 15Mpa  
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Fissuration peu préjudiciable              

Aucune vérification pour σs 

Donc les armatures calculées à l’E.L.U conviennent à l’E.L.S. 

 

 

Les armatures Poutre principale Poutre secondaire 

Travée Appuis Travée Appuis 

Au [cm²] 27.34 35.66 8.22 11.4 

Amin [cm²] 5.21 5.21 5.21 5.21 

Amax [cm²] 27.34 35.66 8.22 11.4 

Choix des 

armatures 

6T25 

As= 29,45cm² 

8T25 

As= 39,27cm² 

6T16 

As=12.06cm² 

6T16 

As=12.06cm² 

 

VIII.3.8.Vérification de l’effort tranchant : 

 Poutre principale : 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

641000 

60×72×100
 =2.17Mpa  

�̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 

𝜏𝑢 = 2.17𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅̅𝑢 ̅ = 3.34 𝑀𝑃𝑎 

Donc : Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne de la poutre. 

 Poutres secondaires : 

u= 
Tu max

b0×d
 = 

450200 

60×72×100
 =1.04Mpa  

�̅̅�𝑢 ̅ = 𝑚𝑖𝑛 [0.2 × 
fc28

γb 
 ; 5𝑀𝑃] = 3.34MPa 

𝜏𝑢 = 1.04𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 ̅̅𝑢 ̅ = 3.34 𝑀𝑃𝑎 

Donc : Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne de la poutre. 

 

 

Tableau VIII.6 : Tableau récapitulatif des sections des armatures 

As= 39,27c 
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VIII.3.7.Dessin de ferraillage des nervures : 

 Nervure principale : 

 

 

 

 Nervure secondaire : 

 

 

60 60 

 

 

 

80 

 

 

80 

 

6T25 

 

2T12 

 2T12 

 

4T25 

 

4T25 

 

2T12 

 

2T12 

 

8T25 

 

En travée En appui 

 

 

80 

 

 

 

80 

 

6T16 

 

2T12 

 

2T12 

 

4T16 

 

4T16 

 

2T12 

 
2T12 

 

6T16 

 60 

 

60 

 
En travée 

 

En appui 

 

Fig. VII.11: ferraillage Nervure principale 

Fig. VII.12: ferraillage Nervure secondaire 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Conclusion Générale



Conclusion Générale 

 

 

Conclusion Générale : 

L’étude de ce projet nous a permis de faire l’usage de l’ensemble des connaissances acquises durant 

notre formation, il constitue une application pratique qui initie bien au travail de l’ingénieur en 

génie civil en nous mettant face aux différentes difficultés qu’on peut rencontrer dans ce domaine.  

Cette étude nous a permis de tirer les conclusions suivantes :   

 Une véritable difficulté pour la disposition des voiles afin de vérifier les conditions exigées 

par le règlement parasismique (RPA).   

 L’utilisation de l’outil informatique facilite énormément le travail de bureau d’étude  

compris la conception l’analyse et le calcul des structures grâce aux différents logiciels tels 

que AUTOCAD, ROBOT.   

 L’action dynamique due au vent est négligeable par rapport à celle due au séisme.   

 La charge importante de l’ouvrage due à son hauteur sur le sol d’assise a mené à un 

dimensionnement relativement grand de la fondation.  

Finalement, ce travail constitue un premier pas concert vers la vie professionnelle afin d’accumuler 

des expériences, de consolider les connaissances, et de renforcer l’esprit intuitif de l’ingénieur. 
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Annexe 1 

Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur contour 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

Annexe 2 

 

 


