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Résumé 

 Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment à usage habitation et commercial, consti-

tuer d’un sous-sol, REZ de chaussée+ 11 étages, Implanté dans la wilaya de Mostaganem. 

Cette étude se compose de sept parties. 

 

-la première partie : 

 C’est la description générale du projet avec une présentation de l’aspect architectural des élé-

ments du bâtiment.  

-la deuxième partie : 

  Le prédimensionnement des éléments de la structure. 

-la troisième partie :  

 A été consacrée aux l’étude du dalle plein et dalles corps creux. 

 

- la quatrième partie : 

Le dimensionnement des éléments secondaires 

  (L’escalier, Balcon, l’acrotère et l’ascenseur). 

 

- Cinquième partie : 

- l’étude dynamique de la structure a été entamée dans cette partie avec l’aide d’un logiciel de 

calcul génie civil. 

 

- Sixième partie : 

L’étude des éléments de structure (portique et voile) 

 

- la dernière partie : 

- Comprend le ferraillage de fondation. 

- Ceci, en tenant compte des recommandations du BAEL 91, modifiée 99 et des règlements 

parasismiques algériennes RPA99 / 2003. 

Mots clés : 

 - bâtiment ; l’étude dynamique ; le ferraillage. 

 



 

 

 

 ملخص 

  11يقدم هذا المشروع دراسة تفصيلية لمبنى مخصص للاستعمال السكني والتجاري يتكون من سرداب وطابق أرضي +  

 .طابقا، يقع في ولاية مستغانم

  .تتكون هذه الدراسة من سبعة أجزاء

 الجزء الاول

 ..هذا هو الوصف العام للمشروع مع عرض للجانب المعماري لعناصر المبنى

  الجزء الثاني

 .التحجيم المسبق للعناصر الهيكلية

  الجزء الثالث

 ..تم تخصيصه لدراسة البلاطات المصمطة و المجوفة

 الجزء الرابع 

  .تحجيم العناصر الثانوية )السلم، الشرفة، السور والمصعد(

لجزء الخامسا    

برنامج حساب الهندسة المدنيةتم فيه الدراسة الديناميكية للهيكل في هذا الجزء بمساعدة  . 

لجزء السادس ا  

 دراسة العناصر الإنشائية )الروافد و الاعمدة(

  الجزء الأخير

واللوائح الزلزالية الجزائرية    99المعدلة     BAEL 91  يشمل دراسة الأساس وذلك مع الأخذ بعين الاعتبار توصيات 

. RPA99 / 2003 

  الكلمات المفتاحية

- اميكية؛ التسليح بالحديدمبنى؛ دراسة دين . 

 

 

 

 

 

 



 

 

Abstract: 
This project presents a detailed study of a building for residential and commercial use, 

consisting of a basement, GROUND FLOOR + 11 floors, located in the wilaya of Mostaga-

nem. 

This study consists of seven parts. 

-the first part : 

This is the general description of the project with a presentation of the architectural aspect of 

the building elements. 

-the second part : 

Pre-sizing of structural elements. 

-the third part : 

Was devoted to the study of solid slabs and hollow body slabs. 

- the fourth part : 

Sizing of secondary elements 

(The staircase, balcony, parapet and elevator). 

- Fifth part: 

- the dynamic study of the structure was started in this part with the help of civil engineering 

calculation software. 

- Sixth part : 

The study of structural elements (gantry and sail) 

- the last part : 

- Includes foundation reinforcement. 

- This, taking into account the recommendations of BAEL 91, modified 99 and the Algerian 

seismic regulations RPA99 / 2003. 

Keywords: 

 - building; dynamic study; reinforcement. 
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1 I.1 Introduction générale 
 L'Algérie est située dans la zone de convergence des plaques tectoniques, elle se présente donc 

comme une zone de forte activité sismique, et pour cette raison elle a toujours été soumise à 

une activité sismique intense. Mais il existe un risque à choisir une construction verticale, car 

elle peut provoquer des dégâts tels que des tremblements de terre. 

 

 C'est pourquoi différentes études et réglementations recommandent différents systèmes 

De contreventement sont destinés à réduire les mouvements et à réduire les risques d'entorses 

et d'entorses. 

Pour éviter d’endommager la structure tout en assurant une bonne dissipation des efforts. 

Le choix du système de contreventement dépend de certaines considérations, à savoir 

Hauteur du bâtiment, utilisation et capacité portante ainsi que contraintes architecturales, 

Notamment la zone sismique dans laquelle se situent les travaux. C'est pourquoi les structures 

doivent être étudiées et réalisées conformément aux règlements parasismiques Algériens 

RPA99/2003. 

 Le projet qui nous a été confié consiste à étudier un bâtiment (R + 11+sous-sol) à usage 

D’habitation et commerciale, contreventé par une structure mixte (voiles + portiques). 

 

 Dans notre étude, outre les calculs statiques qui feront l'objet des quatre premiers chapitres, 

Dans le chapitre cinq, nous nous concentrerons sur la recherche de bons comportements 

Dynamique grâce aux différentes dispositions des voiles porteuses. Une fois c'est bien 

Tout en conservant l'allocation, la structure est soumise au spectre de calcul du Règlement 

Parasismique Algérien (RPA99/version2003).  

 

 Le calcul du ferraillage de l'élément principal sera expliqué dans Chapitre six. Enfin, le calcul 

de l'infrastructure, qui fera l'objet du chapitre sept. 

 



 

 

 

 

 

 

Chapitre I : 

présentation du 

projet.
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2 I.1.PRESENTATION DE L’OUVRAGE : 
Notre ouvrage est un bâtiment R+11 avec sous-sol à l’usage multiple habitation et 

commerces, cette structure est classée par le règlement parasismique algérien (RPA99/ 

VESION 2003) dans le groupe 2, ayant une importance moyenne. 

   L’ouvrage est situé à MAZAGRAN wilaya de MOSTAGANEM qui est dans la zone 

sismique (II a) d’après la classification sismique des wilayas est commune algérien 

(classification 2003) 

 

Figure 1: implantation du bâtiment.  

 

2.1 I.1.1. DESCRIPTION ARCHITECTURALE : 

_La structure ayant une forme peu rectangulaire. 

_ le bâtiment comporte 12 niveaux ayant une distribution de 4 logements par niveau de type 

F3 et F4. 

_largeur en plan :17.50 m 

_ longueur en plan :29.96 m 

_ hauteur totale : 45.56 m 

_ hauteur de RDC et sous-sol : 4.42 m. 

_ hauteur d’étage courant : 3.74 m. 
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Sachant que le RDC du bâtiment est destiné au commerce. 

 

2.1.1 I.1.2. DESCRIPTION STRUCTURALE : 

Planchers :  

 Planchers en corps creux :  

Ils sont réalisés en corps creux et une dalle de compression, reposant sur des poutrelles. 

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes : 

✓ Facilité de réalisation. 

✓ Raison économique. 

Plancher dalle pleine : 

Est une structure horizontale porteuse en béton armé continue sans nervures. 

Les escaliers : sont des éléments secondaires réalisés en béton armé coulés sur place, 

Permettant le passage d’un niveau à un autre. 

  

Les façades et les cloisons : 

- les murs extérieurs et les murs de séparation entre les appartements en doubles parois de 

Briques creuses, avec une l’âme d’air de 5cm. 

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

D’épaisseur. 

 

L’acrotère : c’est un élément en béton armé, contournant le bâtiment, encastré à sa base au 

Plancher terrasse qui est inaccessible. 

 

L’infrastructure : 

Elle assure les fonctions suivantes : 

-transmission des charges verticales et horizontales au sol. 

-limitation des tassements différentiels dans le cas d’un radier général. 

2.2 I.2. REGLEMENTS ET NORMES UTILISES : 

✓Règlement parasismique Algérien (RPA99/2003). 

✓ Règlement CBA93 et BAEL91. 

✓ Différents Documents techniques règlementaires « DTR ». 

 

2.3 I.3. LES ETATS LIMITES : 

Les états limites : (BAEL91) 
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 Définition : Un état limite est un état pour lequel une condition requise d’une construction 

(ou d’un de ces éléments) est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de variation dé-

favorable des 

Actions appliquées. 

 

a) Etat limite ultime : Ce sont ceux qui sont associés à la perte de stabilité de la structure ; ils 

sont 

Directement liés à la sécurité des personnes. 

Les phénomènes correspondants sont : la rupture locale ou globale, la perte d’équilibre sta-

tique ou dynamique et l’instabilité de forme. 

 

b) Etat limite de service : Ce sont ceux qui sont associés à l’aptitude à la mise en service ; ils 

sont donc liés aux conditions d’exploitation et à la durabilité recherchée pour l’ouvrage. 

Les phénomènes correspondants sont : la fissuration, les déformations, . . . 

 

c) Caractéristiques mécaniques du sol : 

Le calcul des fondations est en fonction du rapport géotechnique du sol et des recommanda-

tions du Centre de Génie Parasismique (CGS). La contrainte admissible du sol d’assise est 

𝜎𝑠=1.5 bar, et sa raideur K= 4 Kg/cm selon le rapport géotechnique. 

 

2.4 I.4. Les caractéristiques mécaniques des matériaux : 

 Béton : 

Le béton sera dosé à 350Kg/m3 avec un CEM II CPJ 42.5. 

Résistance caractéristique à la compression fc28 = 25MPa. 

 Résistance caractéristique à la traction ft28 = 0,6+0,06 fc28 = 2,1MPa 

Modules de déformation longitudinaux de béton : 

- Instantané : 

-Différé :  

 

a)  Contraint admissible : 

A l’état limite de service, la contraint admissible du béton est : 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 

A l’état limite ultime, la contrainte de compression est donnée par l’expression suivante : 

𝜎𝑏𝑐 =
0.85𝑓𝑐28
𝜃. 𝛾𝑏

 

 

Où :→ 1        si la durée d’application des charges est supérieure à 24h 

       → 0,9     si la durée d’application des charges inférieure à 34 h. 

 

𝛾𝑏 = 1.5     →Pour les cas courants 

𝛾𝑏 = 1.15  → pour les situations accidentelles. 
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Dans ces conditions la valeur calculée de la contrainte de la compression du béton est : 

-Cas courant: 𝜎𝑏𝑐=14.2  

-𝐶𝑎𝑠 𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙 ∶ 𝜎𝑏𝑐 = 18.2 

 

b) La masse volumique du béton : 

La masse volumique du béton varie entre 2200 kg/m³ et 2400 kg/m³.  

On considère réglementairement que la masse volumique du béton armé est de 2500 kg/m³. 

Le béton utilisé dans notre projet est dosé à 350 kg/m3 en ciment portland (CP) et aura une 

masse volumique de 25 KN/m3. 

 

     c) Les proportions de 1m3 de béton sont : 

- 350 kg/m3 de ciment (CEM II CPJ 42.5). 

- 400 Kg/m3 de sable (Ø ≤ 5 mm). 

- 800 Kg/ de gravillon (Ø ≤ 25 mm). 

- 175 L/m3 d’eau. 

 

d) Diagramme contraintes- Déformations du béton : 

 

 

 
Figure 2: Diagramme Contraintes-Déformations du béton. 

 

Barre à haute adhérence (HA) de nuance FeE400 (pour les armatures longitudinales) 

Barre rond lisse (RL) de nuance FeE235 (pour les armatures transversales : cadres, étriers et 

Épingles) 

 Treillis soudés : constitués par des files, se croisant perpendiculairement et soudés 

Électriquement à leurs points de croisement, de nuance FeE500. 

 

•  Contrainte de l’acier : 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒
𝛾𝑠

 

Avec : 

𝛾𝑠: Coefficient de sécurité 

𝛾𝑠= 1.15 cas courant.  

𝛾𝑠  = 1.5 situation accidentelle. 
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D’où :  𝜎𝑠 = 348𝑀𝑝𝑎 dans le cas courant. 

             𝜎𝑠 = 400𝑀𝑝𝑎 Situation accidentelle. 

 

 

a) Diagramme contraintes- Déformations de l’acier : 

Ce diagramme est valable pour tous les aciers quelques soient leurs modes d’élaboration. 

L’allongement maximal de l’acier est limité à 10%. 

 
 

Figure 3 : Diagramme contraintes- Déformations de l’acier. 

 

 

2.5 I.5. Logiciels utilisés : 

Les logiciels utilisés sont des logiciel spécifiques pour la modélisation et le calcul génie civil 

des structures 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE II  

: prédimensionnement 

des éléments 

secondaires.
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3 II.1. INTRODUCTION : 
 Le deuxième chapitre est consacré au prédimensionnement des éléments structurels. Le 

prédimensionnement est généralement réalisé à l'aide de formules empiriques permettant de 

donner une idée des moules de coulée des pièces de structure. Les dimensions existantes 

seront ainsi modifiées pour obtenir des sections répondant aux conditions de résistance 

réglementaire tout en respectant l'aspect économique. Un prédimensionnement des éléments 

de structure est nécessaire pour saisir la structure dans le logiciel de calcul. 

4 II.2. PRE DEMENTIONEMENT : 

4.1 II.2.1Planchers à corps creux : 

a) Définition 

 Les planchers à corps creux sont composés de 3 éléments principaux) : 

- les corps creux ou "entrevous" qui servent de coffrage perdu (ressemblent à des parpaings),- 

les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de l'ensemble et reprennent 

les efforts de traction grâce à leurs armatures. 

- une dalle de compression armée ou "hourdis" coulée sur les entrevous qui reprend les efforts 

de compression. Le plancher est entouré par un chaînage horizontal. 

b) Le pré dimensionnement : 

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

(CBA93. Article : B-6-8-4, 2-4) : 

𝐿𝑚𝑎𝑥

20
≥ ℎ𝑡 ≥  

𝐿𝑀𝐴𝑋

25
 

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

ℎ𝑡: hauteur du plancher 

𝐿𝑚𝑎𝑥 = 476 − 30 = 446𝑐𝑚 

446

20
≥ ℎ𝑡 ≥

446

25
 

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

Avec : 

H= 16 cm 

H0= 4 cm 
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Figure 4: plancher à Corps creux. 

4.1.1 II.2.2. Prédimensionnement des poutrelles : 

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

Réparties ou concentrées vers les poutres principales 

Les poutrelles sont considérées comme poutres continues semi encastrées elles seront 

Calculées comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis. 

𝑏: largeur de la table de compression 

𝑏0: largeur de la nervure 

Lx : distance entre nus de deux poutrelles successives. 

Ly : distance entre axes d’appuis des poutrelles principales. 

ℎ0 : épaisseur de la dalle de compression. 

ℎ𝑡: hauteur totale de la poutrelle. 

 

𝑠𝑜𝑖𝑡 𝑏0 = (10 à 20cm) 

Donc on prend : 

𝑏0= 10cm 

𝑏1 ≤ min (Lx/2, Ly/10) 

Lx = 65-10 = 55 cm, 

 Et Ly = 445-30 = 415cm 

𝑏1 ≤ min (55/2 ; 415/10)  

→ b1 = 27.5cm  

𝑏= 2b1 + b0 

→b = 2× 27.5 + 10 = 65 cm 

 

 

Figure 5: schéma de la poutrelle. 

 



Chapitre II : Prédimensionnement des éléments secondaires 

11 
 

DISPOSITION DES POUTRELLE 

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères : 

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

Portée. 

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

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

 

EVALUATION DES CHARGR ET SURCHARGE : 

Plancher Terrasse inaccessible : 

 

                                 Figure 6 : Plancher Terrasse inaccessible. 

 

Tableau 1 : charges terrasse inaccessible. 

 N °  DESCRIPTION  EPAISSEUR 

(𝐦) 

Densité  

(KN/m3) 

Poids G 

(KN/m2) 

 

1 Protection lourde en gravier  0.05 20 1.00  

2 Etanchéité multi couches  0.02 6 0.12  

3 Isolation thermique  0.04 0.25 0.01  

4 Couche pour vapeur en fente bitumée 0.007        / 0.03  

5 Forme de pente en béton nègre  0.10 22 2.2  

6 Plancher à corps creux (16+4) 0.20        / 2.80  

7 Enduit plâtre  0.015 10 0.15  

ΣG                                                                6.31 
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La charge permanent et :  

G= 6.31 KN/m2. 

D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans le cas d’une 

Terrasse inaccessible est estimée à : Q = 1.0 KN/m2. 

 

Plancher étage courant : 

 

Figure 7: Plancher étage courant. 

 

Tableau 2: charge G sur le plancher étage courant. 

N ° DESCRIPTION EPAISSEUR 

(m) 

Densité  

(KN/m3) 

Poids G 

(KN/m2) 

 

1 Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44  

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40  

3 Lit de sable 0.02 18 0.36  

4 Dalle de corps creux (16+4) 0.20 / 2.80  

5 Enduite de plâtre 0.02 10 0.2  

6 Cloisons de séparations  0.10 10 1  

ΣG                                                5.2 

La charge permanent   G=5.2 KN/m2 

 D’après le DTR BC 2.2 la surcharge d’exploitation à prendre dans les étages courants 

Est estimée à : Q = 1.5 KN/m2 

 D’après le  
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DTR BC 2.2 La surcharge d’exploitation à prendre dans le REZ de chaussée (usage com-

merce) 

Est : 

Q = 5 KN/m2. 

 

4.2 II.1 Plancher à dalle pleine : 

Pour des raisons de flexibilité et de rigidité la hauteur de la dalle est donnée par : 

0.4 < 𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=

4.76

5.45
= 0.87 < 1  

→ ℎ𝑑 = (
𝐿𝑥

50
÷
𝐿𝑥

40
) = (9.52 ÷ 11.9)𝑐𝑚 

b. Condition d’isolation acoustique (BAEL91) :  

* Contre les bruits aériens 2500 xℎ𝑑= 350 kg/m3 →  ℎ𝑑 = 14cm 

 * Contre les bruits impacts 2500 x ℎ𝑑 = 400 kg/m3 →     ℎ𝑑 = 16cm 

Condition de sécurité en matière d’incendie : 

  ℎ𝑑 = 7cm pour 1 heure de coupe-feu.   

ℎ𝑑 = 11cm pour 2 heure de coupe-feu. 

  

On opte pour une épaisseur de la dalle pleine égale à ℎ𝑑=15cm. 

 

Tableau 3: plancher étage courant en dalle plein. 

N ° DESCRIPTION Poids G 

(KN/m2) 

1 Revêtement en carrelage, y compris 

la couche de mortier de pose 2cm. 

0.60 

2 Lit de sable 0.36 

3 Enduit 0.36 

4 Cloison intérieur  0.9 

 Dalle plein 20cm 5.0 

                                                     Somme 7.22  

La charge permanent   G=7.22 KN/m 

Est la charge d’exploitation : 

Q = 5 KN/m2. 
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4.3 II.1 BALCON  

On général le balcon est constitué d’une dalle pleine dont l’épaisseur est conditionnée 

Par : 

L / 15< e <L / 20 +7 avec : 

 Lmax = 1,10 m 

7.3 < e  <12.5cm 

On prend : e = 15 cm. 

Le balcon est constitué par une console en béton armé 

On estime le poids propre du balcon comme suit : 

Tableau 4. Charges permanent du balcon. 

Matériaux Epaisseur (m) d (KN/m3) G (KN/m2) 

Carrelage 0.02 10 0.2 

Mortier de pose 0.02 10 0.2 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

Dalle plein  0.16 25 4 

Enduite ciment  0.02 20 0.4 

G                         Σ 5.16 

Charge permanent G= 

D’après le DTR BC 2.2 La surcharge d’exploitation à prendre dans le balcon  

 Q=3.5 (KN/m2). 

 

4.4 II.3 Murs Extérieurs  

Définition  

Ils jouent un rôle important dans l’isolation phonétique et thermique du bâtiment, Le mur 

extérieur est tout simplement le mur qui dessine l’esthétique de l’extérieur de l’habitat. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figure 8 : mur extérieur.  
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       Tableau 5 : Charge G du mur extérieur.  

 

N ° DESCRIPTION EPAISSEUR 

(m) 

Densité  

(KN/m3) 

Poids G 

(KN/m2) 

 

1 Enduit ciment 0.02 20 0.40  

2 Brique creuse 0.15 09 1.35  

3 Ame d’air 0.05 / /  

4 Brique creuse 0.10 09 0.90  

5 Enduit plâtre 0.02 10 0.20  

ΣG                                                       2.85 

La charge permanent G = 2.85 KN/m2 

 

4.5 II.4 Escaliers : 

Définition : 

Les escaliers sont une succession de marches permettant le passage d’un niveau à un 

Autre, elles seront réalisées en béton armé coulé sur place. 

 Terminologie  

𝑒= épaisseur d’escalier 

ℎ=hauteur du contre marche  

𝑔 = giron 

L0 = longueur projetée de la paillasse  

H= hauteur de la volée. 

𝛼 : inclinaison de la paillasse 

L′ : longueur réelle de l’escalier. 

L : longueur réelle de la volée. 
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Figure 9 : Schéma d’escalier. 

 

On distingue dans notre projet un seul type d’escalier : 

Escaliers droits à trois volées, du sous-sol jusqu’au dernier étage 

 

Figure 10:Escalier a trois volée. 

Pour déterminer « g et h » on utilise la relation de BLONDEL qui est la suivante : 

On a : 

0.59 𝑚 ≤ 𝑔 + 2ℎ ≤ 0.66 𝑚 

 

Volée1et 3 (sous-sol et RDC) : 

H = 1.70m et Lo =1.8m 

𝐿 = √𝐿0
2 +𝐻2 = √3.24 + 2.34 = 2.36𝑚 

Epaisseur de paillasse : 

 

𝐿𝑡
30

≤ e ≤
𝐿𝑡
20

→
491

30
≤ e ≤

491

20
 

 

 

→ 16.36𝑐𝑚≤𝑒≤ 24.55𝑐𝑚 
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→Soit : e = 20cm 

 

On prendre h=17 

𝑛 =
𝐻

ℎ
=
170

17
= 10 

 

Avec n=10 nombres de contre marche  

Et (n-1) = 9 nombres de marche 

 

D’après la relation de Blondel on a : 

g+ 2h ≤ 65 donc : g + 2*17 ≤ 65 →g ≤ 31cm →g = 30 cm 

 

𝑡𝑔𝛼 =
𝐻

𝐿0
= 0.85 

𝛼 = 40.36° 

 

 
Figure 11 : Volées 1 et 3  (sous-sol et RDC)  

 

Volée2 (sous-sol et RDC) : 

H = 1.02m et Lo =1.36m 

𝐿 = √𝐿0
2 +𝐻2 = √1.82 + 1.04 = 1.7𝑚 

Epaisseur de paillasse : 
𝐿𝑡
30

≤ e ≤
𝐿𝑡
20

 

410

30
≤ e ≤

410

20
 

 

→ 13.66𝑐𝑚≤𝑒≤ 20.5𝑐𝑚 

→Soit : e = 20cm 

 

On prendre h=17 
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𝑛 =
𝐻

ℎ
=
102

17
= 6 

 

Avec n=6 nombres des contres marches et (n-1) = 5 nombres des marches 

D’après la relation de Blondel on a : 

g+ 2h ≤ 65 donc : g + 2*17 ≤ 65 →g ≤ 31cm →g = 30 cm 

𝑡𝑔𝛼 =
𝐻

𝐿0
= 0.85 

𝛼 = 36.86° 

 
Figure 12 : Volée 2 ( RDC et sous-sol). 

 

Volée1et 3 (Etage courant). 

H = 1.53m et Lo =1.8m 

𝐿 = √𝐿0
2 +𝐻2 = √3.24 + 2.34 = 2.36𝑚 

Epaisseur de paillasse : 
𝐿𝑡
30

≤ e ≤
𝐿𝑡
20

 

491

30
≤ e ≤

491

20
 

 

→ 16.36𝑐𝑚≤𝑒≤ 24.55𝑐𝑚 

→Soit : e = 20cm 

 

On prendre h=17 

𝑛 =
𝐻

ℎ
=
153

17
= 9 

 

Avec n=9 nombres de contre marche et (n-1) = 8 nombres de marche 

D’après la relation de Blondel on a : 

𝑔+ 2h ≤ 65 donc : g + 2*17 ≤ 65 →g ≤ 31cm →g = 30 cm 

 

𝑡𝑔𝛼 =
𝐻

𝐿0
= 0.85 

𝛼 = 40.36° 
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Figure 13 : Volée1et 3 (Etage courant). 

 

 

Volée2 (Etage courant). 

H =0. 68m et Lo =1.35m 

𝐿 = √𝐿0
2 +𝐻2 = √1.82 + 0.46 = 1.50𝑚 

Epaisseur de paillasse : 

 

390

30
≤ e ≤

390

20
 

 

→ 13𝑐𝑚≤𝑒≤ 19.5𝑐𝑚 

→Soit : e = 20cm 

 

On prendre h=17 

𝑛 =
𝐻

ℎ
=
68

17
= 4 

 

Avec n=4 nombres de contre marche et (n-1) = nombre de marche 

D’après la relation de Blondel on a : 

𝑔 + 2h ≤ 65 donc : g + 2*17 ≤ 65 →g ≤ 31cm →g = 30 cm 

 

 

𝑡𝑔𝛼 =
𝐻

𝐿0
= 0.85 

𝛼 = 26.56° 



Chapitre II : Prédimensionnement des éléments secondaires 

20 
 

 
             Figure 14 : schéma du voile 2 étage courant.    

 

Evaluation des charges et surcharges pour le sous-sol : 

Tableau 6 . Charges permanent du Palier.  

N° Désignation Epaisseur (m) Poids surfacique 

γ (KN/m3) 

Poids G 

(KN/m²) 

01 Carrelage 

 

0.02 22 0.44 

02 Mortier de pose 

 

0.02 20 0.40 

03 Lit de sable 

 

0.02 18 0.36 

04 Dalle pleine 

 

0.2 25 5 

05 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanent G = 6.4 KN/ m² 

Surcharge d’exploitation [(DTR.B.C.2.2)] : Q = 2,50 KN/m² 

 

Tableau 7 : Volée RDC et sous-sol. 

N° Désignation Epaisseur (m) Poids surfacique 

γ (KN/m3) 

Poids G 

(KN/m²) 

01 Carrelage 

 

0.02 22 0.44 

02 Mortier de pose 

 

0.02 20 0.40 

03 Lit de sable 

 

0.02 18 0.36 

04 Marches 0.17/2 22 1.87 

05 Paillasse 0.20/𝑐𝑜𝑠𝛼 25 6.5 

06 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanent G = 9.77 KN/ m² 

Surcharge d’exploitation [(DTR.B.C.2.2)] : Q = 2,50 KN/m² 
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Tableau 8 : Charges G de la Volée étage courant. 

N° Désignation Epaisseur (m) Poids surfacique 

γ (KN/m3) 

Poids G 

(KN/m²) 

01 Carrelage 

 

0.02 22 0.44 

02 Mortier de pose 

 

0.02 20 0.40 

03 Lit de sable 

 

0.02 18 0.36 

04 Marches 0.17/2 22 1.87 

05 Paillasse 0.20/𝑐𝑜𝑠𝛼 25 6.25 

06 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanent G = 9.52 KN/ m² 

Surcharge d’exploitation [(DTR.B.C.2.2)] : Q = 2,50 KN/m² 

 

4.6 II.5 l’acrotère  

Définition  

C’est un élément en béton armé, encastré au niveau du plancher terrasse et ayant pour 

Rôle d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher 

Terrasse. 

 
Figure 15 :Schéma de l’acrotère.  

b. Evaluation des charges 

 

1)- Charge permanent : 

Poids propre 

𝐺 = 𝛾𝑏 ∗ 𝑆 ∗ 1 
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𝑆 = 𝑆1 + 𝑆2 + 𝑆3 

𝑆 = 60 × 10 + 5 × 10 + 0.5 × (10 × 3) 

𝑆 = 685 𝑐𝑚2 = 0.0685 𝑚2 

Donc :  

𝐺 = 25 × 0.0685 × 1 

G= 1.7130KN/ml 

Enduit de ciment 

 Enduit extérieure : (e=1.5cm) 

Enduit intérieure : (e= 2 cm) 

Gt = G+G1+G2 = 2.133 KN/ ml 

 

Evaluation des charges  

Tableau 9 :Charge G de l’acrotère. 

N° Description Poids "G" (KN/m2) Σ G (KN/m2) 

1 Corps de l’acrotère 1.713  

 

 

         2.133 

2 Enduit de ciment 

extérieur 

0.18 

3 Enduit de ciment 

intérieur 

0.24 

 

La charge permanente totale est estimée à G = 2.133 (KN/m2)  

D’après le DTR BC 2.2 

Q = 1KN/m2 

4.7 II.6 Les poutres principales :  

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

Condition de la flèche qui est : 

𝐿 𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤  

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
 

 Lmax : Portée maximale entre nus d’appuis de deux poutres principales. 
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 Lmax = 545 cm. 

 

36.33 cm ≤ h ≤ 54.5 cm. 

Soit : h = 40cm et b=30cm 

Vérifications : 

Selon les recommandations du RPA 99(version2003) : 

𝑏 ≥20 cm. 

ℎ ≥ 30 cm. 

 ℎ / b ≤ 4 cm 

 

Fig.II.9. Poutre principale. 

 

Sachant que b : largeur de la poutre. 

ℎ : hauteur de la poutre. 

𝑏 = 30 cm ˃20 cm. 

 ℎ = 40cm ˃30 cm. 

ℎ / b = 40 / 30 = 1.33cm. 

Donc on adopte pour les poutres principales une section de 

B × h = 30 ×40 cm2 

4.8 II.7 Les poutres secondaires 

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

 𝐿𝑚𝑎𝑥 Portée libre maximale entre nus d’appuis. 
𝐿 𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤  

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
                       

 

Lmax = 476cm  
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31.73cm ≤ h≤ 47.6 

 

Soit : h =35 cm et b= 30 cm 

 

  Selon les recommandations du RPA 99(version2003) : 

𝑏 ≥20 cm 

ℎ ≥ 30 cm  

ℎ / b ≤ 4cm. 

Sachant que b : largeur de la poutre. 

ℎ : hauteur de la poutre. 

𝑏 = 30 cm ˃20 cm 

 ℎ = 35cm ˃30 cm 

ℎ / b = 35 / 30 = 1.16cm 

Donc on adopte pour les poutres principales une section de 

B × h = 30 ×35 cm2 

 

Fig.II.10. Poutre secondaire . 

 

4.9 II.8 Les poteaux  

Le pré dimensionnement des poteaux se fait en des sollicitations de calcul en compression 

simple à l’ELU. Il ressort ainsi que la vérification vis-à-vis du flambement sera la plus déter-

minante. 

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99 (Art 7.4.1). Doivent 

Satisfaire les conditions suivantes pour la zone IIa: 

 

Min (b1 ; h1) ≥ 25 cm 

Min (b1 ; h1) ≥ 
ℎ𝑒

20
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 0.25 <
𝑏1

ℎ1
< 4 

 
Figure 16:Schéma du Pouteau. 

 

 

Tel que : 

He : Hauteur d’étage. 

He =3.74m Pour les étages courants. 

 He =4.42m pour le RDC et le sous-sol. 

 

On adopte préalablement la section des poteaux comme suit : 

 Pour les poteaux de sous-sol et RDC on prend b1 =55cm     et h1 = 55 cm 

Pour les poteaux des étages courants on prend b1 = 45cm et h1= 45 cm 

 

4.10 II.9 Les voiles  

 

Figure 17 : Schéma du voile. 

Pour les étages courants : 

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes: 

L’épaisseur a : 

𝑎 ≥ max (
ℎ𝑒

20
 ; 15 𝑐𝑚) 

𝑎 ≥ max (
374

20
 ; 15 𝑐𝑚) = max(18.7𝑐𝑚 ; 15 𝑐𝑚) 

On prend 𝑎 = 20 cm pour les étages de 1 à 11 
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Pour le RDC et le sous-sol 

ℎ𝑒 (RDC) = 442 cm et  

. 

𝑎 ≥ max (
ℎ𝑒

20
 ; 15 𝑐𝑚) 

→ 𝑎 ≥ max (
442

20
 ; 15 𝑐𝑚) 

→ 𝑎 ≥ max (22.1; 15 𝑐𝑚) 

On prendre : a = 25 cm 

L= 4*a = 4*22.1 = 88.4cm 

4.11 II.10 DESCENTE DE CHARGES : 

La descente de charge est le chemin suivi par diverses actions (charges et... 

Surcharges) du niveau le plus élevé de la structure jusqu'au niveau le plus bas qui le précède 

En transférant au sol, nous effectuerons des largages de charge pour la colonne la plus sollici-

tée, ce qui 

Sa surface contenue est souvent plus grande. 

 

Enoncé de la loi de dégression 

Dans notre cas les surcharges d’exploitation sont égales. 

Q1 = Q2= Q3 = …= Q11 = Q. (Étages à usage d’habitation), et soit Q0 La surcharge d’ex-

ploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment. 

 

Donc la loi de dégression sera comme suit : 

Niveau 0 : Q0 

Niveau 1 : Q0 +Q 

Niveau 2 : Q0 + Q + 0.95Q  

Niveau3 : Q0 +Q + 0.95 Q + 0.9 Q 

Niveau n : Q0 +Q + 0.95 Q + 0.9 Q + 0.85Q + 0.8 Q +…. +0.5Q. 

 

Poteau (poteau centrale) : 

La surface afférente  

S = S1+S2+S3+S4 

𝑆 = 2.97 + 3.93 + 6.50 + 4.91 = 18.31𝑚2 

Poids des planchers : 

 

 -Poids propre du plancher terrasse : 
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𝑃𝑝𝑡 = 𝐺 × 𝑆 = 6.31 × 18.31 = 115.54 𝐾𝑁 

 

- Poids propre du plancher étage courant et RDC : 

𝑝𝑝𝑐 = 𝐺 × 𝑆 = 5.2 × 18.31 = 95.21𝐾𝑁 

Poids des poutres : 

-Poutres principales : 

Ppp = (0.40 × 0.30×5.45) × 25 =16.35 KN 

 

-Poutres secondaires : 

Pps = (0.35 × 0.30 × 4.76) × 25=12.50 KN 

 

-Poids total des poutres : 

Pt = Ppp + Pps = 16.35 + 12.5 =28.85KN 

 

d) Poids des poteaux : 

 

Pour les poteaux de 11eme ;10eme et 9eme étages : P = (0,35 x 0,35 x 3.74) x 25 = 11.45KN  

 

Pour les poteaux de 8eme ,7eme et 6 -ème étages : P= (0,40 x 0,40 x 3.74) x 25 =14.96 KN  

 

Pour les poteaux de 5eme, 4 -ème et 3 -ème étages : P = (0,45x 0,45 x 3.74) x 25 =18.93 KN  

 

Pour les poteaux de 2 -ème ,1ers étages : P = (0,50 x 0,50 x 3.74) x 25 =23.37 KN  

 

Pour les poteaux de sous-sol et le RDC : P = (0,55 x 0,55 x 4.42) x 25 =33.42 KN  

 

e) Surcharges d’exploitation : 

 

-La surface d’influence S = 18.31[m²]. 

 

- plancher terrasse inaccessible Q0= 1x18.31=18.31[KN]. 

 

- plancher d’étage courante et RDC Q= 1,50 x18.31= 27.47[KN]. 

 

-Plancher balcon Q=3,5×18.31=64.08[KN] 

Plancher sous-sol : Q= 5*18.31=91.55 [KN] 

Les surcharges cumulées : 

 

Terrasse : Q0=18.31 [KN] 

 

Etage 1 : Q0+ Q1 =18.31+27.47 = 45.78[KN] 
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Etage 2 : Q0+ 0,95(Q1 + Q2) = 18.31 + 0,95(2 x 27.47) =70.503 [KN] 

Etage 3 : Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 18.31 + 0,90(3 x 27.47) =92.48 [KN] 

Etage 4 : Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4) = 18.31 + 0,85(4 x 27.47) =111.71[KN] 

Etage 5 : Q0+ 0,8(Q1 + Q2 +Q3 + Q4+ Q5) = 18.31 + 0,8(5 x 27.47) =128.19[KN] 

 

Etage 6 : Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+) = 18.31+ 0,75(6 x 27.47) =141.93[KN] 

 

Etage 7 : Q0+ 0,7(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+ Q7 )= 18.31 + 0,7(7 x 27.47)=152.91 [KN] 

 

Etage 8 : Q0+ 0,65(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6 + Q7+ Q8) = 18.31 + 0,65(8 x 27.47) 

=116.15[KN] 

 

Etage 9 : Q0+ 0,6(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+ Q7 + Q8+ Q9) = 18.31 + 0,60(9 x 27.47) 

=166.65[KN] 

 

Etage 10 : Q0+ 0,55(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+Q7 + Q8 + Q9+ Q10) = 18.31+ 0,55(10 x 

27.47) =169.40 [KN] 

 

RDC : Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8 +Q9 + Q10 + Q11) = 18.31+ 

0.50(11x27.47) =169.4[KN] 

Sous-sol : Q0+ 0,45(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7) = 

18.31+ 0.45(91.55 + 11x27.47) =195.48[KN] 

 

Tableau 10 : Charges permanentes [KN] 

N° Poids 

Des 

planchers 

Poids 

Des 

Poteaux 

Poids 

Des 

Poutres 

G(t) G 

Cumulée 

1 115.54 11.45 28.85 155.84 155.84 

2 95.21 11.45 28.85 135.42 291.26 

3 95.21 11.45 28.85 135.42 426.68 

4 95.21 14.96 28.85 139.02 565.7 

5 95.21 14.96 28.85 139.02 704.72 

6 95.21 14.96 28.85 139.02 843.74 

7 95.21 18.93 28.85 142.99 986.73 

8 95.21 18.93 28.85 142.99 1129.72 

9 95.21 18.93 28.85 142.99 1272.71 

10 95.21 23.37 28.85 147.43 1420.12 

11 95.21 23.37 28.85 147.43 1567.57 

RDC 95.21 33.42 28.85 157.48 1725.05 
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Sous-

sol 

95.21 33.42 28.85 157.48 1882.53 

 

Tableau 11 : Surcharges d’exploitation. 

N° Q 

[KN] 

Q 

Cumulée 

[KN] 

1 18.31 18.31 

2 27.47 45.78 

3 27.47 70.503 

4 27.47 92.48 

5 27.47 11.71 

6 27.47 128.19 

7 27.47 141.93 

8 27.47 152.91 

9 27.47 116.15 

10 27.47 166.65 

11 27.47 169.40 

RDC 27.47 169.4 

Sous-

sol 

91.553 195.48 

 

Calcul de l’effort normal (KN) 

 À l’ELU 

NU=1.35G+1.5Q 

NU= (1.35×1882.53) + (1.5×195.48) 

NU= 2834.63 KN 

À l’ELS 

NS=G+Q 

NS=1834.87+195.48 

NS=2078.01 KN 

Poteau de rive 

S=s1+s2=6.69 m2 

Poid des planchers : 

 

  

-Poids propre du plancher terrasse : 

𝑃𝑝𝑡 = 𝐺 × 𝑆 = 6.31 × 6.69 = 42.21 𝐾𝑁 

 

- Poids propre du plancher étage courant et sous-sol : 

𝑝𝑝𝑐 = 𝐺 × 𝑆 = 5.2 × 6.69 = 34.79𝐾𝑁 
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 Surcharges d’exploitation : 

 

-La surface d’influence S = 6.69[m²]. 

 

- plancher terrasse inaccessible Q0= 1x6.69=6.69[KN]. 

 

- plancher d’étage courant Q= 1,50 x6.69= 10.03[KN]. 

 

Plancher sous-sol : 

Q= 5*6.69=33.45 [KN] 

Les surcharges cumulées : 

Terrasse : Q0=6.69 [KN] 

Etage 1 : Q0+ Q1 =6.69+10.03 = 17[KN] 

Etage 2 : Q0+ 0,95(Q1 + Q2) = 6.69+ 0,95(2 x 10.03) =25.75 [KN] 

Etage 3 : Q0+ 0,90(Q1 + Q2+Q3) = 6.69 + 0,90(3 x 10.03) =33.8 [KN] 

Etage 4 : Q0+ 0,85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4) = 6.69 + 0,85(4 x 10.03) =40.8[KN] 

Etage 5 : Q0+ 0,8(Q1 + Q2 +Q3 + Q4+ Q5) = 6.69+ 0,8(5 x 10.03) =46.8[KN] 

Etage 6 : Q0+ 0,75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+) = 6.69+ 0,75(6 x 10.03) =51.83[KN] 

Etage 7 : Q0+ 0,7(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+ Q7 )= 6.69 + 0,7(7 x 10.03)=55.84 [KN] 

Etage 8 : Q0+ 0,65(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6 + Q7+ Q8) = 6.69 + 0,65(8 x 10.03) 

=58.85[KN] 

Etage 9 : Q0+ 0,6(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+ Q7 + Q8+ Q9) = 6.69 + 0,60(9 x 10.03) 

=60.85[KN] 

Etage 10 : Q0+ 0,55(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5+ Q6+Q7 + Q8 + Q9+ Q10) = 6.69+ 0,55(10 x 

10.03) =61.85 [KN] 

RDC : Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8 +Q9 + Q10 + Q11) = 6.69+ 

0.50(11x10.03) =61.85[KN] 

Sous-sol : Q0+ 0,45(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7) = 

6.69+ 0.45(33.45 + 11x10.03) =71.4[KN] 

Tableau 12 : Charges permanentes [KN]. 

N° Poids 

Des 

planchers 

Poids 

Des 

Poteaux 

Poids 

Des 

Poutres 

G(t) G 

Cumulée 

1 42.21 11.45 28.85 82.51 82.51 

2 34.79 11.45 28.85 75.09 157.6 

3 34.79 11.45 28.85 75.09 232.69 

4 34.79 14.96 28.85 78.6 311.29 

5 34.79 14.96 28.85 78.6 389.89 

6 34.79 14.96 28.85 78.6 468.79 

7 34.79 18.93 28.85 82.57 551.36 
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8 34.79 18.93 28.85 82.57 633.93 

9 34.79 18.93 28.85 82.57 716.5 

10 34.79 23.37 28.85 87.01 803.51 

11 34.79 23.37 28.85 87.01 890.52 

RDC 34.79 33.42 28.85 97.06 987.58 

Sous-

sol 

34.79 33.42 28.85 97.06 1084.6 

 

Tableau 13 : Surcharges d’exploitation. 

N° Q 

[KN] 

Q 

Cumulée 

[KN] 

1 6.69 6.69 

2 10.03 17 

3 10.03 25.75 

4 10.03 33.8 

5 10.03 40.8 

6 10.03 46.8 

7 10.03 51.83 

8 10.03 55.83 

9 10.03 58.85 

10 10.03 60.85 

11 10.03 61.85 

RDC 10.03 61.85 

Sous-

sol 

33.45 71.4 

 

Calcul de l’effort normal (KN) : 

À l’ELU : 

NU=1.35G+1.5Q 

NU= (1.35×1084.6) + (1.5×71.4) 

NU= 1571.31KN 

À l’ELS 

NS=G+Q 

NS=1084.6+71.4 

NS=1156 KN 

 

Donc : 

 NU (max)= 2834.63KN (pour le poteau ***) 

 

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

10% tel que : Nu=1.1× (1.35G+ 1.5Q) 
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Donc Nu=1.1×2834.63 =3118.093 KN 

L’effort normal maximum : Nu=3118.093KN 

Vérification des poteaux : 

 Vérification à la compression simple du poteau de sous-sol et RDC et 1er jusqu’à 

11eme étage : 

On doit vérifier la condition suivante : 
𝑁𝑈
𝐵
≤ 0.6𝑓𝑐28 

 

 

Avec B : section du béton. 

𝐵 ≥
𝑁𝑈

0.6𝑓𝑐28
 → 𝐵 ≥ 0.207𝑚2  

 

On à : B=0.55×0.55=0.302 m2 ≥ 0.203 m2 Condition vérifiée. 

Tableau 14 :Vérification. 

Poteau Section 

Adopté 

Nu 𝑁𝑈
0.6𝑓𝑐28

(𝑚2) 
𝐵𝑎𝑑𝑝(𝑚

2) Vérification 

11eme ;10eme 

et 9eme étages  

35 × 35 749.94 0.049 0.1225 CV 

de 8eme ,7eme 

et 6 -ème 

étages  

40 × 40 755.31 0.05 0.1600 CV 

5eme, 4 -ème 

et 3 -ème 

45 × 45 773 0.048 0.2025 CV 

2 -ème ,1ers 

étages  

50 × 50 573.84 0.038 0.2500 CV 

Sous-sol et 

RDC 

    55×55 664.07 0.044 0.3025 CV 

 

Vérification au flambement  

𝑁𝑢 ≤ 𝑁𝑢̅̅ ̅̅ =  𝛼 ×
𝐵𝑟 × 𝑓𝑐28
0.9 × 𝛾𝑠

 

 

𝛼: Coefficient tenant compte de l’élancement 

 

𝛼 =
0.85

1+0.2(
𝜆

35
)^2

  Pour 𝜆 ≤ 50 

   𝛼 = 0.6(
𝜆

35
)^2    pour 50 < 𝜆 ≤ 70 
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 𝛾𝑏: Coefficient de sécurité du béton =1.5 

 𝛾𝑠: Coefficient de sécurité de l’acier =1.15 

𝜆 =
𝑙𝑓

𝑖
 

Avec   𝑙𝑓 = 0.7 × 𝑙0 

𝐼 =
𝑏3 × ℎ

12
 

𝑖 = √
𝐼

𝐵
 

 

𝐴𝑠 ≥ 0.8%𝐵𝑟 

On prend  

𝐴𝑠 = 1%𝐵𝑟 

𝐵𝑟𝑐𝑎𝑙 ≥
𝑁𝑢

𝛼 [
𝑓𝑐28

0.9 × 𝛾𝑏
+

𝑓𝑒
100 + 𝛾𝑠

]
 

𝐵𝑟 = (𝑎 − 2) × (𝑏 − 2) 

 Il faut vérifier que : Br ≥ 𝐵𝑟𝑐𝑎𝑙 

Tableau 15 : Le critère de stabilité des poteaux. 

Poteau 𝐵(𝑐𝑚2) 𝑙0(Cm) 𝑙𝑓 𝜆 𝑎 𝐵𝑟 𝑁𝑢 𝐵𝑟𝑐𝑎𝑙 

35 × 35 1225 393 275.1 27.23 0.75 1089 749.94 4449 

40 × 40 1600 334 233.8 20.25 0.79 1444 755.31 4254 

45 × 45 2025 329 230.3 17.72 0.80 1849 773 4299 

50 × 50 2500 324 226.8 17.45 0.80 2304 573.84 3119 

55 × 55 3025 319 223.3 14.07 0.82 2809 664.07 3603 

 

D’après le tableau on voie bien que le critère de stabilité de forme est vérifié pour 

Tous les poteaux. 

5 Conclusion  
 Après que nous avons fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et que nous 

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

Sections suivantes : 

- Poutres principales : 30×40cm2. 

- Poutres secondaires : 30×35cm2. 

- poteaux de 11eme ;10eme et 9eme étages 0,35 x 0,35 cm2 
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-poteaux de 8eme ,7eme et 6 -ème étages 0,40 x 0,40 cm2 

 

-poteaux de 5eme, 4 -ème et 3 -ème étages 0,45x 0,45 cm2 

 

-poteaux de 2 -ème ,1ers étages 0,50 x 0,50 cm2 

 

-poteaux de sous-sol et le RDC 0,55 x 0,55 cm2 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE III :  

Etude des planchers.
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6 III.1. Introduction : 
Dans ce chapitre on s’intéresse uniquement à l’étude des éléments du planchers cette étude se 

fait en suivant le cheminement suivant : évaluation des charges sur l’élément considéré, calcul 

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

pour reprendre les charges en question toutes en respectant la règlementation en vigueur 

(BAEL91, CBA93, RPA99 addenda 2003…). 

 

7 III.2Etude poutrelle étage courant : 
Choix de la méthode de calcul : 

La méthode forfaitaire est applicable si les conditions suivantes sont remplies : 

[BAEL91 (Art. B.6.2.210)] 

 Plancher à surcharge modérée : 𝑸≤ (𝟐×𝑮 ; 𝟓𝑲𝑵/𝒎²) 

- Plancher étage courant : 

G = 5,2 KN/m² 

Q = 1,5 KN/m² → 1,5 𝐾𝑁/𝑚²≤ (10.4𝐾𝑁/𝑚² ; 5𝐾𝑁/𝑚²) . . . . . . . . . . . . C.V. 

- Plancher terrasse inaccessible : 

G = 6,31 KN/m² 

Q = 1,00 KN/m² → 1 𝐾𝑁/𝑚²≤ (12.62𝐾𝑁/𝑚2 ; 5𝐾𝑁/𝑚²) . . . . . . . . . . . . C.V. 

 

 Le rapport : 𝟎,𝟖≤
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
≤𝟏,𝟐𝟓 

 
3.30

5.45
=0.60 ≤0.8 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. C. non vérifiée. 

 

-Le moment d’inertie est constant dans les différents travées . . . . . . . . .. C.V. 

-Fissuration peu nuisible . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. C.V. 

-Donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable, ce qui nous conduit à l’application de la 

méthode Caquot. 

Pré dimensionnement : 

On a adopté un plancher corps creux telle que : h = (16+4). 

_ l’épaisseur de l’hourdis = 16 cm 

-l’épaisseur de la table de compression et : 4 cm 

Calcul des moments : 
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Figure 18: moment fléchissant de la poutrelle. 

 Calcul de ferraillage :  

a) En travée :  

𝑀𝑢 𝑚𝑎𝑥=10.98 MPa 

𝑓𝑏𝑢 =
0.85 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
=
0.85 × 25

1.5
= 14.2𝑀𝑃𝑎 

 

𝑀0 = 𝑏ℎ0 [𝑑 −
ℎ0
2
] 𝑓𝑏𝑢 = 59.07𝐾𝑁.𝑚 

Puisque Mu <M0 = 59.07 𝐾𝑁.𝑚  

Le béton tendu et la section sera calculée comme une section  

Rectangulaire (65x20) cm² 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑡

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
= 0.03 < 𝜇𝑙 = 0.392 → 𝐴′ = 0 

══> section simplement armée 

 α=1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 0.03 

β= (1- 0,4 α) =0.98 

 𝐴𝑠𝑡 ≥
Mt

β×d×σs
=

10.98×103

0.98×18×348
= 1.78𝑐𝑚2 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = (0.23𝑑 × 𝑏 ×
ft𝑗

𝑓𝑒
) 

ft𝑗 =0.6+0.06fc28=21Mpa 

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 18 × 65 ×
2.1

400
= 1.14𝑐𝑚2 
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𝐴 = 1.78𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.14𝑐𝑚
2 

 

On prend 𝐴 = 1.78𝑐𝑚2 

Soit : 2T12 = 2.26(cm2)  

b) En appui :  

Puisque le béton tendu est négligé, on fait le calcul pour une section rectangulaire (b0×h) 

=10cm× 20𝑐𝑚 

Ma=15.26 KN.m 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
= 0.05 < 𝜇𝑙 = 0.392 → 𝐴′ = 0 

══> section simplement armée 

 α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 0.06 

β = (1- 0,4 α) =0.97 

 𝐴𝑠𝑡 =
Mt

β×d×σs
=

15.26×103

0.97×18×348
= 2.51 𝑐𝑚2 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = (0.23𝑑 × 𝑏 ×
ft𝑗

𝑓𝑒
) 

ft𝑗 =0.6+0.06fc28=21Mpa 

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 18 × 10 ×
2.1

400
= 0.21𝑐𝑚2 

𝐴 = 2.51𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.21𝑐𝑚
2 

 

On prend 𝐴 = 2.51𝑐𝑚2 

Soit : 3T12 = 3.39 [cm2]. 

 Vérification à l’effort tranchant : 
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Figure 19 : effort de tranchant. 

𝑻𝒖𝒎𝒂𝒙 = 22.06𝑲𝑵. 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈

𝑏0.𝑑
=

22.06×103

100×180
= 1.22 𝑀𝑃𝑎. 

 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢. 

 

𝜏̅𝑢 = min( 0.1fC28 ; 4𝑀𝑃𝑎) = 2.5𝑀𝑃𝑎. 

𝜏̅𝑢= 2.5 MPa.  

𝜏𝑢 = 1.22𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎. →Condition vérifier. 

 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 Calcul du diamètre des armatures transversales : 

Φ1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
ℎ

30
;
𝑏0
10
;Φ𝑙) 

→ Φ1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
200

30
;
100

10
; 10𝑚𝑚) 

→ Φ1 ≤ 5.71𝑚𝑚 

Les armatures transversales ont un diamètre de 6 mm 

𝐴𝑡 = 2.𝜙 6𝑐𝑚2 

L’espacement des cadres : 

𝑠𝑡1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑 ; 50𝑐𝑚) 

 

𝑠𝑡1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(15.75𝑐𝑚; 50𝑐𝑚) 

𝑠𝑡1 = 15.75𝑐𝑚 

𝑠𝑡2 ≤ (
𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
0.4𝑏0

) = 488.2𝑐𝑚 

𝑠𝑡3 ≤ (
0.8. 𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0(𝜏 − 0.3𝑓𝑡𝑗

) = 111.19 

𝑆𝑡 ≤ min (𝑠𝑡1; 𝑠𝑡2; 𝑠𝑡3) 
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𝑠𝑡 = 15𝑐𝑚 

 

Pourcentage minimale d’armature :  

On doit vérifier que St> St max 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑠𝑡 . 𝑏0

= 0.87𝑀𝑃𝐴 ≥ 0.4𝑀𝑃𝑎. 

 

Longueur scellement droit (Ls) : 

𝜏𝑠 = 0.6Ψ𝑆
2. 𝑓𝑡28 = 0.6 × 1. 5

2 × 2.1 = 2.825𝑀𝑃𝑎 

 

Avec Ψs=1.5 (Haute adhérence) 

 

𝐿𝑠 =
𝜙. 𝑓𝑒
4𝜏𝑠

=
10 × 400

4 × 2.825
= 354𝑚𝑚 = 35.4𝑐𝑚 

Ls=35.3 cm > b =30 cm …Condition non vérifier 

 

Pour cela on adopte un ancrage courbe  

 

Ancrage courbe pour des barres tendues :  

On droit réaliser des crochets a45°et on vérifier que 

 

 

𝐿12.56𝐿2 ≥ 𝐿𝑠 − 3.92𝑟  

 

La condition est vérifiée avec l’ancrage d’un acier10 avec un crochet de 45° 

 

• . Influence de l’effort tranchant au voisinage de l’appui : 

 

• Vérification des armatures longitudinales : 

 

𝐴 ≥ 1.15
𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑓𝑒

= 1.15 ×
34.5 × 10−3

400
× 104 = 0.63 𝑐𝑚2 

 

 

𝐴 = 2.51𝑐𝑚2 ≥ 0.99𝑐𝑚2……. Condition vérifier. 

 

• Vérification de la compression du béton 

 

𝜏𝑏𝑐 =
2𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑏0. 𝑎

<  
0.8𝑓𝑐28
𝛾𝑠

 

 

 

Avec 𝛾𝑠=1.5 
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𝑇𝑚𝑎𝑥 < 0.26𝑏0. 𝑎. 𝑓𝑐28 

Avec a=0.9d =15.75 cm 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 22.06 < 122.86 

 

 

•  Vérification de la flèche : 

h

L
≥
1

16
→ 0.066 ≥ 0.0625 

 

ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
→ 0.066 ≥ 0.029 

𝐴

𝑏.𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 …condition vérifier. 

 

On a tous les conditions vérifiées donc on n’a pas besoin de passe au calcul de la flèche. 

•  Ferraillage : 

                                               

Figure 20: ferraillage en appuis.                           Figure 21: ferraillage en travée. 

 

Ferraillage de la table de compression :  

D’après le C.B.A 93, la dalle surmontant les corps creux doit une épaisseur minimale de 4cm, 

et doit être armée d’un quadrillage de barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dé-

passer 20cm (pour les armatures perpendiculaires aux nervures) et 33cm (pour les armatures 

parallèles aux nervures).  

 

 Le treillis soude a pour fonction :  

1. La limitation du risque de fissuration du béton par retrait.  

2. La résistance aux effets des charges appliquées Sur des surfaces de contact réduites.  

3. La répartition entre nervures voisines Des charges localisées notamment Celles engendrées 

par les cloisons.  

On utilise des ronds lisses de nuance fe = 235MPa. 

Alors : 

• Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

 𝑨 ⊥=𝟒 × 𝒃/𝒇𝒆= (4 × 0,60) / 235 = 1 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 
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• Armatures parallèles aux poutrelles : 

𝑨∕∕= 
At

2
=0,50 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

On choisit : 

 5T6 = 1,41cm² Pour armatures perpendiculaires aux poutrelles. 

St = 20cm ≤ 20cm . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée. 

 

  5T6= 1.41cm² Pour armatures parallèles aux poutrelles. 

St = 20cm < 33cm . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée. 

 

Ferraillage de la dalle de compression : 

 

 
 

Figure 22 : Disposition des armatures de la dalle de compression. 

 

 

7.1 III.5. Etude poutrelle étage sous-sol : 

 Pré dimensionnement  

On a adopté un plancher corps creux telle que : h = (16+4). 

_ l’épaisseur de l’hourdis = 16 cm 

-l’épaisseur de la table de compression et : 4 cm 

Calcul des moments : 
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Figure 23 : moment fléchissant. 

a) En travée :  

𝑀𝑢 𝑚𝑎𝑥=17.21 MPa 

𝑓𝑏𝑢 =
0.85 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
=
0.85 × 25

1.5
= 14.2𝑀𝑃𝑎 

𝑀0 = 𝑏ℎ0 [𝑑 −
ℎ0
2
] 𝑓𝑏𝑢 = 59.07𝐾𝑁.𝑚 

Puisque Mu <M0 = 59.07 𝐾𝑁.𝑚 le béton tendu et la section sera calculée comme une section  

Rectangulaire (65x20) cm² 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑡

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
= 0.05 < 𝜇𝑙 = 0.392 → 𝐴′ = 0 

══> section simplement armée 

 α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 0.06 

β = (1- 0,4 α) =0.97 

 𝐴𝑠𝑡 ≥
Mt

β×d×σs
=

17.21×103

0.97×18×348
= 2.83𝑐𝑚2 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = (0.23𝑑 × 𝑏 ×
ft𝑗

𝑓𝑒
) 

ft𝑗 =0.6+0.06fc28=21Mpa 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 18 × 65 ×
2.1

400
= 1.14𝑐𝑚2 

𝐴 = 2.83𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.14𝑐𝑚
2 

On prend 𝐴 = 2.83𝑐𝑚2 

Soit : 4T10 = 3.14[cm2] avec un espacement St= 25[cm]. 

b) En appui :  
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Puisque le béton tendu est négligé, on fait le calcul pour une section rectangulaire (b0×h) 

=10cm× 20𝑐𝑚 

Ma=23.91 KN.m 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
= 0.5 < 𝜇𝑙 = 0.392 → 𝐴′ = 0 

══> section simplement armée 

 α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 1.25 

β = (1- 0,4 α) =0.5 

 𝐴𝑠𝑡 ≥
Mt

β×d×σs
=

23.91×103

0.5×18×348
= 7.63𝑐𝑚2 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = (0.23𝑑 × 𝑏 ×
ft𝑗

𝑓𝑒
) 

ft𝑗 =0.6+0.06fc28=21Mpa 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 18 × 10 ×
2.1

400
= 0.21𝑐𝑚2 

𝐴𝑠 = 7.63𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.21𝑐𝑚
2 

On prend 𝐴𝑠 = 7.63𝑐𝑚2 

Soit : 4T16 = 8.04 [cm2] avec un espacement St= 25[cm]. 

 Vérification a l’effort tranchant : 

 

Figure 24 : effort tranchant. 

 

𝑻𝒖𝒎𝒂𝒙 = 34.56𝑲𝑵  

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏0. 𝑑

=
34.56 × 103

100 × 180
= 1.92 𝑀𝑃𝑎 
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𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

𝜏̅𝑢 = min( 0.1fC28 ; 4𝑀𝑃𝑎) = 2.5𝑀𝑃𝑎 

𝜏̅𝑢= 2.5 MPa  

𝜏𝑢 = 1.92𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

Calcul du diamètre des armatures transversales : 

𝚽1 ≤ min (
h

30

𝒃0

10
;𝚽𝒍).  

→ 𝚽1 ≤ 𝒎𝒊𝒏(
200

30
;
100

10
; 10𝒎𝒎) 

→ 𝚽1 ≤ 5.71𝒎𝒎 

Les armatures transversales ont un diamètre de 6 mm 

𝐴𝑡 = 2.𝜙 6𝑐𝑚2 

L’espacement des cadres : 

𝑠𝑡1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(0.9𝑑 ; 50𝑐𝑚) 

 

𝑠𝑡1 ≤ 𝑚𝑖𝑛(15.75𝑐𝑚; 50𝑐𝑚) 

𝑠𝑡1 = 15.75𝑐𝑚 

𝑠𝑡2 ≤ (
𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
0.4𝑏0

) = 488.2𝑐𝑚 

𝑠𝑡3 ≤ (
0.8. 𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑏0(𝜏 − 0.3𝑓𝑡𝑗

) = 111.19 

 

𝑆𝑡 ≤ min (𝑠𝑡1; 𝑠𝑡2; 𝑠𝑡3) 

𝑠𝑡 = 15𝑐𝑚 

 

Pourcentage minimale d’armature :  

On doit vérifier que St> St max 

𝐴𝑡 × 𝑓𝑒
𝑠𝑡 . 𝑏0

= 0.87𝑀𝑃𝐴 ≥ 0.4𝑀𝑃𝑎 

 

Longueur scellement droit (Ls) : 

𝜏𝑠 = 0.6Ψ𝑆
2. 𝑓𝑡28 = 0.6 × 1. 5

2 × 2.1 = 2.825𝑀𝑃𝑎 

 

Avec Ψs=1.5 (Haute adhérence) 

 

𝐿𝑠 =
𝜙. 𝑓𝑒
4𝜏𝑠

=
10 × 400

4 × 2.825
= 354𝑚𝑚 = 35.4𝑐𝑚 

Ls=35.3 cm > b =30 cm …Condition non vérifier 
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Pour cela on adopte un ancrage courbe  

Ancrage courbe pour des barres tendues :  

On droit réaliser des crochets a45°et on vérifier que 

 

𝐿12.56𝐿2 ≥ 𝐿𝑠 − 3.92𝑟  

 

La condition est vérifiée avec l’ancrage d’un acier10 avec un crochet de 45° 

 

Influence de l’effort tranchant au voisinage de l’appui : 

 

Vérification des armatures longitudinales : 

 

𝐴 ≥ 1.15
𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑓𝑒

= 1.15 ×
34.56 × 103

400
= 0.99 𝑐𝑚2 

 

 

𝐴 = 3.14𝑐𝑚2 ≥ 0.99𝑐𝑚2……. Condition vérifier. 

 

 Vérification de la compression du béton : 

 

𝜏𝑏𝑐 =
2𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑏0. 𝑎

<  
0.8𝑓𝑐28
𝛾𝑠

 

Avec 𝛾𝑠=1.5 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥 < 0.26𝑏0. 𝑎. 𝑓𝑐28 

Avec a=0.9d =15.75 cm 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 34.56 < 122.86 

 

Vérification de la flèche : 
h

L
≥

1

16
→ 0.066 ≥ 0.0625 CV 

 

ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
→ 0.066 ≥ 0.029 𝐶𝑉 

𝐴

𝑏.𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 …condition vérifier. 

 

Remarque : 

La section de la poutrelle et sur ferraille donc on opte pour une dalle pleine pour le premier 

étage.  

 

7.2 III.2. Etude des dalles pleines :  

 Les dalles sont des éléments rectangulaires de dimension Lx et Ly appuyés sur 2 ou 3 côtés. 

Nous désignerons par Lx la plus petite dimension de la dalle et Ly la plus grande. 

 Dans l'étude des dalles, on considère généralement une bande de 1m de largeur c.à.d. que :  
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 On a b=100cm.  

Pour le calcul des dalles, nous distingueront deux cas : 

• A-dalle portant sur deux (02) sens si : 0,4< Lx / Ly <1  

Et la dalle est uniformément b-dalle ne portant que dans un (01) seul sens si: Lx /Ly <0,4  

On a  

Lx=4.76 m 

Ly=5.45 m 

: 0,4< Lx / Ly <1          →    0.4 < 0.87 < 1 

Le panneau porte sur deux sens Dalle deux sens. 

 

Remarque :  

Dalle non exposé aux intempérie → c = 1 cm et diamètre max Φ ≤ hd/10 = 15cm  

On prend Φ = 10 cm 

 

 III.1.1 Descente de la charge :  

Pour une bande de 1m de langueur→qu=qu×1m  

Pour une bande de 1m de largeur  → qs= qs ×1m  

 

Evaluation des charges :  

- Les charges sur poutrelles sont évaluées comme suite :  

 

 

Q (charge d’exploitation) = 5 KN/m2  

 

ELU : 

pu=1.35G+1.5Q= 1.35×7.2+1.5×5=17.22 

ELS 

ps= G+Q=12.2 KN/m2 

 

Moment fléchissant : 

 A l’ELU 

𝑴𝑼𝑿 = 𝝁𝒙. 𝑷𝒖. 𝒍𝒙
2 

 

𝑴𝑼𝒚 = 𝝁𝒚.𝑴𝒖𝒙 

A l’ELS 

𝑴𝒔𝑿 = 𝝁𝒙. 𝑷𝒔. 𝒍𝒙
2 

 

𝑴𝒔𝒚 = 𝝁𝒚.𝑴𝒔𝒙 

Tableau III. : moment en x et y. 

Panneau 𝜌 =Lx /Ly 𝝁𝒙 𝝁𝒚 𝑴𝒙 𝑴𝒚 

ELU 0.87 0.0486 0.7244 16.79 12.16 

ELS 0.87 0.0556 0.8074 13.54 10.93 
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➢ Et Coefficient de poisson :{
𝜐 = 0  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒 𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑒  𝐸𝐿𝑈
𝜐 = 0,2 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒 𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 𝑓𝑖𝑠𝑠𝑢𝑟𝑒  𝐸𝐿𝑆

 

• Calcul des moments fléchissant :  

 

• En travée  

𝑀𝑡𝑥 = 0,75 × 𝑀𝑥
𝑢 = 0,75 × 16.79 =  12.59 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡𝑦 = 0,85 ×𝑀𝑦
𝑢 = 0,85 × 12.16 = 10.336 𝐾𝑁.𝑚 

• En appui 

Appuis intermédiaires 

𝑀𝑎𝑖𝑥 = −0,5 × 𝑀𝑥
𝑢 = −0,5 × 16.79 

= −8.395𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑎𝑖𝑦 = −0,5 ×𝑀𝑦
𝑢 = −0,5 ×  12.16 = −6.08 KN.m 

Appuis de rive 

𝑀𝑎𝑖𝑦 = −0,3 ×𝑀𝑦
𝑢 = −0,3 ×  12.16 = −3.648 𝐾𝑁.𝑚 

ELS 

𝑙𝑥 = 4,76𝑚 ;    𝑙𝑦 = 5.45𝑚 

𝜌 =
𝑙𝑥
𝑙𝑦
 =
4,5

5
= 0,87 > 0,4 

✓ Donc la dalle travaille dans deux sens. 

• En travée 

𝑀𝑡𝑥 = 0,75 × 𝑀𝑥
𝑠 = 0,75 × 13.54 = 10.155 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑡𝑦 = 0,85 ×𝑀𝑦
𝑠 = 0,85 × 10.93 = 9.29𝑁.𝑚 

• En appui 

 

Appuis intermédiaires 

𝑀𝑎𝑖𝑥 = −0,5 × 𝑀𝑥
𝑠 = −0,5 × 13.54 = −6.77𝐾𝑁.𝑚  

𝑀𝑎𝑖𝑦 = −0,5 ×𝑀𝑦
𝑠 = −0,5 ×  10.93 = −5.465𝐾𝑁.𝑚  

Appuis de rive 
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𝑀𝑎𝑖𝑦 = −0,3 ×𝑀𝑦
𝑠 = −0,3 ×  10.93 = −3.279  

 

Tableau 16: Tableau récapitulatif des sollicitations maximales. 

 

 

Sens 

ELU ELS 

Mt[𝐾𝑁.𝑚] Ma[𝐾𝑁.𝑚] Mt[𝐾𝑁.𝑚] Ma[𝐾𝑁.𝑚] 

X-X 

 

12.59 8.395 10.155 6.77 

Y-Y 

 

10.336 6.08 9.29𝑁 5.465 

 

 Calcul de ferraillage : 

a) Sens X-X : 

• En travée : 

➢ ELU 

Mtx
u = 12.59K𝑁.𝑚 

 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimées  

 

μ =
Mtx
u

b × dx
2 × σb

=
12.59 × 103

100 × 14,42 × 14,2
= 0,042 < 0,392(acierFeE400) 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,042)) 

𝛼 = 0,053 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,048 

𝛽 = 0,97 

Atx
u =

Mtx
u

β × d × σs
=

12.59 × 103

0.97 × 14,4 × 348
= 2.59 𝑐𝑚2 

Atx
u = 2,59𝑐𝑚2 

2) Condition de non fragilité 

 Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haute adhérence de classe FeE400 
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Amin = 0,0008 × b × h = 0,0008 × 100 × 16 = 1,28cm
2 

At
u= Max (𝐴𝑐𝑎𝑙 ;𝐴𝑚𝑖𝑛)    → At 

u = 2,59𝑐𝑚2 

3) Espacement maximale des armatures 

e ≤ min(3hd; 33 cm) = min(3 × 16; 33 cm) = 33 cm 

Choix des armatures : 

𝐴𝑠 = 5T10 = 3.93𝑐𝑚2 (𝑒 = 20 𝑐𝑚). 

 

➢ ELS 

 

Mtx
s = 10.155 K𝑁.𝑚 

• Flexion simple 

• Section rectangulaire sans armature comprimée. 

• Acier FeE400 

• Fissuration peu nuisible 

 

𝛾 =
Mtx
u

Mtx
s  =

12.59

10.155
 = 1,23 

 

𝛾 − 1 

2
+
𝑓𝑐28
100

 =
1,23 − 1

2
+
25

100
= 0,36 > 0,053 

 

➢ Donc le ferraillage calculé à l’ELU convient pour l’ELS 

 

• En appui : 

➢ ELU 

Max  
u = 8.395 KN.m 

 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimées  
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μ =
Max
u

b × dx
2 × σb

=
8.395 × 103

100 × 14,42 × 14,2
= 0,028 < 0,392(acierFeE400) 

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,028)) 

𝛼 = 0,035 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,035 

𝛽 = 0,98 

 

Atx
u =

Max
u

β × d × σs
=

8.395 × 103

348 × 14,4 × 0,98
 

 

Atx
u = 1,70𝑐𝑚2 

2) Condition de non fragilité 

 

 Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haute adhérence de classe FeE400 

 

Amin = 0,0008 × b × h = 0,0008 × 100 × 16 = 1,28cm
2 

 

At
u = Max (𝐴𝑐𝑎𝑙 ;𝐴𝑚𝑖𝑛)→ At 

u = 1,70𝑐𝑚2 

 

3) Espacement maximale des armatures 

 

e ≤ min(3hd; 33 cm) = min(3 × 16; 33 cm) = 33 cm 

 

Choix des armatures : 

𝐴 = 5T10 = 3.93𝑐𝑚2 (𝑒 = 20 𝑐𝑚) 

➢ ELS 
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Mtx
s = 6.77 𝐾𝑁.𝑚 

• Flexion simple 

• Section rectangulaire sans 

• Acier FeE400 

• Fissuration peu nuisible 

 

𝛾 =
Max
u

Max
s  =

8.395

6.77 
 = 1,24 

 

𝛾 − 1 

2
+
𝑓𝑐28
100

 =
1,24 − 1

2
+
25

100
= 0,37 > 0,035 

 

➢ Donc : le ferraillage calculé à l’ELU convient pour l’ELS 

 

b) Sens Y-Y : 

• En travée : 

➢ ELU 

Mty
u = 10.336  𝐾𝑁.𝑚 

 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimées  

 

μ =
Mty
u

b × dy
2 × σb

=
10.336 × 103

100 × 14.42 × 14.2
= 0,035 < 0,392(acierFeE400) 

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,035)) 

𝛼 = 0,044 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,050 
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𝛽 = 0,98 

 

Atx
u =

Mty
u

β × d × σs
 

=
10.336 × 103

0.98 × 14.4 × 348
 

Aty
u = 2,10𝑐𝑚2 

 

2) Condition de non fragilité 

 

 Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haute adhérence de classe FeE400 

 

Amin = 0,0008 × b × h = 0,0008 × 100 × 16 = 1,28cm
2 

 

At
u = Max (𝐴𝑐𝑎𝑙 ;𝐴𝑚𝑖𝑛)→ At 

u = 2,10𝑐𝑚2 

 

3) Espacement maximale des armatures 

 

e ≤ min(3hd; 33 cm) = min(3 × 16; 33 cm) = 33 cm 

 

Choix des armatures : 

𝐴 = 5T10 = 3.93 cm2 (𝑒 = 20𝑐𝑚) 

➢ ELS 

 

Mty
s = 9.29 𝐾𝑁.𝑚 

• Flexion simple 

• Section rectangulaire sans 

• Acier FeE400 
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• Fissuration peu nuisible 

 

𝛾 =
Mty
u

Mty
s  

 =
10.336

9.29
= 1.11 

 

𝛾 − 1 

2
+
𝑓𝑐28
100

 =
1,11 − 1

2
+
25

100
= 0,305 > 0,044 

 

➢ Donc le ferraillage calculé à l’ELU convient pour l’ELS. 

• En appui : 

➢ ELU 

May  
u = 6.08 𝐾𝑁.𝑚 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimées  

 

μ =
May
u

b × dy
2 × σb

=
6.08 × 103

100 × 14.42 × 14,2
= 0,020 < 0,392(acierFeE400) 

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,020)) 

𝛼 = 0,029 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,029 

𝛽 = 0,98 

 

Aay
u =

Max
u

β × d × σs
=

6.08 × 103

348 × 14.4 × 0,98
 

 

Aay
u = 1,23𝑐𝑚2 

2) Condition de non fragilité 
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 Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haute adhérence de classe FeE400 

 

Amin = 0,0008 × b × h = 0,0008 × 100 × 16 = 1,28cm
2 

 

Aay
u  = Max (𝐴𝑐𝑎𝑙 ;𝐴𝑚𝑖𝑛)→ Aay 

u = 1,28𝑐𝑚2 

 

3) Espacement maximale des armatures 

 

e ≤ min(3hd; 33 cm) = min(3 × 16; 33 cm) = 33 cm 

 

Choix des armatures : 

𝐴 = 5T10 = 3.93𝑐𝑚2 (𝑒 = 20 𝑐𝑚) 

 

 

➢ ELS 

 

May
s = 5.465 𝑁.𝑚 

• Flexion simple 

• Section rectangulaire sans 

• Acier FeE400 

• Fissuration peu nuisible 

 

𝛾 =
May
u

May
s  

=
6.08

5.465
= 1.11 
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𝛾 − 1 

2
+
𝑓𝑐28
100

 =
1,11 − 1

2
+
25

100
= 0,305 > 0,029 

 

➢ Donc : le ferraillage calculé à l’ELU convient pour l’ELS 

 Vérification 

Vérification des contraintes de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑏 × 𝑑

 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑀𝑎𝑥(𝑇𝑥
𝑢; 𝑇𝑌

𝑈) 

 𝑇𝑥
𝑢 =

𝑞𝑢 ×𝑙𝑥
2

×
𝑙𝑦
4

𝑙𝑦
4  × 𝑙𝑥

4 =
15.26 × 103 × 4,76

2
×

5.454

5.454 × 4,764
 

 

 𝑇𝑥
𝑢 = 70.74 MPa. 

 

 𝑇𝑦
𝑢 =

𝑞𝑢 ×𝑙𝑦
2

×
𝑙𝑦
4

𝑙𝑦
4  × 𝑙𝑥

4 =
15.26 × 103 × 5.45

2
×

5.454

5.454 × 4,764
 

 

 𝑇𝑦
𝑢 = 81MPa. 

 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑀𝑎𝑥(𝑇𝑥
𝑢; 𝑇𝑌

𝑈) = 𝑀𝑎𝑥(70.74; 81) 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 81MPa 

τu =
Tmax
b × d

=
81 × 102

100 × 14.4
= 0,0MPa < τa  = 1MPa 

➢ Il n’y a pas de reprise de bétonnage. Les armatures transversales ne seront pas 

nécessaires. 

 

 

• Vérification de la flèche : 
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{
 
 

 
 

ℎ

𝑙
 ≥

1

16
 →

16

545
 = 0,029 <

1

16
 = 0,06   →  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑛𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒                             

ℎ

𝑙
 ≥

𝑀𝑡𝑥
20 ×𝑀𝑥

 →  
10.155

20 × 13.54
 = 0,037 > 0,029 →   𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑛𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒                        

 

 

Les deux conditions ne sont pas vérifiées ; donc, le calcul de la flèche est nécessaire  et pour 

ça on doit vérifier si : 

 

 

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

500
 

 

 𝑗 = 𝐺 − 𝑝𝑜𝑖𝑑𝑠 𝑑𝑒𝑠 𝑚𝑢𝑟𝑠 1𝑚 

𝑗 = 575 − 100 = 475 daN/m 

𝐺 = 𝑔 × 1 𝑚 = 575 dan/m 

 

 

 

• Calcul des moments fléchissant 

 

Mg = 0,75 × μx × G × lx
2 = 0,75 × 0,0556 × 575 × 4,762 

  Mg = 5432.72 daN.m 

 

Mj = 0,75 × μx × j × lx
2 = 0,75 × 0,0556 × 475 × 4,762 

  Mj = 4487.90 daN.m 

 

Mp = 0,75 × μx × P × lx
2 = 0,75 × 0,0556 × 1075 × 4,762 
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  Mp = 10156.83 daN.m 

 

• Module de déformation longitudinale 

 

Ei = 11000√fc28
3 = 11000 × √25

3
= 32164,20 MPa 

 

Ev = 3700√fc28
3 = 3700 × √25

3
= 10818,87 MPa 

 

• Calcul du moment d’inertie 𝑰0: 

 

V1 =
∑Ai × Yi
∑Ai

 

 

𝑉1 =
(100 × 16 × 8) + (15 × 4,71 × 14,5)

(100 × 16) + (4,71 × 15)
= 8,27 𝑐𝑚 

 

V2 = h − V1 = 16 − 8,27 = 7,73 cm 

 

𝐼0 =
𝑏 × 𝑉1

3

3
+
𝑏 × 𝑉2

3

3
+ η × 𝐴𝑠 × (𝑉2 − 𝐶)

2 

 

𝐼0 =
100 × 8,273

3
+
100 × 7,733

3
+ 15 × 4,71 × (7,73 − 2)2 

 

 

𝐼0 = 36569,58cm4 

 

• Pourcentage des armatures 
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ρ =
A

b × d
 

=
4.71

100 × 14.4
= 3.27 × 10−3 

 

𝜌1 =  𝜌 × 100 = 0,327  

 

• Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations 

 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴 × 𝛽 × 𝑑
=

5432.72

4,71 × 0,911 × 14,4
= 87.92 𝑀𝑃𝑎 

 

𝜎𝑠𝑝 =
𝑀𝑝

𝐴 × 𝛽 × 𝑑
=

10156.83

4,71 × 0,911 × 14,4
= 180.55 𝑀𝑃𝑎 

 

𝜎𝑠𝑗 =
𝑀𝑗

𝐴 × 𝛽 × 𝑑
=

4487.90

4,71 × 0,911 × 14,5
= 72.63 𝑀𝑃𝑎 

 

• Calcul de 𝝁𝒈; 𝝁𝒋 𝒆𝒕  𝝁𝒑 

μg = 1 − [
1,75 × ft28

4 × ρ × σsg + ft28
] = 1 − [

1,75 × 2,1

4 × 0,00327 × 87.92 + 2,1
] 

 

μg = −0,13 

 

μp = 1 − [
1,75 × ft28

4 × ρ × σsp + ft28
] = 1 − [

1,75 × 2,1

4 × 0,00327 × 180.55 + 2,1
] 

μp = 0,17 

 

μj = 1 − [
1,75 × ft28

4 × ρ × σsj + ft28
] = 1 − [

1,75 × 2,1

4 × 0,003248 × 72.63 + 2,1
] 
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μj = −0,20 

 

• Calcul des moments d’inertie fictifs 

λi =
0,05 × fc28

(2 +
3. b
b
) × ρ

=
0,05 × 2,1

(2 +
3 × 100
100

) × 0,00327
 

 

λi = 6,42 

λv =
2

5
× λi =

2

5
× 6,42 = 2,56 

▪ Pour la charge (g) 

𝐼𝑓𝑔
𝑖 =

1,1 × 𝐼0
1 + λi × 𝜇𝑔

=
1,1 × 36569,58

1 + 6,42 × 0,13
 

 

       𝐼𝑓𝑔
𝑖 = 21926.59𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑔
𝑣 =

1,1 × 𝐼0
1 + λv × 𝜇𝑔

=
1,1 × 36569,58

1 + 2,56 × 0,13
 

 

𝐼𝑓𝑔
𝑣 = 30181.97𝑐𝑚4 

▪ Pour la charge (j) 

 

𝐼𝑓𝑗
𝑖 =

1,1 × 𝐼0
1 + λi × 𝜇𝑗

=
1,1 × 36569,58

1 + 6,42 × 0,20
 

 

       𝐼𝑓𝑗
𝑖 = 17612.31𝑐𝑚4 

 

▪ Pour la charge (p) 

𝐼𝑓𝑝
𝑖 =

1,1 × 𝐼0
1 + λi × 𝜇𝑝

=
1,1 × 36569,58

1 + 6,42 × 0,17
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       𝐼𝑓𝑝
𝑖 = 1923.26𝑐𝑚4 

 

• Calcul des flèches partielles 

𝑓𝑔
𝑖 =

𝑀𝑔 × 𝐿
2

10 × 𝐸𝑖 × 𝐼𝑓𝑔
𝑖
=

5432.72 × 4762

10 × 32164,20 × 21926.59
= 0,17 

𝑓𝑔
𝑣 =

𝑀𝑔 × 𝐿
2

10 × 𝐸𝑣 × 𝐼𝑓𝑔
𝑣 =

5432.72 × 4502

10 × 10818,87 × 30181.97
= 0,37 

𝑓𝑗
𝑖 =

𝑀𝑗 × 𝐿
2

10 × 𝐸𝑖 × 𝐼𝑓𝑗
𝑖
=

4487.90 × 4762

10 × 32164,20 × 17612.31
= 0,18 

𝑓𝑝
𝑖 =

𝑀𝑝 × 𝐿
2

10 × 𝐸𝑖 × 𝐼𝑓𝑝
𝑖
=

10156.83 × 4762

10 × 32164,20 × 1923.26
= 0.72 

 

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

500
 

 

∆ft = (0,37 − 0,18) + (0.72 − 0,17) ≤ ∆ft=
450

500
 

 

∆ft = 0,74 < ∆ft = 0,9      →         condition verifiée 

 

Ferraillage du plancher : 
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Figure 25 :Schéma du ferraillage en travée des dalles. (Nappes inférieures). 

 

 
 

Figure 26: Schéma du ferraillage en appui des d



 

 

 

 

 

 

 

Chapitre IV : 
Etude des éléments secon-

daires.
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8 IV.1. Les balcons 
Définition : 

Le balcon est constitué d’une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde-corps 

De hauteur h=1[m] en brique creuse de 10[cm] d’épaisseur 

L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par 

 

 
Figure 27 : schéma du balcon. 

 

𝑒 >
𝐿

10
→ 𝑒 =

110

10
= 11𝑐𝑚 

 

 

Soit e = 15 [cm] 

𝐺 = 4.9 𝐾𝑁 

a) - charge concentrée : 

Poids propre du garde-corps............................G=1.46 [KN]. 

Charge due à la main courante ……………Q=1[KN] 

b) - surcharge d’exploitation : …………Q=3,5 [KN/ml]. 

 

c)-Combinaison de charges : 

· Dalle : qu =1,35G+1,5Q=1,35x5.16+1,5x3,5=12.21 [KN/ml]. 

· Garde-corps : qu1=1,35G1=1,35x1.46=1,971 [KN/ml]. 

· due à la main courante qu2=1.5x1=1.5 [KN]. 

 

• Calcul le moment sollicitant : 

𝑀𝑈 =
𝑞𝑢 × 𝑙

2

2
+ 𝑞𝑢2. 𝑙 + 𝑞𝑢3. 𝑙 = 10.64𝐾𝑁.𝑚 

 

 

 

 Ferraillage : 

Armatures principales : 

La section dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement. 
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𝜇𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
= 0.04 < 𝜇𝑙 = 0.392 

══> section simplement armée 

 α=1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 0.01 

β= (1- 0,4 α) =0.98 

 Soit : 4T10 = 3.14[cm2] avec un espacement St= 25[cm]. 

• Armature de répartition  

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝

4
=
3.14

4
= 0.78 𝑐𝑚2 

On adopte 4T10 avec : Ar= 3.14 cm2 

• Vérification à l’ELU : 

a) Vérification de la condition de non fragilité : 

 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = (0.23𝑑 × 𝑏 ×
ft28

𝑓𝑒
) = 1.63𝑐𝑚2 

𝐴 = 3.14𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.63𝑐𝑚
2 

Condition vérifier  

• Vérification de l’effort  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝑉𝑈 = 𝑞𝑢. 𝐿 + 𝑞𝑢1 =11.86× 1.10 + 1.971 = 15.02𝐾𝑁 

 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑈
𝑏. 𝑑

=
15.02 × 103

100.10 × 13.5
= 1.11𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.1fC28 ; 4𝑀𝑃𝑎) = 2.5𝑀𝑃𝑎 

𝜏̅𝑢= 2.5 MPa  

𝜏𝑢 = 1.11𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

• Vérification de l’adhérence des barres : 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9𝑑. ∑𝑈𝑖
< 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅  

∑𝑈𝑖 = 𝑛𝜋∅ = 226.8𝑚𝑚 
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𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9𝑑. ∑𝑈𝑖
= 0.545𝑀𝑃𝑎 

 

𝜏̅𝑢 = Ψ× 𝑓𝑐28 = 1.5 × 2.5 = 3.15𝑀𝑃𝑎 

 

 

𝜏𝑠𝑒 < 𝜏̅𝑢        ══> condition vérifiée. 

 

d) Longueur de scellement : 

La longueur de scellement est donnée par la loi : 

 

𝐿𝑠 =
∅𝑓𝑒
4. 𝜏̅𝑠

 

𝜏̅𝑠 = 0.6Ψ𝑠
2 × 𝑓𝑐28 = 0.6 × 1.5

2 × 2.1 = 2.835 

 

 

𝐿𝑠 =
12 × 400

4 × 2.835
= 42𝑐𝑚 

 

 

══> Soit des crochets de longueur La=0,4 x Ls= 0,4x 42 =17[cm]. 

Soit La=17[cm]. 

 

c) Ecartement des barres : 

¨ Armatures principales : 

𝑒 ≤ min (2h, 25cm) = (30, 25cm) = 25[cm] ══> condition vérifiée. 

• Armatures de répartition : 

𝑒 ≤ min (2h, 25cm) = 25[cm] ══> condition vérifiée. 

• Calcul à l’ELS : 

 Combinaison de charge : 

· Dale : qs1=G+Q=4.9+3,5=8.4[KN] 

· Garde-corps : Gs2=1 ,46[KN] 

· qs3= q ══> qs3=1[KN] 

Calcul des moments : 

𝑀𝑆 =
𝑞𝑠𝑙 × 𝑙

2

2
+ (𝐺𝑠2 × (𝑙 − 5) − 𝑞𝑠3 × 1 = 7.68𝐾𝑁.𝑚 

Vérification à l’ELS : 

a) - Dans le béton : 

𝑏.
𝑦1
2

2
− 𝜂. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1) = 0 

→ 50𝑦1
2 + 47.1𝑦1 − 635.85 = 0 
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𝑦1 = 3.1𝑐𝑚 

𝐼 = 𝑏.
𝑦1
3

3
+ 15. 𝐴𝑠(𝑑 − 𝑦1)

2 = 6087.36𝑐𝑚4 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

× 𝑦1 =
7.68 × 106

6087.36 × 104
× 31 = 3.91 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  

 

Condition vérifier  

Etat limite d’ouverture des fissures : 

 

Fissuration préjudiciable 

; max (0.5𝑓𝑒 .110√𝜂𝑓𝑐𝑗) 

𝜂 =1.6 →𝜙 des armatures >6[mm]. 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = max (0.5𝑓𝑒;110√𝜂𝑓𝑐𝑗) 

𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = max(200; 201.63) = 201.63MPa 

𝜎𝑠 = min(266.67; 201.63) = 201.63 MPa 

𝜎𝑠𝑡 = 𝜂.
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼

× (𝑑 − 𝑦1) = 15 ×
7.68 × 106

6087.36 × 104
× (135 − 31) = 196.81𝑀𝑃𝑎 

 

𝜎𝑠𝑡 = 198.81𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 201.63 

Condition vérifier. 

 Ferraillage du balcon : 
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Figure 28 : Ferraillage du balcon. 

9 IV.2.L’acrotère : 
Hypothèse de calcule  

  L’acrotère sera calculé en flexion composer pour un bond de 1 ml, et la fissuration est 

considéré préjudiciable. 

a) Evaluation des charge et surcharge  

 

Figure 29 : Schéma de l’acrotère. 

Poids propre 

 

𝐺 = 𝛾𝑏 ∗ 𝑆 ∗ 1 

𝑆 = 𝑆1 + 𝑆2 + 𝑆3 

𝑆 = 60 × 10 + 5 × 10 + 0.5 × (10 × 3) 

𝑆 = 685 𝑐𝑚2 = 0.0685 𝑚2 

Donc :  

𝐺 = 25 × 0.0685 × 1 

G= 1.7130KN/ml 

Enduit de ciment 

 Enduit extérieure : (e=1.5cm) 

Enduit intérieure : (e= 2 cm) 

 

Gt = G+G1+G2 = 2.133 KN/ ml 

b. Effort normal :  

NU = 1,35G = 1,35×2.133 = 2.87 kN/ml 

Nser= NG = 2.133 kN/ml 
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c. Moment de flexion :  

MU =  1,5 ×  NQ × h = 1,50×1×0,60 = 0.90 kN/ml 

Mser =  MQ =  NQ × h =1×0,60 = 0,60 kN/ml 

 

 

d. Effort tranchant :  

V = NQ = 1 kN. m 

VU = 1,5V = 1,50 kN. m 

Vser= V = 1 kN. m 

 

e. Enrobage :  

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

 

f. Excentricité :  

 

e =Mu/Nu= 0.9/2.87= 0,31 m 

  

ep/2= 0,05 m < 0,264 𝑚  

ep: Epaisseur de l’acrotère.  

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

 

 

Vérification si la section est Partiellement ou entièrement comprimée :  

Mu= Nu [e + h/2 -c] = 2.87[0.05+ 0.6/2 – 0.02] =0.94 kn.m 

(d-c’)Nu – Mu≤ (0.337h-(0.81c’))fbc × b × h 

(d-c’)Nu –  MU = 0.11KN.m  

fbc × b × h 

((0.337 × 0.1) − (0.81 × 0.02)) × 14.17 × 103 × 1 × 0.1 = 24.80 𝐾𝑁.𝑚 
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0.11 < 24.80 kn.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait  

Pour une section rectangulaire (b × h) = (100 × 10) cm². 

 

 

Calcul du ferraillage (E.L.U). 

𝜇 =
𝑀𝑈

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑐𝑏
=

0.94 × 103

100 × 82 × 14.2
= 0.01 

 

Avec :    

μl= 0,8×0,678× (1 – (0,4 × 0,678)) = 0,395 >𝜇 = 0,01 → A′ = 0 

 

• Vérification de l’existence des armatures comprimée :  

 

α=1,25(1−√1−2𝜇𝑏𝑢) = 1,25(1−√1−2×0,01) =0,012 

𝛽=1−0,4. 𝛼 = 1−0,4×0,012 = 0,99 

 

On calcul :  

Afs: Section d’armatures en flexion simple ;  

Afc: Section d’armatures en flexion composée.  

𝐴1 =
𝑀𝑈

𝛽 × 𝑑 × 𝜎𝑠𝑡
=

0.94 × 103

0.99 × 8 × 348
= 0.34𝑐𝑚2 

 

  𝐴𝑢 = 𝐴1 −
𝑁

100.𝜎𝑆
= 0.33𝑐𝑚2 

   

b. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangu-

laire :  

➢Les armatures principales :  

 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑀𝑄 = 𝑁𝑄 × ℎ = 1 × 0.60 = 0.60 𝐾𝑁.𝑚 

𝑒𝑠𝑒𝑟 =
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑁𝑠𝑒𝑟

= 0.31𝑚 

  

 

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

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23𝑏. 𝑑.
ft28

𝑓𝑒
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 ⇒ As min = 1 cm²/ml 

As = max (Au ; A1 ; Amin) ⟹ max (0.33 ; 0.34 ; 1)  

As = 1 cm2/ml  

On adopt 4T6 ; As = 1,13 cm²/ml ; St = 25 cm 

• Les armature de répartitions :  

Ar = As/ 4 =1.13/4 =0.28 cm²/ml   

On adopte. ; As = 1.13 cm²/ml ; St = 25 cm ⟶4T6  

•  Vérification des contraintes (E.L.S.) :  

a. Moment de service :  

𝑀𝑠𝑒𝑟=𝑁𝑠𝑒𝑟 × (e – c +h/2 ) = 2.133× (0,31 – 0,02 + 0.10/2 ) = 0.72 kN. m 

   

b. Position de l’axe neutre :  

b/2×y^2 - ηAs(d – y) = 0 → 50y2 − (15)(1.13)(9 − y) = 0 

50y2 − 16.95y − 152.55 = 0 

y = 1,59 cm 

c. Moment d’inertie: 

I =b/3×y^3+ η As (d – y)2 =100/3×1.59^3+ (15×1,13× (9 − 1,57)2) 

  I = 1064,68 cm4 

 

d. Détermination des contraintes dans le béton comprimé 𝛔𝐛𝐜 :  

σb=𝑀𝑠𝑒𝑟 /I × y = 954/1064.68×1,59 = 0.56 MPa 

σ̅b = 0,6fc28 = 15 MPa 

σb = 0.56 < ̅ σ̅b = 15 MPa.  

Condition vérifiée. 
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e. Détermination des contraintes dans l’acier tendu 𝛔𝐬𝐭 :  

σ̅st=min (23fe ;110√η×ft28) ; Fissuration préjudiciable 

Avec :  

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

 

σ̅st=min(266.67MPa ; 201.63 MPa) = 201.63 Mpa 

σst = η× 𝑀𝑠𝑒𝑟 /I (d− y) = 1.6×954/1064,68 × (9−1,59) = 10.62, MPA  

 σst =10.62MPa < σst = 201,63MPa ; …………………Condition 

vérifiée  

f. Contrainte de cisaillement :  

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

 

T = 1,5Q = 1,5×1 = 1,50 kN 

𝜏𝑢 = 16, 67 kN/m2 = 0,017 MPa 

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

𝜏𝑢̅̅ ̅= min (2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa 

𝜏𝑢= 0,017 MPa < ̅τ̅u ̅ = 2,5 𝑀𝑃𝑎. 

Condition vérifiée.  

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

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

zontales selon la formule suivante :  

𝐹𝑝= 4× 𝐶𝑝×𝐴× 𝑊𝑝 Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone 𝐴 = 0,15𝐶𝑝 : Fac-

teur de force horizontale 𝐶𝑝= 0,8 

𝑊𝑝 : Poids propre de l’acrotère 𝑊𝑝= 2.513 𝑘𝑁 

𝐹𝑝: Force horizontale pour les éléments secondaires des structures  

𝐹𝑝= 4×0,8×0,15×2.133 = 1.206 𝑘𝑁 

𝐹𝑝= 1.206 𝐾𝑁< 1,5𝑄 = 1,5 𝑘𝑁 ; ……………………...Condition vérifié  
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Figure 30: ferraillage de l’acrotère. 

 

10 IV.3.LES ESCALIER 
Calcul des escaliers : 

Méthode de calcul : 

L’escalier travaille à la flexion simple en considérant la dalle comme une poutre uniformé-

ment chargée et en tenant compte des types d’appuis sur lesquels elle repose. 

Evaluation des charges : 

Le Palier : Gp = 6.4 KN/m2 ; Qp= 2,50 KN/m2. 

 

La volée RDC : Gv = 9.77 N/m2 ; Qv= 2,50 KN/m2. 

 

La volée étage courant et sous-sol : 

: Gv = 9.52 N/m2 ; Qv = 2,50 KN/m2. 

 

Combinaisons des charges : 

E.L.U : 

 Le palier : qup = 1,35×6.4+1,5×2,5 = 12.39 KN/ml. 

Les volées RDC et le sous-sol : quv = 1,35×9.77+1,5×2,5=16.94KN/ml. 
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La volée de l’étage courant : quv = 1,35×9.52+1,5×2,5=16.60KN/ml. 

 

E.L.S:  

Le palier : qserp = 6.4+2,5 = 8.9KN/ml. 

Les volées RDC et le sous-sol : qserv = 9.77+2,5=12.27KN/ml 

La volée de l’étage courant : quv = 9.52+2,5=12.02KN/ml. 

 

a)               Volée1 et 3 de le RDC et le sous-sol : 

 

 
Figure 31 : moment fléchissant. 

 

 
Figure 32 : effort tranchant. 

Le moment max à x=2.46m : Mmax =47. 3KN.m 

L’effort tranchant max est : Tmax =35.92 KN 

Donc  

Mt=0.85× Mmax =40.20 KN.m  

 Ma=0.4× Mmax = 18. 92KN.m 

 

CALCUL DE FERRAILLAGE  
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 Armatures longitudinales : 

À l’ELU :  

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , 𝜎𝑏̅̅ ̅= 14,2 MPa  

 

μℓ = 0.392 , μ < μℓ →  À = 0 ;  

avec : μ = 
Mt 

b×d2×σbc
=

40.20×103

100×182×14.2
= 0.087  

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇). 

β = (1- 0,4 α).  

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
M

β × d × σs
 

Tableau 17 : calcul des armatures. 

 M(KN.m) À 𝛼 𝛽 𝐴𝑐𝑎𝑙 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦²) 

Travée  40.20 0 0.11 0.95 6.75 6T12= 6.79 

Appuis  18.92 0 0.052 0.97 6.61 6T12= 6.79 

• E.L.S :  

 La fissuration est considérée comme peut nuisible, donc il n’y a aucune vérification concer-

nant tσs.  

• Condition de non fragilité : [BAEL91 (article A.4.2, 1)] 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 2.41𝑐𝑚2 

 Pourcentage minimal : [BAEL91 (article B.6.4)] 

𝐀′𝐦𝐢𝐧≥ 0,001×b×h → 𝐀′𝐦𝐢𝐧≥ 0,001×100×20= 2cm² 

 𝐀𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦²) Amin (cm²) 𝐀′𝐦𝐢𝐧(𝐜𝐦²) 𝑨𝒎𝒂𝒙(cm²) 

 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦²) 

Travée  6.75 2.41 2 6.75 6T12= 6.79  

Appuis  6.61 2.41 2 6.61 6T12=6.79 

  

St= 20 cm 

• Armature de répartition  

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝

4
=
6.79

4
= 1.69 𝑐𝑚2 

On adopte 4T10 avec : Ar= 3.14 cm2 

ST =25cm 

• Vérification de l’effort :  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
35.92 × 103

1000 × 18
= 1.99𝑀𝑃𝑎 
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Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 1.99𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

• Vérification de la flèche : 

• h/𝐿≥1/16 → 20/435=0,046 ≱0,0625 Condition non vérifiée. 

• 𝐴𝑠/𝑏. 𝑑≤4,2/𝑓𝑒 → 6.79/100×18=0,0037 <0,0105 Condition vérifiée. 

•  ℎ/𝐿≥𝑀𝑡/10𝑀0 → 20/435=0,045 ≱0,85/10=0,085 Condition non vérifiée. 

 

Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 

La flèche totale [BAEL91 (Art. B.6.5,2)]: 

 

-Les flèches 𝒇𝒗𝒈 et 𝒇𝒊𝒈 dues à l'ensemble des charges permanentes. 

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

cloisons. 

- la flèche 𝒇𝒊𝒑due à l'ensemble des charges permanentes et d’exploitation supportées par l'élé-

ment considéré. 

- La flèche admissible [BAEL91 (Art. B.6.5,3)] : 

 fadm = L / 500 ; pour les éléments supports reposant sur 2 appuis si la portée L est au plus 

égale à 5 m. 

 

• Calcul de la flèche : [BAEL91 (Art. B.6.5.3)] 

Position de centre de gravité de la section homogène : 

𝑌𝐺 =
ΣAi×yi

ΣAi
=

𝑏.ℎ.
ℎ

2
+ηAsd

𝑏.ℎ+ηAs
  

Avec : η : coefficient d’équivalence (η=15). 

 

𝑌𝐺= 10.38𝑐𝑚 

•  Moment d’inertie de la section homogène : 

𝐼0 =
𝑏.ℎ3

12
+ b. h. (

h

2
− YG)

2
+ η. As. (d − YG)2    = 67731.56 𝑐𝑚4 

• Déformation instantanée : 

 

 

𝜆𝑖 =
0.05. 𝑓𝑡28

2 + 3
𝑏0
𝑏
. 𝜌

 

𝑏0 = 𝑏 = 100𝑐𝑚 

 

𝜌 =
𝐴

𝑏0. 𝑑
=

6.79

100.18
= 0.0037 

𝜆𝑖 = 5.67 
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• Déformation différée : 

𝜆𝑣=2/5𝜆𝑖 → 𝜆𝑣=2.268 

• Moment fléchissant à l’E.L. S : 

𝑴=34.23 (KN.m) 

𝒒=10.58 (KN) 

 

•  Sous charges permanentes : 

qg= 
Gp.lp+Gv.lv

 lp+lv
=7,79 𝐾𝑁/𝑚 𝑀𝑔=0.85.6.79.4.91^2/8=19.95 𝐾𝑁.𝑚 

 

• Sous charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloi-

sons. 

Dans le cas de mise en place tardive des cloisons ou de revêtements fragiles, il est loisible de 

ne pas tenir compte dans la formule de la flèche de fluage antérieur à cette mise en place  

[BAEL91 (Art. B.6.5,2)], 𝒇𝒊𝒋=𝟎. 

 

• Sous charges permanente et d’exploitation : 

𝒒𝒑=𝑮+𝑸=6.4+2,50=8.9 𝐾𝑁/𝑚 𝑀𝑝=0,85×8.9×4.91²/8=22.79 𝐾𝑁.𝑚. 

 

•  Contraintes de traction effectives de l’acier : 

Pour une section rectangulaire à la flexion simple, on applique la formule (61) [P. Charon] : 

𝜌1=100𝐴/𝑏. 𝑑 =100𝜌=100×0,0037=0,37 

 

D’après le tableau N°7 (Annexe BAEL de P. Charon): 

ρ1 = 0,37 → β1 = 0,915 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴.𝛽1.𝑑
= 178.39𝑀𝑃𝑎  

𝜎𝑠𝑝=
𝑀𝑝

𝐴.𝛽1.𝑑
 =203.78 𝑀𝑃𝑎 

• Coefficient : 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsg+ft28
=0.224  

 𝜇𝑝 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsp+ft28
=0.281 

 

• Moments d’inertie fictifs : 

𝐼𝑓𝑣
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λv.μg
= 49405.26𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λi.μg
= 32820.30𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑝
= 1.1

𝐼0

1+λi.μp
= 45504.39𝑐𝑚4 

• Calcul de la flèche : 

On a :  

Ei = 32164,2 MPa 

Ev = 10818,87 MPa  
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𝑓𝑣
𝑔
=

Mg.L²

10.Ev.𝐼𝑓𝑣
𝑔  =0.89 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑔
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼
𝑓𝑖
𝑔  =0.45 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑝
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼𝑓𝑖
𝑝  =0.32𝑐𝑚 

Δft = fgv-fji+fpi-fgi  

𝛥𝑓𝑡=𝑓𝑣𝑔−𝑓𝑖𝑗+𝑓𝑖𝑝−𝑓𝑖𝑔=0,89−0+0.32-0.45=0,76 𝑐𝑚 

𝛥𝑓𝑡=0,76 𝑐𝑚<𝑓𝑎𝑑𝑚=491/500=0,98 𝑐𝑚. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. Condition vérifiée. 

 

Ferraillage : 

 

                               Figure 33 : Ferraillage de l’escalier.                   

 

 

b) Volée 2 (RDC et sous-sol). 

  

 

Figure 34 : moment fléchissent. 

 

Figure 35 : effort tranchant. 
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Le moment max à x=0.85m : Mmax=35. 29KN.m 

L’effort tranchant max est : Tmax =83.05 KN 

Donc Mt=0.85× Mmax = 29. 99KN.m  

 Ma=0.4× Mmax = 14. 11KN.m 

CALCUL DE FERRAILLAGE  

 Armatures longitudinales : 

 

- E.L.U :  

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , 𝜎𝑏̅̅ ̅= 14,2 MPa  

μℓ = 0.392 , μ < μℓ   À = 0 ; avec : μ = 
Mt 

b×d2×σbc
=

29.99×103

100×182×14.2
= 0.065  

β = (1- 0,4 α) , α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇)  

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
M

β × d × σs
 

 

Tableau 18 : calcul des armature. 

 M(KN.m) À μ 𝛼 𝛽 𝐴𝑐𝑎𝑙 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦²) 

Travée  29.99 0 0.065 0.084 0.96 4.98  5T12=5.65 

Appuis  14.11 0 0.030 0.038 0.98 2.29 4T10= 3.14 

 

Condition de non fragilité : [BAEL91 (article A.4.2, 1)] 

𝐴𝑚𝑖𝑛≥ 0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 2.41𝑐𝑚2 

➢ Pourcentage minimal : [BAEL91 (article B.6.4)] 

A′min ≥ 0,001×b×h → A′min ≥ 0,001×100×20= 2cm² 

 Acal (cm²) Amin (cm²) A′min(cm²) Amax(cm²) 

 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦²) 

Travée  6.75 2.41 2 4.98 5T12= 5.65  

Appuis  6.61 2.41 2 2.29 4T10=3.14 

En travée : 

St= 20 cm. 

En appuis : 

St=25 cm 

Armature de répartition en travée :  

En travée : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝
4

=
5.65

4
= 1.41 𝑐𝑚2 

On adopte : 4T10=3.14 cm2 
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En appuis : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝
4

=
3.14

4
= 0.78 𝑐𝑚2 

On adopte : 4T10=3.14 cm2 

Vérification de l’effort  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
83.05 × 103

1000 × 18
= 0.46𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 0.46𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Vérification de la flèche : 

• h/𝐿≥1/16 → 20/135=0,148 ≱0,0625 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition non vé-

rifiée. 

• 𝐴𝑠/𝑏. 𝑑≤4,2/𝑓𝑒 → 5.65/100×18=0,0031 <0,0105 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition 

vérifiée. 

•  ℎ/𝐿≥𝑀𝑡/10𝑀0 → 20/135=0,048 ≱0,85/10=0,085 . . . . . . . . . . . . . . . Condition non 

vérifiée. 

 

Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 

La flèche totale [BAEL91 (Art. B.6.5,2)]: 

 

-Les flèches 𝒇𝒗𝒈 et 𝒇𝒊𝒈 dues à l'ensemble des charges permanentes. 

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

cloisons. 

- la flèche 𝒇𝒊𝒑due à l'ensemble des charges permanentes et d’exploitation supportées par l'élé-

ment considéré. 

- La flèche admissible [BAEL91 (Art. B.6.5,3)] : fadm = L / 500 ; pour les éléments supports 

reposant sur 2 appuis si la portée L est au plus égale à 5 m. 

 

• Calcul de la flèche : [BAEL91 (Art. B.6.5.3)] 

Position de centre de gravité de la section homogène : 
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𝑌𝐺 =
ΣAi×yi

ΣAi
=

𝑏.ℎ.
ℎ

2
+ηAsd

𝑏.ℎ+ηAs
  

Avec : η : coefficient d’équivalence (η=15). 

 

𝑌𝐺= 10.32𝑐𝑚 

 Moment d’inertie de la section homogène : 

𝐼0 =
𝑏. ℎ3

12
+ b. h. (

h

2
− YG)

2

+ η. As. (d − YG)2 

 

= 66880.006𝑐𝑚 

Déformation instantanée : 

 

 

𝜆𝑖 =
0.05. 𝑓𝑡28

2 + 3
𝑏0
𝑏
. 𝜌

 

𝑏0 = 𝑏 = 100𝑐𝑚 

 

𝜌 =
𝐴

𝑏0. 𝑑
=

5.65

100.18
= 0.0031 

𝜆𝑖 = 6.77 

Déformation différée : 

𝜆𝑣=2/5𝜆𝑖 → 𝜆𝑣=2.708 

 

Moment fléchissant à l’E.L. S : 

𝑴= 5.54 (KN.m); 

𝒒=28.62 (KN. ) 

Sous charges permanentes : 

qg= 
Gp.lp+Gv.lv

 lp+lv
=9.52 𝐾𝑁/𝑚  

𝑀𝑔=0.85*9.52*1.35^2/8=1.84 𝐾𝑁.𝑚 

- Sous charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons. 

Dans le cas de mise en place tardive des cloisons ou de revêtements fragiles, il est loisible de 

ne pas tenir compte dans la formule de la flèche de fluage antérieur à cette mise en place  

[BAEL91 (Art. B.6.5,2)], 𝒇𝒊𝒋=𝟎. 

 

Sous charges permanente et d’exploitation : 

𝒒𝒑=𝑮+𝑸=9.52+2,50=12.02 𝐾𝑁/𝑚 

 𝑀𝑝=0,85×12.02×1.35²/8=2.32 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Contraintes de traction effectives de l’acier : 

Pour une section rectangulaire à la flexion simple, on applique la formule (61) [P. Charon] : 

𝜌1=100𝐴/𝑏. 𝑑 =100𝜌=100×0,0031=0,31 

 

D’après le tableau N°7 (Annexe BAEL de P. Charon): 
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ρ1 = 0,31 → β1 = 0,915 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴.𝛽1.𝑑
= 1.97𝑀𝑃𝑎  

𝜎𝑠𝑝=
𝑀𝑝

𝐴.𝛽1.𝑑
 =2.49 𝑀𝑃𝑎 

Coefficient : 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsg+ft28
=1.72  

 𝜇𝑝 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsp+ft28
=1.72 

 

Moments d’inertie fictifs : 

𝐼𝑓𝑣
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λv.μg
= 13003.02𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λi.μg
= 5818.22𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑝
= 1.1

𝐼0

1+λi.μp
= 13003.02 

 

𝑐𝑚4 

Calcul de la flèche : 

On a :  

Ei = 32164,2 MPa 

Ev = 10818,87 MPa  

 

𝑓𝑣
𝑔
=

Mg.L²

10.Ev.𝐼𝑓𝑣
𝑔  =0.023 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑔
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼
𝑓𝑖
𝑔  =0.017 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑝
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼𝑓𝑖
𝑝  =0.008𝑚 

Δft = fgv-fji+fpi-fgi  

𝛥𝑓𝑡 =𝑓𝑣𝑔−𝑓𝑖𝑗+𝑓𝑖𝑝−𝑓𝑖𝑔=0,23−0+0.008-0.017=0,221 𝑐𝑚 

𝛥𝑓𝑡 =0,221 𝑐𝑚<𝑓𝑎𝑑𝑚=135/500=0,27 𝑐𝑚. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. Condition vérifiée. 

 

 

Ferraillage : 
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                               Figure 36 : ferraillage de l’escalier (volée 2).                 

 

 

 

 

ETAGE COURANT volée 1 et 3 : 

 

Figure 37 : moment fléchissant. 
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Figure 38 : effort tranchant. 

Le moment max à x=2.46m : Mmax =46.59 KN.m 

L’effort tranchant max est : Tmax =35.54 KN 

Donc Mt=0.85× Mmax =39.60 KN.m ; Ma=0.4× Mmax = 18. 63KN.m 

CALCUL DE FERRAILLAGE  

: Armatures longitudinales  

Type (1) :  

 

- E.L.U :  

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , 𝜎𝑏̅̅ ̅= 14,2 MPa  

 

μℓ = 0.392 , μ < μℓ   À = 0 ; avec : μ = 
Mt 

b×d2×σbc
=

39.6×103

100×182×14.2
= 0.086  

 

β = (1- 0,4 α) , α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇)  

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
M

β × d × σs
 

Tableau 19 : calcul des armatures. 

 M(KN.m) À μ 𝛼 𝛽 𝐴𝑐𝑎𝑙 Aadop(cm²) 

Travée  39.60 0 0.086 0.11 0.95 6.65 6T12= 6.79  

Appuis  18.63 0 0.04 0.051 0.97 3.13 4T10=3.14 

 

Condition de non fragilité : [BAEL91 (article A.4.2, 1)] 

𝐴𝑚𝑖𝑛=0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 2.17𝑐𝑚2 

 

Pourcentage minimal : [BAEL91 (article B.6.4)] 

A′min ≥ 0,001×b×h → A′min ≥ 0,001×100×20= 2cm² 

 Acal (cm²) Amin (cm²) A′min(cm²) Amax(cm²) 

 

Aadop(cm²) 
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Travée  6.65 2.17 2 6.65 6T12= 6.79  

Appuis  3.13 2.17 2 3.13 4T10=3.14 

En travée : 

St= 20 cm 

En appuis : 

St=25 cm 

Armature de répartition  

En travée : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝

4
=
6.79

4
= 1.69 𝑐𝑚2 

00. 

. 

En appuis : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝
4

=
3.14

4
= 0.78 𝑐𝑚2 

On adopte 4T10=3.14cm2. 

Vérification de l’effort  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
35.54 × 103

1000 × 18
= 1.97𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 1.97𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Vérification de la flèche : 

• h/𝐿≥1/16 → 20/491=0,040 ≱0,0625 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition non vé-

rifiée. 

• 𝐴𝑠/𝑏. 𝑑≤4,2/𝑓𝑒 → 6.79/100×18=0,0037 <0,0105 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition 

vérifiée. 

•  ℎ/𝐿≥𝑀𝑡/10𝑀0 → 20/491=0,040 ≱0,85/10=0,085 . . . . . . . . . . . . . . . Condition non 

vérifiée. 
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Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 

La flèche totale [BAEL91 (Art. B.6.5,2)]: 

 

-Les flèches 𝒇𝒗𝒈 et 𝒇𝒊𝒈 dues à l'ensemble des charges permanentes. 

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

cloisons. 

- la flèche 𝒇𝒊𝒑due à l'ensemble des charges permanentes et d’exploitation supportées par l'élé-

ment considéré. 

- La flèche admissible [BAEL91 (Art. B.6.5,3)] : fadm = L / 500 ; pour les éléments supports 

reposant sur 2 appuis si la portée L est au plus égale à 5 m. 

 

• Calcul de la flèche : [BAEL91 (Art. B.6.5.3)] 

Position de centre de gravité de la section homogène : 

𝑌𝐺 =
ΣAi×yi

ΣAi
=

𝑏.ℎ.
ℎ

2
+ηAsd

𝑏.ℎ+ηAs
  

Avec : η : coefficient d’équivalence (η=15). 

 

𝑌𝐺= 10.38𝑐𝑚 

 Moment d’inertie de la section homogène : 

𝐼0 =
𝑏. ℎ3

12
+ b. h. (

h

2
− YG)

2

+ η. As. (d − YG)2 

= 67731.56𝑐𝑚4 

 Déformation instantanée : 

 

 

𝜆𝑖 =
0.05. 𝑓𝑡28

2 + 3
𝑏0
𝑏
. 𝜌

 

𝑏0 = 𝑏 = 100𝑐𝑚 

 

𝜌 =
𝐴

𝑏0. 𝑑
=

6.79

100.18
= 0.0037 

𝜆𝑖 = 5.67 

Déformation différée : 

𝜆𝑣=2/5𝜆𝑖 → 𝜆𝑣=2.268 

Moment fléchissant à l’E.L. S : 

𝑴=0.85*20.92*4.91^2=20.92 KN.m ; 

 𝒒=20.92 kn 

- Sous charges permanentes : 

qg= 
Gp.lp+Gv.lv

 lp+lv
=7,69𝐾𝑁/𝑚  

𝑀𝑔=0.85*7.69*4.91^2/8=19.69 𝐾𝑁.𝑚 

 

- Sous charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons. 
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Dans le cas de mise en place tardive des cloisons ou de revêtements fragiles, il est loisible de 

ne pas tenir compte dans la formule de la flèche de fluage antérieur à cette mise en place  

[BAEL91 (Art. B.6.5,2)], 𝒇𝒊𝒋=𝟎. 

 

Sous charges permanente et d’exploitation : 

𝒒𝒑=𝑮+𝑸=6.4+2,50=8.9 𝐾𝑁/𝑚 

 𝑀𝑝=0,85×8.9×4.91²/8=22.79 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Contraintes de traction effectives de l’acier : 

Pour une section rectangulaire à la flexion simple, on applique la formule (61) [P. Charon] : 

𝜌1=100𝐴/𝑏. 𝑑 =100𝜌=100×0,0037=0,37 

D’après le tableau N°7 (Annexe BAEL de P. Charon): 

ρ1 = 0,37 → β1 = 0,915 

 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴.𝛽1.𝑑
= 176.06𝑀𝑃𝑎  

𝜎𝑠𝑝=
𝑀𝑝

𝐴.𝛽1.𝑑
 =203.78 𝑀𝑃𝑎 

Coefficient : 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsg+ft28
=0.780  

 𝜇𝑝 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsp+ft28
=0.281 

 

 

 

 

Moments d’inertie fictifs : 

𝐼𝑓𝑣
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λv.μg
= 26906.33𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λi.μg
= 13739.66𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑝
= 1.1

𝐼0

1+λi.μp
= 45504.39𝑐𝑚4 

Calcul de la flèche : 

On a :  

Ei = 32164,2 MPa 

Ev = 10818,87 MPa  

 

𝑓𝑣
𝑔
=

Mg.L²

10.Ev.𝐼𝑓𝑣
𝑔  =0.0016 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑔
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼
𝑓𝑖
𝑔  =0.001 𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑝
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼𝑓𝑖
𝑝  =0.003𝑐𝑚 

Δft = fgv-fji+fpi-fgi  

𝛥𝑓𝑡=𝑓𝑣𝑔−𝑓𝑖𝑗+𝑓𝑖𝑝−𝑓𝑖𝑔=0 𝑐𝑚 

𝛥𝑓𝑡=0,76 𝑐𝑚<𝑓𝑎𝑑𝑚=491/500=0,98 𝑐𝑚. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. Condition vérifiée. 
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Ferraillage : 

 
Figure 39 : ferraillage de l’escalier.                   

 

 

Volée 2 étage courant : 

 

Figure 40 :Schéma de moment fléchissant. 
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Figure 41 :Schéma de l’effort tranchant. 

 

Le moment max à x=0.75m : 

 Mmax =46. 69KN.m 

 

L’effort tranchant max est : Tmax =12.45 KN 

Donc  

Mt=0.85× Mmax =39.68 KN.m  

Ma=0.4× Mmax = 18. 67KN.m 

 

CALCUL DE FERRAILLAGE  

: Armatures longitudinales   

 

 E.L.U :  

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , 𝜎𝑏̅̅ ̅= 14,2 MPa  

 

μℓ = 0.392 , μ < μℓ   À = 0 ; avec : μ = 
Mt 

b×d2×σbc
=

39.68×103

100×182×14.2
= 0.086  

 

β = (1- 0,4 α) , α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇)  

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
M

β × d × σs
 

Tableau 20 : calcul des armature. 

 M(KN.m) À μ 𝛼 𝛽 𝐴𝑐𝑎𝑙 Aadop(cm²) 

Travée  39.68 0 0.086 0.11 0.95 6.66 6T12= 6.79  

Appuis  18.63 0 0.04 0.051 0.97 3.06 4T10=3.14 

 

Condition de non fragilité : [BAEL91 (article A.4.2, 1)] 

𝐴𝑚𝑖𝑛=0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 2.17𝑐𝑚2 
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Pourcentage minimal : [BAEL91 (article B.6.4)] 

A′min ≥ 0,001×b×h → A′min ≥ 0,001×100×20= 2cm² 

 Acal (cm²) Amin (cm²) A′min(cm²) Amax(cm²) 

 

Aadop(cm²) 

Travée  6.66 2.17 2 6.65 6T12= 6.79  

Appuis  3.06 2.17 2 3.13 4T10=3.14 

 

Armature de répartition  

En travée : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝
4

=
6.79

4
= 1.69 𝑐𝑚2 

On adopte 4T10=3.14cm2. 

En appuis : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝

4
=
3.14

4
= 0.78 𝑐𝑚2 

On adopte 4T10=3.14cm2 

 

Vérification de l’effort tranchant  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
12.45 × 103

100 × 10 × 18
= 0.69𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 0.69𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Vérification de la flèche : 

• h/𝐿≥1/16 → 20/135=0,148 ≥0,0625 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée. 

• 𝐴𝑠/𝑏. 𝑑≤4,2/𝑓𝑒 → 6.79/100×18=0,0037 <0,0105 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition 

vérifiée. 

•  ℎ/𝐿≥𝑀𝑡/10𝑀0 → 20/135=0,148 ≥0,85/10=0,085 . . . . . . . . . . . . . . . Condition véri-

fiée. 
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Une condition ne sont pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 

La flèche totale [BAEL91 (Art. B.6.5,2)]: 

 

-Les flèches 𝒇𝒗𝒈 et 𝒇𝒊𝒈 dues à l'ensemble des charges permanentes. 

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

cloisons. 

- la flèche 𝒇𝒊𝒑due à l'ensemble des charges permanentes et d’exploitation supportées par l'élé-

ment considéré. 

- La flèche admissible [BAEL91 (Art. B.6.5,3)] : fadm = L / 500 ; pour les éléments supports 

reposant sur 2 appuis si la portée L est au plus égale à 5 m. 

 

• Calcul de la flèche : [BAEL91 (Art. B.6.5.3)] 

Position de centre de gravité de la section homogène : 

𝑌𝐺 =
ΣAi×yi

ΣAi
=

𝑏.ℎ.
ℎ

2
+ηAsd

𝑏.ℎ+ηAs
  

Avec : η : coefficient d’équivalence (η=15). 

 

𝑌𝐺= 10.38𝑐𝑚 

 Moment d’inertie de la section homogène : 

𝐼0 =
𝑏. ℎ3

12
+ b. h. (

h

2
− YG)

2

+ η. As. (d − YG)2 

= 67731.56𝑐𝑚4 

 

Déformation instantanée : 

 

 

𝜆𝑖 =
0.05. 𝑓𝑡28

2 + 3
𝑏0
𝑏
. 𝜌

 

𝑏0 = 𝑏 = 100𝑐𝑚 

 

𝜌 =
𝐴

𝑏0. 𝑑
=

6.79

100.18
= 0.0037 

𝜆𝑖 = 5.67 

Déformation différée : 

𝜆𝑣=2/5𝜆𝑖 → 𝜆𝑣=2.268 

 

Moment fléchissant à l’E.L. S : 

𝑴s=2.36 KN.m  

 𝒒s=12.02 kn 

 

 Sous charges permanentes : 

qg= 
Gp.lp+Gv.lv

 lp+lv
=9.52 𝐾𝑁/𝑚 
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𝑀𝑔=0.85*9.52*1.35^2/8=1.84 𝐾𝑁.𝑚 

 

Sous charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons. 

Dans le cas de mise en place tardive des cloisons ou de revêtements fragiles, il est loisible de 

ne pas tenir compte dans la formule de la flèche de fluage antérieur à cette mise en place  

[BAEL91 (Art. B.6.5,2)], 𝒇𝒊𝒋=𝟎. 

 

Sous charges permanente et d’exploitation : 

𝒒𝒑=𝑮+𝑸=12.02 𝐾𝑁/𝑚  

𝑀𝑝=0,85×12.02×1.35²/8=2.32 𝐾𝑁.𝑚 

 

 Contraintes de traction effectives de l’acier : 

Pour une section rectangulaire à la flexion simple, on applique la formule (61) [P. Charon] : 

𝜌1=100𝐴/𝑏. 𝑑 =100𝜌=100×0,0037=0,37 

 

D’après le tableau N°7 (Annexe BAEL de P. Charon): 

ρ1 = 0,37 → β1 = 0,915 

𝜎𝑠𝑔 =
𝑀𝑔

𝐴.𝛽1.𝑑
= 16.45𝑀𝑃𝑎  

𝜎𝑠𝑝=
𝑀𝑝

𝐴.𝛽1.𝑑
 =20.74 𝑀𝑃𝑎 

Coefficient : 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsg+ft28
=1.56 

 𝜇𝑝 = 1 −
1.75ft28.

4.ρ.σsp+ft28
=1.52 

 

 

 

 

Moments d’inertie fictifs : 

𝐼𝑓𝑣
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λv.μg
= 16417.66𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑔
= 1.1

𝐼0

1+λi.μg
= 7567.61𝑐𝑚4  

𝐼𝑓𝑖
𝑝
= 1.1

𝐼0

1+λi.μp
= 7746.05 cm4 

 

Calcul de la flèche : 

On a :  

Ei = 32164,2 MPa 

Ev = 10818,87 MPa  

 

𝑓𝑣
𝑔
=

Mg.L²

10.Ev.𝐼𝑓𝑣
𝑔  =0.01𝑐𝑚 

𝑓𝑖
𝑔
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼
𝑓𝑖
𝑔  =0.01 𝑐𝑚 
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𝑓𝑖
𝑝
=

Mg.L²

10.Ei.𝐼𝑓𝑖
𝑝  =0.13𝑚 

Δft = fgv-fji+fpi-fgi  

𝛥𝑓𝑡=𝑓𝑣𝑔−𝑓𝑖𝑗+𝑓𝑖𝑝−𝑓𝑖𝑔=0,01−0+0.13-0.001=0,04 𝑐𝑚 

𝛥𝑓𝑡=0,04 𝑐𝑚<𝑓𝑎𝑑𝑚=135/500=0,27 𝑐𝑚. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .. Condition vérifiée. 

 

 Ferraillage : 

 
                              Figure 42 : ferraillage de l’escalier (volée 2 étage courant).                   

 

10.1.1 IV.4. La poutre palière : 

La poutre palière est soumise simultanément à la flexion et à la torsion. 

 

Dimensionnement : 

D’après la condition de flèche définit par le [BAEL91 (Article B.6.5.1)]: 

h = (1/15 ÷ 1/10) Lmax ; on a : Lmax = 4.1 m 

h = (27.33 ÷ 41) cm 

 

 D’après les RPA 2003[(Art. 7.5.1)], les poutres doivent vérifier les dimensions ci-après : 

- b ≥ 20cm 

- h ≥ 30cm → donc on prend : b = 35 cm e t h = 40 cm 

- h/b < 4  

Méthode de calcul : 

La poutre palière est calculée comme une section rectangulaire travaillant à la flexion simple 

et à la torsion, elle est soumise à : 

- Son poids propre g. 

- La réaction de la volée (P, q). 

- Poids du mur extérieur gm. 

 

Evaluation des charges : 
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- Poids propres de la poutre G 

 

- La réaction de la volée (p, q) : 

 

 

- Poids du mur : gm = h× 𝛾 = 4.22KN/ml. 

 

Donc : g =b× h× 𝛾 = 0.35x0.40x2500=3.5 KN/ml 

 

𝑞é𝑞= 𝑄×𝐿/2 = 2,50×4,1/2=5,11 𝐾𝑁/ml 

 

𝑝= 𝑞é𝑞×𝐿^2/2= 5.11×4.1^2/2=10.73 𝐾𝑁.𝑚𝑙 

Combinaisons d’action : 

E.L.U : 

 qu = 1,35( g+p+gm) +1.5Q = 19.07 KN/ml 

E.L.S : 

 qser = g+p+gm+Q  = 13.56 KN/ml 

 

 

Ferraillage de la poutre palière : 

❖ Calcul des moments : 

 à ELU 

- Moment de flexion : 

𝑀0 = 𝑀𝑚𝑎𝑥 =
𝑞𝑢 × 𝑙

2

8
= 40.07 𝐾𝑁.𝑚 

En travée :   

𝑴𝒕= 0.85𝑀0= 0.85 × 11.71 = 8.45𝐾𝑁.𝑚  

 

Sur appuis : 

 𝑴𝒂= -0.3𝑀0= -0.3× 32.48 = −12.02 𝐾𝑁.𝑚 

 

- Effort tranchant max (ELU) : 

𝑻𝒖= 12.45𝐾𝑁 

 

Calcul des armatures : 

En travée : 

ELU : 

𝑀𝑢
𝑡 = 8.45𝐾𝑁.𝑚 

Vérification de l’existence des armatures comprimés : 

 

μ = 
Mt 

b×d2×σbc
=

8.45×103

100×362×14.2
= 0.004  

 



Chapitre IV : Etude des éléments secondaires. 

95 
 

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) =0.05 

 

β = (1- 0,4 α)=0.98 

   

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
Mt

β×d×σs
=

8.45×103

0.98×36×348
= 0.68𝑐𝑚2 

Condition de fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛= 0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
= 4.34𝑐𝑚2 

 Le choix d’armature : 

6T10 

As= 4.37𝑐𝑚2 

 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
12.45 × 103

100 × 10 × 18
= 0.69𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 0.69𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

 

ELS 

État limite de compression du béton 

La fissuration est peu nuisible, donc il n’y a aucune vérification concernant σs. 

 Section rectangulaire + flexion simple + les aciers de type FeE400, donc là 

Vérification de σb set inutile, si la condition suivante est remplie. 

𝛼 ≤ 𝛼̅ =
𝛾 − 1

2
+
𝑓𝑐28

100
 

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

Tableau : la contrainte de compression du Béton. 

 𝛼 Mu (KN) MS (KN) 𝛾 𝛼̅ 

Appuis 0,0854 8.45 12.02 1.4 0.45 

 

Condition vérifier. 
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Figure 43 : ferraillage de la poutre palière. 

 

11 IV.5. Etude de l’ascenseur  
Définition  

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

Chargements vers les différents niveaux du bâtiment 

 

Caractéristiques de l’ascenseur : 

Le bloc comporte une cage d’ascenseur avec vitesse d’entrainement (V = 1m /s) : 

•  La surface de cabinet est : S = 2.10x2.05=4.305 m2 

•  La charge totale transmise par système de levage et par la cabine est : 

    P = 90 KN. 

•            Lx = 2.10 m. ; Ly = 2.05 m ; S= 4.305 m2 

Calcul de la dalle pleine : 

Hypothèse : 

- La dalle est coulée sur place liée par des amorces. 

- La machine est centrée au milieu. 

-La dalle repose sur 4 appuis. Elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait 

à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en 

Plaçant la charge concentrée au milieu du panneau. 

Pré dimensionnement : La dalle est continue. 

Hauteur de la dalle « h » 

ℎ ≥
𝐿𝑚𝑎𝑥
30

=
210

30
= 7𝑐𝑚 
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ht doit être au moins égale à 12cm (RPA99 version 2003) 

On optera pour une hauteur : h = 15cm. 

 

 

 

Calcul de la dalle pleine sous charge localisée : 

𝑼 = 𝑼0 + 2𝒌𝒆0 + 𝒉0 

𝑽 = 𝑽0 + 2𝒌𝒆0 + 𝒉0 

 

Avec:  

K=1 pour le béton (le revêtement est en béton). 

e0 =5cm étant l’épaisseur de revêtement. 

h0 =15cm épaisseur de la dalle. 

U0 = V0 = 80cm Cotes de rectangle sur lequel la charge P s’applique. 

𝑼 = 80 + 2 × 5 + 15 = 105𝒄𝒎 

𝑽 = 80 + 2 × 5 + 15 = 105𝒄𝒎 

 

Condition de non poinçonnement :   

𝒑 ≤ .0.045𝝁𝒄𝒉
𝒇𝒄28
𝜸𝒃

 

Avec c 

𝝁𝒄 : périmètre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de 

Feuillet moyen. 

𝝁𝒄 = 2(𝑼 + 𝑽) = 2(1.05 + 1.05) = 4.2𝒎 

P=9t< 0.045𝝁𝒄𝒉
𝒇𝒄28

𝜸𝒃
= 47.25𝒕   →condition vérifier. 

Aucune armature transversale n'est nécessaire. 

Calcul des sollicitations : 

𝝆𝒙 =
𝑳𝒙
𝑳𝒚

=
2.10

2.05
= 1 

→La dalle travaille dans les deux sens 
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𝑀𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞 × 𝑙𝑥
2  →     Moment suivant la petite portée. 

𝑀𝑦 = 𝜇𝑦 ×𝑀𝑋       →      Moment suivant la grande portée. 

 

Les coefficients x 𝜇𝑥 et 𝜇𝑥 sont donnés en fonction du rapport 𝜌𝑋 et du 

Coefficient de Poisson u. 

q : Charge uniformément répartie sur toute la dalle. 

 

Etat limite ultime (ELU) : u =0 

𝜌 = 1 → 𝜇𝑥 = 0.0528 𝑒𝑡 𝜇𝑦 = 0.6494 

Poids de la dalle : G= (25× 0.15× + 22×0.05) × 1ml = 4.85 KN/ml. 

Surcharge d’exploitation : Q = 1KN/ml.  

 

qu= 1.35×4.85 + 1.5×1 = 8.0475 KN/ml. 

 

 

𝑀𝑢𝑦1 = 0.6494 × 2.05 = 1.33𝐾𝑁.𝑚
−1 

 

Etat limite de service (ELS) : u =0.2 

𝜌 = 1 → 𝜇𝑥 = 0.0628 𝑒𝑡 𝜇𝑦 = 0.7111 

qs= 4.85+1=5.85 𝐾𝑁.𝑚−1 

 

𝑀𝑠𝑦1 = 0.7111 × 1.61 = 1.14𝐾𝑁.𝑚
−1 

 

Moments dus à la charge localisée : 

𝑀𝑥 = 𝑝. (𝑀1 + 𝜐𝑀2) 

𝑀𝑦 = 𝑝. (𝜐𝑀1 +𝑀2) 

𝑀1;𝑀2 Coefficients donnés par les abaques en fonction de 𝜌𝑥  et des rapports 
𝑈

𝐿𝑥
 𝑒𝑡 

𝑈

𝐿𝑥
 

 

 

U et V côtés du rectangle sur lesquels la charge P s’applique, compte tenu de la diffusion à 

45° dans la dalle. Ils sont déterminés au niveau du feuillet moyen de la dalle. 

 

𝑈

𝐿𝑥
=
105

210
= 0.5 
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𝑉

𝐿𝑦
=
105

205
= 0.51 

 

→ 𝑀1 = 0.095 

→ 𝑀2 = 0.067 

𝑇𝑎𝑝𝑒𝑧 𝑢𝑛𝑒 é𝑞𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑖𝑐𝑖. 

A l’ELU 

𝑀𝑢𝑥2 = 𝑞𝑀1 

𝑀𝑢𝑦2 = 𝑞𝑀2 

 

Avec  

 

 

𝑀𝑢𝑦2 = 12.15 × 0.067 = 12.3 𝐾𝑁.𝑚
−1 

 

A l’ELS 

𝑀𝑠𝑥2 = 𝑞𝑀1 

𝑀𝑠𝑦2 = 𝑞𝑀2 

  

 

 

𝑀𝑥2 = 𝑝. (𝑀1 + 𝜐𝑀2) = (0.095 + 0.2 × 0.067) × 90 = 9.75𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑦2 = 𝑝. (𝜐𝑀1 +𝑀2) = (0.067 + 0.2 × 0.067) × 90 = 7.74 𝐾𝑁.𝑚 

Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

A L’ELU : 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥1 +𝑀𝑥2 = 16.57 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦1 +𝑀𝑦2 = 13.63 𝐾𝑁.𝑚 

A L’ELS : 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥1 +𝑀𝑥2 = 11.36 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦1 +𝑀𝑦2 = 8.88 𝐾𝑁.𝑚 
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Ferraillage : 

Sens X-X : 

Aux appuis 

𝑀𝑎 = 0.3 × 16.57 = 4.97𝐾𝑁.𝑚 

μ = 
Ma 

b×d2×σbc
=

4.97×103

100×132×14.2
= 0.02  

 

 α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) = 0.025 

β = (1- 0,4 α) =0.99 

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
Ma

β × d × σs
=

4.97 × 103

0.99 × 13 × 348
= 1.10𝑐𝑚2 

 

Soit : 4T10 = 3.14 cm² Avec : St = 25 cm. 

En travée : 

𝑀𝑡 = 0.85 × 16.57 = 14.08𝐾𝑁.𝑚 

 𝜇𝑏 =
14.08×103

100×132×14.2
= 0.05 

β =0.97 

𝐴𝑐𝑎𝑙 =
Mt

β × d × σs
=

14.08 × 103

0.99 × 13 × 348
= 3.14𝑐𝑚2 

 

Soit : 4T10 = 3.14 cm2 avec St = 25cm. 

 

Vérification à l'ELU : 

1-Condition de non fragilité : 

Armatures principales 

𝐴 ≥
𝑏. ℎ. 𝑙0

2 (3 −
𝐿𝑥
𝐿𝑦)

= 0.30𝑐𝑚2 

 

𝐴 ≥ 0.30𝑐𝑚2 Condition vérifier  

Ecartement des barres : (Art A.8.2.42 BAEL 91) 

L'écartement des barres d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

(charges concentrées) 
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Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm). 

Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm). 

 

Sens x-x 

Armatures supérieures : St = 20 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

Armatures inférieures : St = 15 cm < min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

 

Sens y-y 

Armatures supérieures : St = 25 cm < min (3h, 33 cm) = 33cm. 

Armatures inférieures : St = 15 cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 

3-Contrainte tangentielle : 

Les efforts sont max au voisinage de la charge. 

Au niveau de U 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑉𝑢 =
𝑃

2𝑈0 + 𝑉0
= 3.75𝑡 

Au niveau de V : 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 𝑉𝑢 =
𝑃

2𝑈0 + 𝑉0
= 3.75𝑡 

On doit vérifier que 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑈
𝑏. 𝑑

≤ 𝑚𝑖𝑛 [
0.2𝑓𝑐28
𝛾𝑏

; 5𝑀𝑃𝑎] 

𝜏̅ =
0.2𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 0.33La fissuration est peu nuisible donc 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑈
𝑏. 𝑑

=
3750

1 × 0.13
= 0.288𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 < 𝜏̅  → 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟  

Vérification à l’E.L. S : 

Contrainte de compression dans le béton : 

Sens x-x 

Aux appuis Ma = 4.97 KN.m 

On doit vérifier 

𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  

 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜌1 =
𝐴𝑎 × 100

𝑏. 𝑑
=
2.51 ∗ 100

100 ∗ 13
= 0.193 

𝐾 = 0.018   𝑒𝑡  𝛽 = 0.93 

𝜎𝑠 =
Ma

β × d × 𝐴𝑎
= 163.77 𝑀𝑃𝑎 



Chapitre IV : Etude des éléments secondaires. 

102 
 

 

𝜎𝑠 = 𝐾𝜎𝑠 = 0.018 × 163.77 = 2.94𝑀𝑃𝑎 < 15𝑀𝑃𝑎 → 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑡𝑖𝑒𝑟 

En travée 

𝑀𝑡 = 14.08𝐾𝑁.𝑚 

𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜌1 =
𝐴𝑡 × 100

𝑏. 𝑑
=
4.71 ∗ 100

100 ∗ 13
= 0.362 

𝜎𝑠 =
Mt

β × d × 𝐴𝑎
= 232.27 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠 = 𝐾𝜎𝑠 = 0.029 × 232.27 = 6.73𝑀𝑃𝑎 < 15𝑀𝑃𝑎 → 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑡𝑖𝑒𝑟 

On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y. 

 

4- Etat limite de fissuration : 

La fissuration est peu préjudiciable, Aucune vérification n'est nécessaire. 

 

 

Figure 44 : Schéma de ferraillage de dalle du local machine.
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Chapitre V : L’ETUDE 

DYNAMIQUE DE LA STRUCTURE.
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12 V.1.INTRODUCTION : 
Le but de l'analyse dynamique d'une structure est de déterminer les propriétés dynamiques 

spécifiques de la structure lors de vibrations libres. L’étude dynamique de la structure telle 

qu’elle apparaît est souvent très complexe du fait du nombre de fonctions et d’éléments pré-

sents dans la structure. Pour cette raison nous utilisons des l’logiciels prédéfinis basés sur la 

méthode des éléments avec une modélisation qui permet de simplifier suffisamment le pro-

blème pour pouvoir l'analyser. 

 

Objectifs et exigences 

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

Normes de construction dans le cas de situations non sismiques. A celles-ci, viennent 

S’ajouter des normes assignées à la construction de structures en zone sismique. En effet, la 

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

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

 

13 IV.3. Méthodes de calcul 
Selon les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) le calcul des forces 

Sismiques peut être mené suivant trois méthodes 

•  La méthode statique équivalente. 

•  La méthode d’analyse modale spectrale. 

• La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme. 

 

 Méthode statique équivalente 

Le règlement parasismique Algérien permet sous certaines conditions de calculer la 

Structure par une méthode pseudo dynamique qui consiste à remplacer les forces réelles 

Dynamiques qui se développent dans la construction par un système de forces statiques 

Fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action sismique. 

 

Méthode dynamique modale spectrale : 

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

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. 

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

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

 

Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes : 

La méthode d’analyse par accélérogrammes peut être utilisée au cas par cas par un personnel 

Qualifié, ayant justifié auparavant les choix des séismes de calcul et des lois de comportement 

utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les critères de sécurité à satis-

faire. 
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14 V.2. Choix de la méthode de calcul : 
Dans notre cas l’application de la méthode statique équivalente n’est pas admise car, les con-

ditions de son application (article 4.1.2.RPA) ne sont pas totalement réunies. 

Il faut donc utiliser la méthode dynamique modale spectrale en utilisant le spectre de réponse 

définis dans le RPA99 V 2003. 

 

Modélisation des éléments structuraux : 

La modélisation est effectuée comme suit : 

 

 
Figure 45: vue en plan et en 3D de la structure.  

 

Détermination des paramètres du spectre de réponse : 

Le RPA99/version2003 impose un spectre de réponse de calcul défini par la fonction sui-

vante : 

 
 

A : Coefficient d’accélération de zone.  

η : Facteur de correction d’amortissement  

R : Coefficient de comportement de la structure.  
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T1, T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie du site.  

T : Périodes fondamentale de la structure.  

Q : Facteur de qualité.  
𝑆𝑎

𝑔
: Accélération spectrale 

Classification du site :  

Selon le RPA99V2003 (tableau 3.2) les sites sont classés en quatre catégories en fonction des 

propriétés mécaniques des sols qui les constituent.  

Dans l'absence du rapport géotechnique, on suppose que le sol est un sol meuble (catégorie 

S3). 

 

Périodes caractéristique T1, T2 :  

Selon le RPA99V2003 (tableau 4.7) Pour un site type S3 :  

T1 = 0.15 (sec)  

T2 = 0.50 (sec) 

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site. 

Sol d’implantation de notre structure. 

 

Coefficient d’accélération de zone A :  

Selon le RPA11V3002 (tableau 4.9) Le coefficient d’accélération A est choisi suivant la zone 

sismique et le groupe d’usage du bâtiment.  

Dans notre cas le bâtiment situé à MOSTAGANEM. 

Groupe d’usage : groupe2 

Zone sismique : zone 𝐈𝐈𝐚=> A = 0.15 

 

Coefficient de correction d’amortissement η:  

Selon le RPA11V3002 (formule 4.2) Le facteur d’amortissement est donné par  

 

𝜂 = √
7

2 + 𝜉
≥ 0.7 

Avec 

𝜂 : Facteur de correction de l’amortissement. 

 

𝜉 : Pourcentage d’amortissement critique. 

𝜉 = 10% → Présence des voiles en béton armé et des murs en maçonnerie. 

𝜂 =0.76≥ 0.7 

 

Coefficient de comportement global de la structure R :  

Selon le RPA pour que R=5, les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux 

charges verticales, au moins 25% de l'effort tranchant d'étage.  
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Pour un coefficient de comportement R=5 les voiles reprennent 88 % des sollicitations dues 

aux charges verticales 

 

Facteur de qualité Q :  

La valeur de Q est déterminée par la formule (4.4 RPA) : 

 

Q : Facteur de qualité. 

𝑄 = 1 + ∑𝑃𝑖 

Critère Q   Px Py 

1-condition minimales sur les files de contreventements 0 0 

2-Redondance en plan 0.05 0.05 

3-Régularité en plan 0.05 0.05 

4- Régularité en élévation  0 0 

5- contrôle de la qualité des matériaux 0.05 0.05 

6- contrôle de la qualité de l’exécution  0.10 0.10 

 

𝑄𝑥 = 𝑄𝑦 = 0.25 

Q=1.25 

 

 Disposition des voiles 

 
Figure 46 : disposition des voiles. 

 

Nombre de mode à considérer :  

D’après le RPA 11 V 3002 (l’article 4.2.4 - a) :  
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Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, le 

nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit 

être tel que :  

 La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90% au moins 

de la masse totale de la structure.  

 

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

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

 

Tableau 21 : Périodes et facteurs de participation modale. 

 
 

 

Les Poids totaux de la structure W :  

Égal à la somme des poids, calculés à chaque niveau (i) :  

W = ∑ 𝑤𝑖
𝑛
𝑖=1  

Avec :  

𝑤𝑖 = 𝑤𝐺𝑖 + 𝛽𝑤𝑄𝑖 

 𝑤𝐺𝑖: Poids dû aux charges permanentes et à celle des équipements fixes éventuels de la struc-

ture.  

𝑤𝑄𝑖: poids dû aux charges d’exploitations.  

 

𝛽: Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

est donné par le (tableau 4.5 RPA).  

 

Dans notre cas on a un bâtiment d’habitation et commerces donc β = 0.6 

 W : le poids total de la structure, il est tiré d’une manière automatique du logiciel de calcul.  

W=33878.80KN 

 

EVALUATION DE L’EFFORT SISMIQUE PAR LA METHODE STAIQUE EQUIVA-

LENTE : 

Dans cette méthode, l’intensité effective de la force sismique totale V, appliquée à la base de 

la structure doit être calculée successivement dans deux directions horizontales orthogonales 

sous forme d’effort tranchant maximum selon la formule : 
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𝑉𝑠𝑡 = 𝐴 × 𝐷 × 𝑄 ×
1

𝑅
×𝑊 

 

Avec : 

a) coefficient d’accélération de zone (A) : 

Il est en fonction des usages de la structure, de la zone sismique et de la période de vie de la 

structure. 

Dans notre cas de projet situé dans la wilaya de MOSTAGANEM et à usage d’habitation 

Usage 2 donc : A=0.15. 

Facteur de qualité (Q) :  

Q=1.25 

 

Coefficient de comportement global de la structure (R) :  

En fonction de système de contreventement R = 5.  

 

c) Facteur d’amplification dynamique moyen (D) :  

 

 
 

CT : Coefficient, fonction du système de contreventement et du type de remplissage, est 

donnée par le tableau (4.6) du RPA99/Version2003. CT = 0,050 

𝜉 : Pourcentage d’amortissement critique. 

𝜉 = 10% → Présence des voiles en béton armé et des murs en maçonnerie. 

𝜂 =0.76≥ 0.7 

 

 

• Estimation de la période fondamentale de la structure T :  

 

D’après (l’article 4.3.4 du RPA11V3002) La valeur de la période fondamentale (T) de la 

structure peut être estimée à partir de formule empirique (formule 4.6 et 4.7).  

𝑇 =
0.09ℎ𝑁

√𝐷
 

 

ℎ𝑁: Hauteur totale de la structure. 

ℎ𝑁= 45.56 m 

CT = 0,050 
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D : La dimension du bâtiment mesuré à sa base dans la direction de calcul considérée. 

Sens X → DX =29.96 m ; Sens Y → DY =17.50 m 

𝑇 =
0.09ℎ𝑁

√𝐷
→  Sens X : 𝑇 =

0.09ℎ𝑁

√𝐷𝑥
= 0.74𝑠 

                          Sens Y : 𝑇 =
0.09ℎ𝑁

√𝐷𝑦
= 0.94𝑠 

Tx=min (0.87s ;0.74s) =0.74s 

             Ty= min (0.87s ;0.94s) =0.88s 

 

Sens X 

A=0.15 

Q=1.25 

W=33878.80KN  

On a 𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3𝑠 → 0.50𝑠 ≤ 0.74𝑠 ≤ 3𝑠 

𝐷𝑋 = 2.5𝜂 (
𝑇2
𝑇
)

2
3
= 1.46 

𝑉𝑠𝑡𝑋 = 1484.33 𝐾𝑁 

 

Sens Y-Y 

A=0.15 

Q=1.25 

W=33878.80KN  

On a 𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3𝑠 → 0.50𝑠 ≤ 0.87𝑠 ≤ 3𝑠 

𝐷𝑌 = 2.5𝜂 (
𝑇2
𝑇
)

2
3
= 1.31 

𝑉𝑠𝑡𝑌 =1664.29 KN  

La résultante des forces sismiques de calcul :  

D’après (l’article 4. 3.6 RPA 99 V2003) :  

La résultante des forces sismiques a la base obtenue par combinaison des valeurs modales ne 

doit pas être inférieur à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode 

statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule 

empirique  
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Sens x 

𝑉𝑠𝑡𝑋 = 1484.33 𝐾𝑁 

𝑉𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 = 1481.38 𝐾𝑁 

𝑉𝑠𝑡𝑋
𝑉𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒

=
1484.33

1481.38
= 1 > 0.8 → 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Sens y 

𝑉𝑠𝑡𝑌 =1664.29 KN  

𝑉𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 = 1481.38 𝐾𝑁 

𝑉𝑠𝑡𝑦

𝑉𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒
=
1664.29

1481.38
= 1.12 > 0.8 → 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

 

Modélisation de la structure : 

 

 

 
Figure 47. : structure du bâtiment en 3D. 

 

 

Les trois premiers modes de déformation de la structure : 

1er Mode : 
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Figure 48 : mode 1 en sens Y. 

 

2ème Mode : 

 

 

Figure 49: mode 2 en sens X. 

 

 

3ème Mode : 
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Figure 50: mode 3 (torsion). 

 

 

 

Vérifications spécifiques pour l’ensemble de la structure : 

Périodes dynamiques de la structure : 

 

 

Selon le tableau : 

𝑻𝒙 𝒅𝒚𝒏 = 0.94𝒔 

 

𝑻𝒚𝒅𝒚𝒏 = 1.08𝒔 

 

Tableau 22 : La période choisie pour le calcul du facteur D . 

Si La période choisie pour le calcul du facteur 

D est : 

𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 <  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑇 =  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 <  𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

<  1,3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

𝑇 =  𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

1,3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 <  𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑇 =  1,3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

 

Sens X 

 

Tempx = 0.74s 

Tx dyn = 0.94s 

1.3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑋 = 0.96𝑠 

→ Tempx < Tx dyn < 1.3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑥 
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On prend la valeur de la période : 

𝑇𝑥 =  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑥 = 0.74𝑠 

 

Sens Y 

 

Tempy = 0.87s 

Ty dyn = 1.08s 

1.3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑦 = 1.13𝑠 

→ Tempx < Tx dyn < 1.3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑥 

 

On prend la valeur de la période : 𝑇𝑦 =  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 = 0.87𝑠 

 

Analyse du résultat 

La participation modale du premier et deuxième mode suivant les deux directions Y et X 

Est atteinte les 90 % partir du 9éme mode ce qui nous donne une translation selon Y et X 

comme le montre les figures précédentes. 

 

Vérification vis-à-vis des déplacements 

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

𝛿𝑘 = 𝑅 × 𝛿𝑒𝑘 ……………………………. RPA99/version2003 (Article 4.4.3) 

𝛿𝑒𝑘 : Déplacement dû aux forces Fi 

R : Coefficient de comportement (R=5). 

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal à : ∆𝑘= 𝛿𝑘 − 𝛿𝑘−1 

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne 

doivent pas dépasser 1,0% de la hauteur de l’étage considéré, il faut vérifier alors que : 

Δ𝒌 ≤ ∆𝒂𝒅𝒎 

 

Δ𝐚𝐝𝐦 : Déplacement admissible (𝜟𝑎𝑑𝑚 =  0,01 ×  ℎ𝑒). 

𝒉𝒆 : Hauteur de l’étage considéré. 

Les résultats sont regroupés dans les tableaux ci-dessous 

 

 

Tableau 23 : Vérification des déplacements selon x-x. 

NIVEAUX 𝛿𝑒𝑘  𝛿𝑘  𝛿𝑘−1 ∆𝑘 ℎ𝑒 Observation 

Sous-sol 0.023 0.115 0 0.115 4.42 CV 

RDC 0.434 2.17 0.115 2.055 4.42 CV 

1 0.498 2.49 2.17 0.32 3.74 CV 

2 0.644 3.22 2.49 0.73 3.74 CV 

3 0.753 3.76 3.22 0.54 3.74 CV 

4 0.819 4.09 3.76 0.33 3.74 CV 

5 0.847 4.23 4.09 0.14 3.74 CV 

6 0.875 4.375 4.23 0.14 3.74 CV 
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7 0.864 4.32 4.375 0.05 3.74 CV 

8 0.838 4.19 4.32 0.13 3.74 CV 

9 0.823 4.11 4.19 0.08 3.74 CV 

10 0.771 3.55 4.11 0.56 3.74 CV 

11 0.729 3.64 3.55 0.09 3.74 CV 

 

Tableau 24 : Vérification des déplacements selon y-y. 

 

NIVEAUX 𝛿𝑒𝑘  𝛿𝑘  𝛿𝑘−1 ∆𝑘 ℎ𝑒 Observation 

Sous-sol 0.196 0.98 0 0.98 4.42 CV 

RDC 0.710 3.55 0.98 2.57 4.42 CV 

1 0.815 4.07 3.55 0.52 3.74 CV 

2 0.915 4.57 4.07 0.50 3.74 CV 

3 0.999 4.99 4.57 0.42 3.74 CV 

4 1.009 5.045 4.99 0.05 3.74 CV 

5 0.993 4.96 5.045 0.08 3.74 CV 

6 0.995 4.97 4.96 0.01 3.74 CV 

7 0.941 4.70 4.97 0.27 3.74 CV 

8 0.870 4.35 4.70 0.35 3.74 CV 

9 0.816 4.08 4.35 0.27 3.74 CV 

10 0.727 3.63 4.08 0.45 3.74 CV 

11 0.630 3.15 3.63 0.48 3.74 CV 

 

 

 

Justification vis-à-vis de l’effet P-∆ 

L’effet P-∆(effet de second ordre) est l’effet dû aux charges verticales après 

Déplacement. Il est peut-être négligé si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux 

 

𝜃 =
𝑝𝐾×∆𝐾

𝑉𝐾×ℎ𝐾
≤ 0.1 ; RPA99/2003(Article 5.9) 

Tel que 

𝑝𝐾 : Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du 

Niveau « k ». 

Avec : 

𝑝𝐾 =∑(

𝑛

𝑖=1

𝑤𝐺𝑖 + 𝛽𝑤𝑄𝑖). 

 

𝑣𝐾 : Effort tranchant d’étage de niveau « k ». 𝑣𝐾 = ∑ 𝑓𝑖𝑛
𝑖=1  

∆𝐾 : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

ℎ𝑛 : Hauteur de l’étage « k ». 

 Si 0,1< 𝜃𝐾 < 0.2, l’effet P-∆ peut être pris en compte de manière approximative en 

Amplifiant les effets de l’action sismique calculée au moyen d’une analyse élastique du 
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Premier ordre par le facteur 

1

1 − 𝜃
 

 Si 𝜃𝐾 > 0.2 la structure est partiellement instable elle doit être redimensionnée. 

Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessous 

 

Sens X-X 

Tableau 25 : Vérification de l’effet P- ∆. 

NIVEAUX  PK ∆(cm) V(KN) θ Observation 

Sous-sol 4.42 33395.22 0.023 1484.34 0.001 CV 

RDC 4.42 30387.15 0.435 1484.07 0.02 CV 

1 3.74 27510.84 0.499 1451 0.02 CV 

2 3.74 24797.4 0.645 1398.69 0.03 CV 

3 3.74 22083.96 0.754 1334.62 0.03 CV 

4 3.74 19370.52 0.821 1260.18 0.03 CV 

5 3.74 16657.08 0.849 1775.64 0.02 CV 

6 3.74 13943.64 0.877 1078.34 0.03 CV 

7 3.74 11230.2 0.866 966.65 0.02 CV 

8 3.74 8516.75 0.84 841.92 0.01 CV 

9 3.74 5897.68 0.825 702.2 0.01 CV 

10 3.74 3184.24 0.773 537.01 0.009 CV 

11 3.74 0 0.73 323.21 0 CV 

 

 

SENS Y-Y 

Tableau 26 : Vérification de l’effet P- ∆. 

 

NIVEAUX h PK ∆(cm) V(KN) θ Observation 

Sous-sol 4.42 33395.22 0.196 1435.79 0.01 CV 

RDC 4.42 30387.15 0.71 1434.52 0.03 CV 

1 3.74 27510.84 0.815 1395.79 0.04 CV 

2 3.74 24797.4 0.915 1339.6 0.04 CV 

3 3.74 22083.96 0.999 1274.58 0.04 CV 

4 3.74 19370.52 1.009 1197.53 0.04 CV 

5 3.74 16657.08 0.993 1109.35 0.03 CV 

6 3.74 13943.64 0.995 1012.97 0.03 CV 

7 3.74 11230.2 0.941 906.86 0.03 CV 

8 3.74 8516.75 0.87 785.83 0.02 CV 

9 3.74 5897.68 0.816 646.7 0.01 CV 

10 3.74 3184.24 0.727 486.76 0.01 CV 

11 3.74 0 0.63 289.87 0 CV 

 

Analyse des résultats : Puisque tous les coefficients k est inférieurs à 0,10 pour tous 



Chapitre V : L’étude dynamique de la structure 

117 
 

Les étages, donc l’effet P-  peut être négligé. 

 

Vérification de l’effort normal réduit 

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

Due au séisme, le RPA (article 7.4.3.1) exige que l’effort normal de compression de calcul 

soit 

Limité par la condition suivante : 

 

𝑣 =
𝑁𝑑

𝐵𝑐 × 𝑓𝑐28
≤ 0.30 

 

𝑁𝑑 ≤ 0.30𝐵𝑐 × 𝑓𝑐28 

𝑁𝑑: désigne l’effort normale de calcul s’exerçant sur une section de béton 

𝐵𝑐: Est l’aire (section brute) de cette dernière 

𝑓𝑐𝑗 Est la résistance caractéristique du béton 

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau ci-dessous 

                          Tableau 27 : Vérification de l’effort normal réduit. 

 

Niveaux Section 

Adopté 

𝐵𝑐(𝑐𝑚
2) 𝑁𝑑(kn) V Observations 

11eme ;10eme 

et 9eme 

étages  

35 × 35 1225 453.08 0.10 CV 

de 8eme 

,7eme et 6 -

ème étages  

40 × 40 1600 886.23 0.20  

CV 

5eme, 4 -ème 

et 3 -ème 

45 × 45 2025 1299.36 0.25 CV 

2 -ème ,1ers 

étages  

50 × 50 2500 1608.04 0.25 CV 

Sous-sol et 

RDC 

    55×55 3025 1772.73 0.23 CV 
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Chapitre VI : Etude des éléments structuraux 

119 
 

15 VI .1 Introduction 
La superstructure est la partie supérieure du bâtiment, située au-dessus du sol 

Il est constitué de tous les éléments porteurs : portiques (poteaux à poutres) et 

Voiles. Ces éléments sont en béton armé et leur rôle est d'assurer résistance et 

Stabilité de la structure avant et après le séisme, cette dernière doit être bien et bien renforcée 

disposés de manière à pouvoir résister et répondre à tous types de stress. 

 

16 VI.2Les Poutre : 
Combinaisons d’actions : 

Selon B.A.E.L 91 : 

Combinaisons fondamentales : 

{
𝐸𝐿𝑈: 1.35𝐺 + 1.5𝑄

𝐸𝐿𝑆: 𝐺 + 𝑄
  

Selon R.P.A 99/V2003 : 

Combinaisons accidentelles : 

{
𝐺 + 𝑄 ± 𝐸
0.8𝐺 ± 𝐸

  

 Recommandation du RPA99/2003 : 

A) armatures longitudinales : (Art 7.5.2.1) [2] 

 Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

Poutre est de 0.5% en toute section. 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

– 4% en zone courante, 

– 6% en zone de recouvrement. 

La longueur minimale de recouvrement est de 40% en zone IIa. 

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

Rive et d’angle doit être effectué à 90°. 

 

B) armatures transversales : (Art 7.5.2.2) [2] 

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : At = 0.003×St ×b 

Avec : 

b : largeur de la poutre 

_St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit : 

– St ≤ min (h/4 ;12𝜙) en zone nodale. 

– St ≤ h/2 en dehors de la zone nodale. 

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

Ou de l’encastrement 
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 Ferraillage des poutres : 

1) poutre principale 

Sollicitation de calcul  

 𝑀𝐸𝐿𝑈(𝐾𝑁.𝑚) 𝑀𝐸𝐿𝑆(𝐾𝑁.𝑚) 𝑀𝐴𝐶𝐶(𝐾𝑁.𝑚) 

En appuis -46.85 -34.32 -76.71 

 

En travée  23.94 17.50 58.02 

 

 Calcul des armatures : 

La section des poutres est rectangulaire soumise à la flexion simple. 

Nous avons : 

À l’ELU 

 

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa  , d =0.9h =36cm. 

 

 μ = 
Mu

b×d2×fbu
=

39.68×103

100×182×14.2
= 0.086  

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) 

Z = d*(1- 0,4 α)  

𝐴𝑠 =
Mu

z × σs
 

Tableau 28 : calcul d’armature. 

 M(KN.m) μ À 𝛼 𝑍(cm) 𝐴𝑠(cm2) 

Appuis 46.85 0.084< 0.186 0 0.10 34.56 3.89 

Travée 23.94 0.043< 0.186 0 0.054 35.22 1.95 

 

Ferraillage sous les combinaisons sismiques :  

 En travée 

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , d =0.9h =36cm. 

 

 μ = 
M

b×d2×fbu
=

39.68×103

100×182×14.2
= 0.086  

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) 

Z = d*(1- 0,4 α)  

𝐴𝑠 =
M

z × σs
 

Tableau 29 : calcul d’armature. 

 M(KN.m) μ À 𝛼 𝑍(cm) 𝐴𝑠𝑡(cm2) 

Appuis 76.71 0.106< 0.186 0 0.14 33.98 6.48 

Travée 58.02 0.08< 0.186 0 0.10 34.56 4.90 
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Pourcentage exigé par RPA99/version 2003 

As RPA min = 0,005 ×40× 30 = 6cm²  

As RPA max = 0.04× 40×30 = 48cm² 

 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

= 1.30𝑐𝑚2 

Donc on adopte les sections des armatures suivantes : 

 En travée 

As = max (Ast1, Ast2) = max (3.89 ; 6.48) 

As = 6.48 cm² 

En appui 

As = max (Asa1, Asa2) = max (1.95,4.90) 

As = 4.90 cm² 

 

Choix des bars 

 En travée 

6T12 de section AS = 6.79cm², tel que : 

(𝐴𝑅𝑃𝐴 𝑚𝑖𝑛= 6 cm², Amin = 1.30 cm²) < AS < As RPA max = 48cm² : la condition est vérifiée. 

 

 En appui 

6T12 de section AS = 6.79cm², tel que : 

(𝐴𝑅𝑃𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 6 cm², Amin = 1.30cm²) < AS < As RPA max = 48cm² : la condition est vérifiée. 

 

Calcul des armatures transversales :  

 Les cadres :  

Diamètre des armatures transversales : 𝜙𝑡≤min (ℎ/35, 𝜙𝑙, 𝑏/10) 

 

𝜙𝑡 ≤ min (1,14 ;1,2 ;3) 

 On prend : 𝜙𝑡=Φ10𝑚𝑚  

 

 Espacement :  

D’après le RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2.2) on a :  

 Zone nodale : St ≤min (h/4 ;12ϕl ;30) 𝑐𝑚  

 

St≤ min (10 ; 18 ;30) 𝑐𝑚  

On prend : 𝐒𝐭 = 𝟏𝟎𝐜𝐦  

 

 Zone courante :  

St≤ h/2=40/2=20 

On prend : St=15cm  
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Les cardes et les étriers doivent être fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite 

de 10Øt minimum  

10Øt =10×1,2 = 12 cm ; alors on adopte longueur de 20 cm.  

 

Longueur de la zone nodale :  

 

h' = 2×h = 80cm h' = 80cm..........................RPA 99 / version 2003 (Fig.7.2)  

 

 Les longueurs de recouvrement  

 

Les longueurs de recouvrement : 

Lr> 40×Ø en zone IIa 

Ø=12mm →Lr= 48cm on adopte Lr =50cm 

 

 Vérification au cisaillement :  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑈
𝑏. 𝑑

=
83.13 × 10

30 × 36
= 0.76𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 0.76𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Vérification à l’ELS : 

a) état limite de compression du béton 

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

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

Pour le béton : section rectangulaire + flexion simple + acier type FeE 400, donc la vérifica-

tion de la contrainte maximale du béton n’est pas nécessaire si l’inégalité suivante est véri-

fiée : 

 

𝛼 ≤ 𝛼̅ =
𝛾 − 1

2
+
𝑓𝑐28

100
 

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

Tableau 30 : la contrainte de compression du Béton. 

 𝛼 Mu MS 𝛾 𝛼̅ 

Appuis 0,1016 46.85 23.94 1.95 0.725 
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Travée 0,3273 34.32 17.50 1.96 0.73 

 Condition vérifier 

 

Vérifications  

Vérification du pourcentage des armatures selon le RPA 99  

Ferraillage : 

 

 

            
 

 

                       En travée                                                                       Sur appuis 

 

Figure 51: Ferraillage de la poutre principale (30X40). 

 

 

 

Poutres non porteuses :  

S=35x30 

 

En zone courante : Amax =4%b×h = 0.04 ×30×40 =48cm² ˃ A vérifiée  

En zone de recouvrement : =6%b×h = 0.06 ×30×45 =72 cm² ˃ A vérifiée 

 

 

 

 Poutres transversales (poutres non porteuses) 

Tableau 31 : Sollicitation de calcul  

 𝑀𝐸𝐿𝑈(𝐾𝑁.𝑚) 𝑀𝐸𝐿𝑆(𝐾𝑁.𝑚) 𝑀𝐴𝐶𝐶(𝐾𝑁.𝑚) 

En appuis -50.61 -36.25 -69.81 
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En travée  36.2 22.36 59.78 

 

Calcul des armatures : 

A ELU 

 

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa  , d =0.9h =36cm. 

 

 μ = 
Mu

b×d2×fbu
=

39.68×103

100×182×14.2
= 0.086  

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) 

Z = d*(1- 0,4 α)  

𝐴𝑠 =
Mu

z × σs
 

 

 M(KN.m) μ À 𝛼 𝑍(cm) 𝐴𝑠(cm2) 

Appuis 50.61 0.11< 0.186 0 0.14 29.73 4.88 

Travée  30.99 0.07< 0.186 0 0.09 30.36 2.93 

Ferraillage sous les combinaisons sismiques :  

 Ferraillage en travée 

fe = 400 MPa , σs = 348 MPa , d =0.9h =31.5cm. 

 

 μ = 
M

b×d2×fbu
 

α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇) 

Z = d*(1- 0,4 α)  

𝐴𝑠 =
M

z × σs
 

 

 M(KN.m) μ À 𝛼 𝑍(cm) 𝐴𝑠𝑡(cm2) 

Appuis 69.81 0.165< 0.186 0 0.22 28.72 6.36 

Travée 59.78 0.14< 0.186 0 0.18 29.23 5.45 

 

Pourcentage exigé par RPA99/version 2003 

As RPA min = 0,005 ×35× 30 = 5.25cm²  

As RPA max = 0.04× 40×30 = 42cm² 

 

Condition de non fragilité 

0.23 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

= 1.14𝑐𝑚2 

Donc on adopte les sections des armatures suivantes : 

 En Appuis 
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As = max (Ast1, Ast2) = max (4.88 ; 6.36) 

As = 6.36 cm² 

En Travée 

As = max (Asa1, Asa2) = max (2.93,5.45) 

As = 5.45 cm² 

 

Choix des bars 

En appui 

6T12 de section AS = 6.79cm², tel que : 

(𝐴𝑅𝑃𝐴 𝑚𝑖𝑛= 5.25cm², Amin = 1.14 cm²) < AS < As RPA max = 42cm² : la condition est véri-

fiée 

 

 

 En travée 

6T12 de section AS = 6.79cm², tel que : 

(𝐴𝑅𝑃𝐴 𝑚𝑖𝑛= 5.25cm², Amin = 1.14 cm²) < AS < As RPA max = 42cm² : la condition est véri-

fiée 

Calcul des armatures transversales :  

 Les cadres :  

Diamètre des armatures transversales : 𝜙𝑡≤min (ℎ/35, 𝜙𝑙, 𝑏/10) 

𝜙𝑡 ≤ min (1 ;1,2 ;3) 

 On prend : 𝜙𝑡=Φ10𝑚𝑚  

 

 Espacement :  

D’après le RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2.2) on a :  

 Zone nodale : St ≤min (h/4 ;12ϕl ;30) 𝑐𝑚  

 

St≤ min (8.75; 18 ;30) 𝑐𝑚  

On prend : 𝐒𝐭 = 𝟏𝟎𝐜𝐦  

 

 Zone courante :  

St≤ h/2=40/2=17.2 

On prend : St=15cm  

 

Les cardes et les étriers doivent être fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite 

de 10Øt minimum  

10Øt =10×1,2 = 12 cm ; alors on adopte longueur de 20 cm.  

 

 Longueur de la zone nodale :  

 

h' = 2×h = 70cm h' = 70cm..........................RPA 99 / version 2003 (Fig.7.2)  

 

 Les longueurs de recouvrement  
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Les longueurs de recouvrement : 

Lr> 40×Ø en zone IIa 

Ø=12mm →Lr= 48cm on adopte Lr =50cm 

 

 Vérification au cisaillement :  

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

 

 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑈
𝑏. 𝑑

=
74.73 × 10

30 × 31.5
= 0.79𝑀𝑃𝑎 

 

 

Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.2
fC28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 3,33 MPa  

𝜏𝑢 = 0.79𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Vérification à l’ELS : 

a) état limite de compression du béton 

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

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

 

Pour le béton : section rectangulaire + flexion simple + acier type FeE 400, donc la vérifica-

tion de la contrainte maximale du béton n’est pas nécessaire si l’inégalité suivante est véri-

fiée : 

 

𝛼 ≤ 𝛼̅ =
𝛾 − 1

2
+
𝑓𝑐28

100
 

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

Tableau 32 : la contrainte de compression du Béton. 

 𝛼 Mu MS 𝛾 𝛼̅ 

Appuis 0,1016 50.61 36.25 1.39 0.445 

Travée 0,3273 36.2 22.36 1.61 0.555 

 Condition vérifier 

 

 

 

 

 

Vérifications  
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Vérification du pourcentage des armatures selon le RPA 99  

Poutres non porteuses  :  

 

En zone courante : A max =4%b×h = 0.04 ×30×35 =42cm² ˃ A vérifiée  

En zone de recouvrement : =6%b×h = 0.06 ×30×45 =63 cm² ˃ A vérifiée 

 

 

 

Ferraillage : 

 

 

            
 

 

                       En travée                                                                       Sur appuis 

 

                                            Figure 52 : Ferraillage de la poutre non porteuses (30X35) 

 

 

17 VI.3. LES poteaux : 
Leurs rôles : 

Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau) 

Participer à la stabilité transversale par le système poteaux – poutres pour reprendre les efforts 

Horizontaux : 

• Effet du vent 

• effet de la dissymétrie des charges 
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• Effet de changement de la température 

• Effet des efforts sismiques 

Les poteaux seront sollicités à la compression simple ou à la flexion composée selon 

l’excentricité de l’effort normal par rapport au centre de gravité de la section. Chaque poteau 

est soumis à un effort normal(N) et à deux moments fléchissant (My − y, Mz − z) 

(voirfig.6.5.). 

Figure 53: Sollicitation sur les poteaux. 

Combinaison de charges : 

❖ Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires selon le [B.A.E.L 91] : 

• 1.35G + 1.5Q    Etat limite ultime. 

• G + Q                Etat limite de service. 

• G 

❖ Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] : 

• 0.8G ± E   

 

Tableau 33 : Les types de poteaux . 

    Types Niveaux Section [cm²] 

1 Sous-sol et RDC (55 × 55) 

2 1er et 2éme étages (50 × 50) 

3 - 3éme ,4éme et - 5éme étage (45 × 45) 

4 6éme - 7éme et 8éme étages (40 ×40) 

5 9éme - 10éme et 11éme étages (35 ×35) 

Les moments et l’effort normale : 

Tableau 34: Les valeurs des moments de chaque niveau. 
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Poteaux 

55 

Poteaux 50 Poteaux 45 Poteaux 40 Poteaux 35 
E

L
U

 

Nu max 1772.73 1608.04 1299.36 868.23 453.08 

My corr 7.36 10.25 14.23 17.23 15.64 

Mz corr  2.09 0.05 0.42 0.38 0.31 

My max 41.88 40.09 55.00 58.07 51.52 

N corr 185.26 1013.48 685.46 395.56 123.74 

Mz co 23.30 5.28 5.51 5.49 4.48 

Mz max 43.61 44.81 57.01 58.41 52.41 

N corr 771.07 1037.35 710.86 415.12 127.34 

My corr 63.97 12.91 18.93 19.98 17.09 

A
A

C
 

Nu max 1340.56 1218.23 984.85 656.29 341.26 

My corr 42.90 31.87 43.29 44.19 34.85 

Mz corr 53.95 41.45 41.76 33.92 21.28 

My max 104.15 68.74 74.99 69.13 55.64 

N corr 1300.75 92.82 521.04 384.08 108.52 

Mz co 30.05 60.17 44.53 25.65 15.96 

Mz max 177.02 125.55 111.90 86.16 60.63 

N corr 177.02 722.87 617.26 350.18 158.89 

My corr 23.26 29.37 28.87 86.16 18.37 

E
L

S
 

N sre 1281.82 1163.28 940.22 279.02 328.76 

M sre 32.06 32.47 41.33 16.63 38.06 

Ty 38.29 34.69 33.37 -10.26 26.47 

Tz 54.24 35.65 32.82 17.50 33.26 

 

 

Les sollicitations sont calculées à l’aide de logiciel ROBOT sous les combinaisons d’action 

suivantes : 

On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et (G+Q±E) 

(0.8G±E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003 /ART 5.2] 

Exemple de calcul : 

Ferraillage du poteau de section (55 X 55) cm^2 : 

Les armatures longitudinales : 

❖ Cas 1 :  

Nmax = 1772.73  KN  

Mzz
cot = 2.09  KN.m  

• Position du point d’application de l’effort normal N : 
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e0 =
M

N
=

2.09

1772.73
= 0.001 m <

h

12
=

0.55

12
= 0.045 m  =>   L’effort normal de compression est 

appliqué à l’intérieur de la section. 

• Vérification si on a une compression excentrée : 

Lf = 0.7 × L0 = 0.7 × 442 = 309.4 cm 

Lf

h
=

309.4

55
= 5.62 cm ;Max [15; 20

e0

h
] = max [15; 20 ×

0.001

40
] = 15  

Lf

h
= 5.62 cm ≤ max [15; 20

e0

h
] = 15 => On utilise la méthode simplifie pour la détermination   

 

Remarque :  

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : 

N′1 = N 

M′1 = N′1 × (e0 + ea + e2) 

e0 =
M

N
= 0.1 𝐜𝐦 

{
ea: 𝐸𝑥𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑖𝑡é 𝑎𝑑𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑛𝑒𝑙𝑙𝑒

e2 ∶  𝐸𝑥𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑖𝑡é 𝑑𝑒 𝑠𝑒𝑐𝑜𝑛𝑑 𝑜𝑟𝑑𝑟𝑒
 

✓ Excentricité additionnelle : 

ea = max [2 cm;
L

250
] = max [2cm;

442

250
] = 2 𝐜𝐦  

✓ Excentricité du second ordre : 

α =
Mg

Mg +Mq
=

0.1

0.1 + 0.04
= 0.714 

e2 =
3×Lf

2

104×h
× [2 + α × Φ]; Φ = 2 

e2 =
3 × 309.42

104 × 55
× [2 + 0.714 × 2] = 1.77 𝐜𝐦 

M′
1 = 1772.73 × (0.1 + 2 + 1.77)10

−2 

M′
1 = 68.60 KN.m     

 N′1 = 1772.73 KN 

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

e′0 =
M′

1

N′1
=

68.60

1772.73
= 0.038𝐦 = 3.8𝐜𝐦 <

h

2
<
55

2
= 27.5 𝐜𝐦 

 L’effort normal de compression est appliqué à l’intérieur de la section. 
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• Vérification si la section est entièrement comprimée : 

(0.337 × h − 0.81 × C1) × σb × b × h ≤ N
′
1 × (d − c1) − M1 

• Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

M1 = M
′
1 + N

′
1 × (d −

h

2
) 

M1 = 68.60 + 1772.73 × (0.5 −
0.55

2
) 

 

M1 = 321.40 𝐊𝐍 

(1) = (0.337 × 55 − 0.81 × 5.5) × 14.2 × 55 × 55 = 604806.4 𝐍.𝐦 

(1) = 604.80 𝐊𝐍.𝐦 

(2) = 1772.73 × (0.55 − 0.055) − 321.40 

(2) = 556.10 𝐊𝐍.𝐦 

• Conclusion  

(1) = 604.80 𝐊𝐍.𝐦 > (2) = 556.10 𝐊𝐍.𝐦 

 La section est partialement comprimée (S.P.C). 

➢ Calcul des armatures en flexion simple : 

• Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
M1

b×σb×d
2 =

321.4×103

55×14.2×49.52
= 0,161 < 0.397  

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires 

α = 1.25 × (1 − √1 − 2μ) = 1.25 × (1 − √1 − 2 × 0.161) = 0.22  

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.410 = 0,91 

A1 =
M1

β × σs × d
=

321.4 × 103

0.91 × 348 × 49.5
= 20.50𝐜𝐦2 

- On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

A = A1 −
N′1

100 × σs
= 20.50 −

1772.73

100 × 348
= 20.44cm² 

 

Armatures minimales : 

❖ Condition imposée par le RPA99/V2003 : 

Amin = 0.8% × b × h = 0.008 × 55 × 55 = 24.1𝐜𝐦2    
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❖ Condition suivant B.A.E.L 91 :  

𝐴𝑚𝑖𝑛 = max (
0.2×𝑏×ℎ

100
;
8×(𝑏+ℎ)

100
) = (

0.2×55×55

100
;
8×(55+55)

100
) = 8.8𝒄𝒎2  

Conclusion : 

A = max(Acal; AminRPA; AminBAEL) = 24.2𝐜𝐦
2  

Choix des armatures : 

12T16 = 24.13𝐜𝐦2  

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

e′0 =
Mser

Nser
=

32.06

1281.82
= 2.20 cm <

h

6
= 9.16 cm => La section est entièrement comprimée et il 

nous faut vérifier que : 𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =  0,6 ×  fc28 

b = 55 cm ; h = 55 cm ; c = 5 cm ; d = 49.5cm et A′1 = A
′
2 = 12.06cm

2 

B0 = b × h + 15 × (A
′
1 + A

′
2) = 40 × 40 + 15(12.06 × 2) = 3386.8𝐜𝐦

2  

V1 =
1

B0
× [
b × h2

2
+ 15 × (A′1 × d

′+A′2 × d)] 

V1 =
1

3386.8
× [
55 × 552

2
+ 15 × (12.06 × 5.5 + 6.79 × 49.5)] = 26.34 𝐜𝐦 

V2 =  h −  V1 = 55 − 26.34 = 28.66𝐜𝐦  

Ixx′ =
b

3
× (V1

3 + V2
3) + 15 × [A′1 × (V1 − d

′)2 + A′2 × (d − V1)
2] 

Ixx′ =
55

3
× (26.343 + 28.663) + 15 × [12.06 × (20.86)2 + 12.06 × (49.5 − 26.34)2] 

Ixx′ = 942371.43𝐜𝐦
4  

MG = Mser − Nser × (
h

2
− V1) = 32.06 − 1281.82 × (

0.55

2
− 0.26) = 12.83 𝐊𝐍.𝐦 

• Vérification exacte : 

eG =
MG

NG
≤

Ixx′
[B + 15(A′1 + A

′
2)] × V2

=
Ixx′

B0 × V2
 

eG =
MG

NG
=

12.83

1281.82
= 0.01 𝐜𝐦 

𝐼𝑥𝑥′
[𝐵 + 15(𝐴′1 + 𝐴

′
2)] × 𝑉2

=
942371.43

3386.8 × 28.66
= 9.70 𝐜𝐦 

eG = 0.01 𝐜𝐦 <
Ixx′

B0×V2
= 9.70𝐜𝐦 => => la section est entièrement comprimée (SEC). 

𝜎0 =
Nser

B0 × 100
=

1281.82

3386.8 × 100
= 4.112 𝐌𝐏𝐚 
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K =
MG

Ixx′
=

12.83

942371.43
= 0.00001 

σb
1 = σ0 + K × V1 = 4.112 + 0.007 × 20 = 3.78 MPa  

𝜎𝑏
1 = 3.78 MPa ≤ 𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ =  0,6 ×  fc28 = 15 MPa 

=> Les armatures déterminées pour l’état limite ultime de résistance sont suffisante. 

 

Vérification de l'effort tranchant :  

Tu
max = 54.24 KN  

τu =
Tu
max

b × d
=

54240

55 × 100 × 49.5
= 0.19 𝐌𝐏𝐚 

τu̅̅ ̅ = min [0.2 ×
fc28
γb

; 5 MPa] = 3.34 𝐌𝐏𝐚(Fissuration peu nuisible) 

τu = 0.19 𝐌𝐏𝐚 < τu̅̅ ̅ = 3.23 𝐌𝐏𝐚 => Les armatures déterminées pour l’état limite ultime. 

Diamètre des armatures transversales : 

∅t ≥
∅L  max
3

=
2

3
= 0.66 cm = 6.6 mm 

Donc on prendra ∅t = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235. 

Espacement des armatures transversales : 

➢ Suivant les règles BAEL 91 : 

δt = min(15∅L
min; 40cm; (b + 10)cm) 

 δt = 15 𝐜𝐦 

➢ D'après les règles RPA 99 (version 2003) : (zone II) 

- Zone nodale : δt ≤  min (10 ∅min ; 15 cm) = 15 cm 

δt = 10𝐜𝐦  

- Zone courante : δt ≤ 15∅L
min = 18 cm   

δt = 15 𝐜𝐦  

Armatures transversales minimales : 

λg =
Lf

h
=

309.4

55
= 5.62 𝐜𝐦 => Amin =  0,5% × b × δt = 0.005 × 55 × 15 = 4.12𝐜𝐦

2  

Détermination de la zone nodale : [RPA99 V2003.Art 7.4.2.1 pages 49] 

La zone nodale est constituée par les nœuds poteaux-poutres ; 

L’=2.h  L’=2 x 55  L’=110 cm 

h′ = max(
he
6
; b; h; 60cm) = max (

422

6
; 55; 55; 60cm) =70.33cm 

Longueur de recouvrement : 

Lr = 50. ∅Lmax   

Lr = 100 cm  
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Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la même façon que 

Précédemment ; et le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant : 

Tableau 35 : récapitulatif du ferraillage des poteaux. 

 Section  

𝐜𝐦2 

𝐀𝐂𝐀𝐋𝐜𝐦
2 𝐀𝐦𝐢𝐧𝐑𝐏𝐀 

𝐜𝐦2 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐁𝐀𝐄𝐋 

𝐜𝐦2 

Choix 𝐀𝐀𝐝𝐨𝐩𝐭é 

𝐜𝐦2 

1 55 × 55 20.50 24.1 8.8 12T16 24.13 

2 50x50 15.31 20 8 12T16 24.13 

3 45x45 11.46 16.2 7.2 12T14 18.47 

4 40 × 40 12.55 12.8 6.4 12T12 13.57 

5 35 × 35 8.17 9.8 5.6 12T12 9.42 

 

      
 

                        
Figure 54: Ferraillages des poteaux. 

 

 

 

18 VI.4. Voiles de contreventement :  
1. Introduction :  

 

Le voile est un élément structural de contreventement qui doit reprendre les forces horizon-

tales dues au vent "action climatique" ou aux séismes (action géologique), soumis à des forces 

verticales et horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en 

flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) 

et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous l’action des sollicitations dues aux séismes.  

Conception :  
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Il faut que les voiles soient placés de telle sorte que l'excentricité soit minimum (TORSION) 

Les voiles ne doivent pas être trop éloignés (flexibilité du plancher). L’emplacement des 

voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans les deux directions 

soient très proches). 

 

 

 Ferraillage des voiles : 

 (D’après le BAEL ; RPA 99)  

1- Introduction :  

  Les sollicitations engendrées dans les voiles sont :  

 -Moment fléchissant et effort tranchant provoqué par l’action sismique   

 -Effort normal du a la combinaison des charges permanentes, d’exploitation et que la charge 

sismique   

        Ainsi les voiles seront calculées en flexion composée et au cisaillement, ce qui nécessitera 

une disposition du ferraillage suivant :  

-Sur le plan vertical (aciers verticaux) -Sur le plan 

horizontal (aciers horizontaux)  

Ferraillage vertical :  

Le ferraillage vertical sera disposé de telle sorte qu’il reprendra les contraintes dues à la flexion 

composée, et ceci en tenant compte des prescriptions exigées par le  

RPA99V2003.  

D’écrites ci-dessous :  

1. L’effort de traction engendrée dans une partie du voile devra être prise en 

totalité par les armatures. Leur pourcentage minimal vaut 0.2% de la section 

horizontal de béton tendue.  

2. Les barres verticales des zones extrêmes devraient être accroché par des 

cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du 

voile.  

3. Les barres verticales de ces derniers doivent être menues de crochets 

(jonction de recouvrement)  

4. A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 1/10 de la langueur de voile, cet espacement est au plus égale à 15 cm (le 

ferraillage vertical doit être symétrique en raison de changement en termes de 

moment)  

5. Le pourcentage minimal d’armatures longitudinales des voiles dans chaque 

direction est donné comme suit :  

• Globalement dans la section du voile égale à 0.15%  

• En zone courante égale à 0.10%  
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6. En présence d’une forte concentration d’effort de compression aux 

extrémités, les barres verticales devrons respecter les exigences imposées aux 

poteaux.      

Ferraillage horizontal :  

Les armatures transversales sont des cadres disposés selon la hauteur du voile permettant 

la couture des fissures inclinées à 45° engendrées par l’effort tranchant, ces barres doivent 

être munies de crochets à 135°. 

Règles communes :                         

Dans le calcul du ferraillage des voiles, le RPA 99V2003 préconise les règles suivantes :  

• L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la 

plus petite des deux valeurs suivantes :      o S≤ 1.5 a (e : épaisseur du voile).  

O S≤ 30cm.  

• Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au moins avec quatre 

épingles au mètre carré dans chaque nappe ;les barres horizontales doivent être 

disposée vers l’extérieur ;le diamètre des barres verticales et horizontales des 

voiles ( a l’exception des zones d’about )ne devrait pas dépasser 1/10 de 

l’épaisseur du voile .  

• Les longueurs de recouvrement doivent être à  40   pour les barres située  

dans la zone ou le renversement du signe des efforts est possible .20   pour les 

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

combinaisons  possible des charges  

 

3- Armatures transversales :  

Elles sont   perpendiculaires aux faces du voile elles servent de lieu entre les deux nappes 

d’armatures verticales et empêchent leur flambement éventuel, ces armatures sont 

généralement des épingles au nombre au moins e quatre par mètre carrée  

  

 Calcul des Armatures verticales :  

Détermination des contraintes  

a) - armature verticaux 

𝜎1 =
𝑁

A
+
𝑀.𝑉

𝐼
 

𝜎2 =
𝑁

A
−
𝑀.𝑉

𝐼
 

 

𝑵 : Effort normal appliqué. 

𝑴 : Moment fléchissant appliqué. 
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A : Section transversale du voile. 

𝑽 : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée. 

𝑰 : Moment d’inertie. 

Exemple d'application 

Soit à calculer le ferraillage du voile  

L= 1.80 m , ep = 20 cm 

 

Détermination des sollicitations :(situation accidentelle) 

N= 1012.63 KN 

M= 20.37 KN.m 

 

Caractéristiques géométriques 

A = 𝐿. 𝑒 = 0,36 m2 

𝑉=L/2 = 1.8/2 = 0.9 m 

𝐼=
𝑒.𝐿3

12
= 0,09m4 

3-Armatures verticales : 

𝛔𝟏=  
1012.63

0.36
+
20.37×0.9

0.09
= 3.01 Mpa  

𝛔𝟐==  
1012.63

0.36
−
20.37×0.9

0.09
 = 2.6 Mpa 

(σ𝟏 , σ𝟐) >𝟎 

La section du voile est entièrement comprimée (pas de zone tendue), la zone courante est ar-

mée par le minimum exigé par RPA 99 (𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,15 %. 𝑒. 𝐿). 

 

-Calcul des armatures verticales : 

 D'après le R.P.A 99 (version 2003) on à :  

A min =0,15%.a.L  

 On calcule le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L = 1 m)  

 A min =0,15%xax1 m = 0,0015x20x100 = 3,00 cm²/ml 

 

-Le diamètre :  

D≤(1/10) ×a (mm)  

On adopte :     D= 12 mm 

 

L’espacement : 

-Selon le BAEL 91, on à :  

St≤ min {2.a, 33 cm}  

St≤ min {40, 33 cm}      

  St= 33 cm.......................................... (1). 

 

 - Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à: 

 St ≤min {1, 5x a ; 30 cm} 
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 St≤ min {30, 30 cm}       

 St= 30 cm.......................................... (2).  

 

Donc: 

 St≤ min {St BAEL; St R.P.A 99}  

St≤30 cm  

On adopte un espacement de 20 cm. 

 

 Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml.  

 

Calcul des armatures horizontales :  

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures verti-

cales soient 5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm. 

 

 Calcul des armatures transversales :  

 

D'après le D.T.R-B.C-2,42, dans le cas où le diamètre des aciers verticaux est inférieur 

ou égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison d'une densité de 

4/m² au moins ; on prend donc 4𝝓6 par m².  

 

-Vérification de la contrainte de cisaillement 𝝉𝒃: 

On calcule la contrainte de cisaillement 

 

𝜏𝑏 =
𝑉

𝑎. 𝐿
 

AVEC V=1.4Vu 

V= 1.4× 7.58 = 10.61 𝐾𝑁 

 Cette contrainte est limitée par :  

𝝉𝒃̅̅ ̅ = 0.005 fc28 = 1.25 Mpa 

 

 

𝜏𝑏 =
10.61 × 103

20 × 180
= 0.29𝑀𝑝𝑎 

 

𝜏𝑏 < 𝜏𝑏̅̅̅ 

𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

 

-Disposition des armatures : 

 armatures verticales : 

-Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux 

règles de béton armé. 
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-La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser deux 

fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de l'épaisseur 

du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).  

- A chaque extrémité du voile, l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

 On à St=20 cm  

 St/2 = 10 cm< 20 cm ......................Condition. Vérifiée.  

L=180 cm   

 L/10 = 18 cm. 

 

Figure 55 : Disposition des armatures verticales dans les voiles. 

 

-Armatures horizontales : 

 Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10 . 

Elles doivent être retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les 

ouvertures sur l'épaisseur du mur. Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures 

horizontales sont effectués conformément aux règles de béton armé en vigueur 

 St≤ min (1,5 a ; 30 cm). 

 -Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de 

l'épaisseur du voile. 

 VII.4.3-Armatures transversales :  

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 
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Figure 56 : Disposition du ferraillage du voile contreventement. 

 

 

19 VI.5.  Voile périphérique : 
Selon le RPA99 (version 2003) article 10.1.2, Les ossatures au-dessous du niveau de base, 

formées de poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des 

fondations et le niveau de base. 

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : 

- Epaisseur e>15cm , pour notre cas on a opté pour ep= 25 cm. 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10  dans les deux sens (horizontal et 

vertical)  

-les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante. 

 

• Détermination des sollicitations :  

a) Calcul de l’effort N : 

Ppr=𝛾bxVb 

𝛾b=2500 Kg/m3 

Vb=1xhxe =1x4.42x0.25=1.10m3 

Ppr=2500x1.10=2750 Kg. 

➢ Etat limite ultime (E.L.U.) : 

          N=1.35x 2750=3.71 KN 

➢ Etat limite de service (E.L.S.) : 

          N= Ppr=2.75 KN 
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Suivant la direction Ly 

b)  Calcul de la poussée des terres : 

               Q = KP. h.  

avec : 

      KP : Coefficient de poussée ;    

      Kq : Coefficient dû aux surcharges. 

      h :   Hauteur du voile ; 

      : Masse volumique des terres et  

     Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel                                                            

Avec :  δ =


3

2

 ; =35°  (δ : frottement mur /sol) 

       =1700 Kg/m³ 

      Kp= 0.247.  

• Calcul des contraintes : 

• 𝜎0 = 0 

•  

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

répartie q 

 

❖ Combinaisons fondamentales : 

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

             uq
 = 1.359.27=12.51 KN/m2 

        Pour une bande de 1m de largeur :  

           == 00.1ququ  12.51 KN/mL. 

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

               sq
 = 9.27 KN/m2 

           Pour une bande de 1m de largeur  

           
== 00.1qq serser  9.27 KN/mL. 

• Calcul des sollicitations : 

➢ Etat limite ultime (E.L.U) : 

                                              Suivant la direction Lx   

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

                                               Suivant la direction Lx      

 Suivant la direction de Ly 

𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=
442

476
= 0.92 

  𝜌 = 0.92 > 0.4           

La dalle porte suivant deux sens. 

2

xu

u

x

u

x lqM =
u

x

u

y

u

y MM =

2

xser

ser

x

ser

x lqM =
ser

x

ser

y

ser

y MM =
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Calcul des moments : 

Mx = 
 qx L

2

x

                                 
 

            My = µy Mx  

➢ Etat limite ultime : 

                                𝜇𝑥
𝑢 = 0.0437             Mux = 0.0437 × 12.51 × 4.42 = 2.41KN.m 

                               𝜇𝑦
𝑢 = 0.8251                        Muy = 2.41 × 0.8251 = 1.99KN.m 

➢ Etat limite de service: 

                                𝜇𝑥
𝑠 = 0.0509            Mserx = 0.0509 × 9.27 × 4.42 = 2.08KN.m. 

                                𝜇𝑥
𝑢 = 0.8799            Msery = 2.08 × 0.8799 = 1.83KN.m. 

 

      Tableau 36 : récapitulatif des sollicitations. 

                        Sens X-X                          Sens Y-Y 

Combinaison  ELU ELS ELU ELS 

Ma 1.99 1.83 2.14 1.97 

Mt 2.41 2.08 2.59 2.24 

 

 

➢ Calcul des ferraillages :  

• Enrobage : 

         Fissuration préjudiciable               a =2cm 

         Cx = a + 2



 

         Cy = a + 2


 +

  

𝜙𝑚𝑎𝑥 ≤
𝑒𝑝

10
= 2.5 𝑐𝑚 

         En prend : cm1=  

Donc :   

         Cx = a + 
cm5.2

2

1
=

 

         Cy =  a + 
cm5.3

2

1
1 =+

 

dx = ep − cx = 22.5 

dy = ep − cy = 21.5 

 

        
 

     Le ferraillage en appui et en travée est le même en va prendre le moment maximal 

(moment en travée). 

❖ Sens x-x :   

➢ Etat limite ultime (E. L.U.) : 

  
= 46.0  

  = 46.0  
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Mtx = 2.41KN.m 

 

• Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     

μ =
Mtx
u

b × dx
2 × σb

=
2.41 × 103

100 × 22.52 × 14,2
= 0,003 < 𝜇𝑙  

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,003)) 

𝛼 = 0,038 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,038 

𝛽 = 0,98 

 

Aay
u =

Mtx
u

β × d × σs
=

2.41 × 103

348 × 22.5 × 0,98
= 0.27 

 

Aty
u = 0.27𝑐𝑚2 

• Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 𝑏 × ℎ = 0.008 × 100 × 25 = 2 𝑐𝑚2 

 

   𝐴𝑟 = max ( Aay
u , 𝐴𝑚𝑖𝑛) = 2 𝑐𝑚2  

• Espacement maximal des armatures : 

L’écartement des armatures : 

𝛿 ≤ min(3 ℎ; 33 𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚 

• Choix des armatures : 

   5T10/mL                A = 3,93cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm). 

➢ Etat limite de service (E. L.S.) : 

Mserx = 2.08KN.m 

Fissuration préjudiciable : 

s=min (2/3.fe ;150 )=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa 

MPaf cb 12.6,0 28 ==
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






ss

bb

     les armatures  calculées  à l’E.L.U seront maintenues 

Sens Y-Y 

➢ Etat limite ultime (E. L.U.) : 

Mty = 2.59KN.m 

 

• Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     

μ =
Mtx
u

b × dx
2 × σb

=
2.59 × 103

100 × 22.52 × 14,2
= 0,003 < 𝜇𝑙  

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,003)) 

𝛼 = 0,038 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,038 

𝛽 = 0,98 

 

Aay
u =

Mtx
u

β × d × σs
=

2.59 × 103

348 × 22.5 × 0,98
 

 

Aty
u = 0.33𝑐𝑚2 

• Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 𝑏 × ℎ = 0.008 × 100 × 25 = 2 𝑐𝑚2 

 

   𝐴𝑟 = max ( Aay
u , 𝐴𝑚𝑖𝑛) = 2 𝑐𝑚2  

• Espacement maximal des armatures : 

L’écartement des armatures : 

𝛿 ≤ min(3 ℎ; 33 𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚 

• Choix des armatures : 

   5T10/mL                A = 3,93cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm). 

➢ Etat limite de service (E. L.S.) : 

Mserx = 2.24KN.m 
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𝐷 =
15.𝐴

𝐵
= 0.58 

𝐸 = 2 × 𝐷 × 𝑑 = 26.1 

𝑌1 = −𝐷 +√𝐷
2 + 𝐸 = 4.56 

𝐼 =
𝑏. 𝑦1

3

3
+ 15𝐴 × (𝑑 − 𝑦1

2) = 1413.04𝑐𝑚4 

𝐾 =
𝑀𝑠

𝐼
= 0.147 

𝜎𝑏 = 𝐾 × 𝑌1 = 0.67𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠 = 15 × 𝐾 × (𝑑 − 𝑌1) = 39.55𝑀𝑝𝑎 

    Fissuration préjudiciable : 

s=min (2/3.fe ;150 )=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa 

 

MPaf cb 12.6,0 28 ==

   









ss

bb





     Les armatures calculées à l’E.L. U seront maintenues 

Donc le ferraillage sera deux nappes, T10 espacés de 20 cm pour le ferraillage vertical et 

horizontal. 

 

 
Figure 57 : Ferraillage du voile périphérique. 

20 VI. 4. Voile périphérique : 
Selon le RPA99 (version 2003) article 10.1.2, Les ossatures au-dessous du niveau de base, 

formées de poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des 

fondations et le niveau de base. 

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : 

- Epaisseur =15cm, pour notre cas on a opté pour ep= 25 cm. 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10% dans les deux sens (horizontal et 

vertical)-les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière 

importante. 

 



Chapitre VI : Etude des éléments structuraux 

146 
 

• Détermination des sollicitations :  

c) Calcul de l’effort N : 

Ppr=𝛾𝑏 ×Vb 

𝛾b=2500 Kg/m3 

Vb=1xhxe =1x4.42x0.25=1.10m3 

Ppr=2500x1.10=2750 Kg. 

➢ Etat limite ultime (E.L.U.) : 

          N=1.35x 2750=3.71 KN 

➢ Etat limite de service (E.L.S.) : 

          N= Ppr=2.75 KN 

d)  Calcul de la poussée des terres : 

               Q = KP. h.  

Avec : 

      KP : Coefficient de poussée ;    

      Kq : Coefficient dû aux surcharges. 

      h :   Hauteur du voile ; 

      : Masse volumique des terres et  

     Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel                                                            

Avec :  δ =


3

2

 ; =35°  (δ : frottement mur /sol) 

       =1700 Kg/m³ 

      Kp= 0.247.  

• Calcul des contraintes : 

• 𝜎0 = 0 

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

répartie q 

 

❖ Combinaisons fondamentales : 

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

             uq
 = 1.359.27=12.51 KN/m2 

        Pour une bande de 1m de largeur :  

           == 00.1ququ  12.51 KN/mL. 

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

               sq
 = 9.27 KN/m2 

           Pour une bande de 1m de largeur  

           
== 00.1qq serser  9.27 KN/mL. 

• Calcul des sollicitations : 

➢ Etat limite ultime (E.L.U) : 
2

xu

u

x

u

x lqM =



Chapitre VI : Etude des éléments structuraux 

147 
 

Suivant la direction Ly 

                                              Suivant la direction Lx   

 

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

                                               Suivant la direction Lx      

 Suivant la direction de Ly 

𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=
442

476
= 0.92 

  𝜌 = 0.92 > 0.4           

La dalle porte suivant deux sens. 

Calcul des moments : 

Mx = 
 qx L

2

x

                                 
 

            My = µy Mx  

➢ Etat limite ultime :                            

  𝜇𝑥
𝑢 = 0.0437            

Mux = 0.0437 × 12.51 × 4.42 = 2.41KN.m 

    𝜇𝑦
𝑢 = 0.8251   

Muy = 0.8251 × 2.41 = 1.99KN.m 

➢ Etat limite de service : 

 𝜇𝑥
𝑠 = 0.0509           

Mserx = 0.0509 × 9.27 × 4.42 = 2.08KN.m 

  𝜇𝑥
𝑢 = 0.8799           

Msery = 0.8799 × 2.08 = 1.83KN.m 

   

Tableau 37 : récapitulatif des sollicitations. 

                        Sens X-X                          Sens Y-Y 

Combinaison  ELU ELS ELU ELS 

Ma 1.99 1.83 2.14 1.97 

Mt 2.41 2.08 2.59 2.24 

 

 

➢ Calcul des ferraillages :  

• Enrobage : 

         Fissuration préjudiciable               a =2cm 

         Cx = a + 2



 

          Cy= a + 2


 +

  

𝜙𝑚𝑎𝑥 ≤
𝑒𝑝

10
= 2.5 𝑐𝑚 

u

x

u

y

u

y MM =

2

xser

ser

x

ser

x lqM =
ser

x

ser

y

ser

y MM =
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         En prend : cm1=  

Donc :   

         Cx = a + 
cm5.2

2

1
=

 

         Cy= a + 
cm5.3

2

1
1 =+

 

dx = ep − cx = 22.5 

dy = ep − cy = 21.5 

 

        
 

     Le ferraillage en appui et en travée est le même en va prendre le moment maximal 

(moment en travée). 

❖ Sens x-x :   

➢ Etat limite ultime (E. L.U.) : 

Mtx = 2.41KN.m 

 

• Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     

μ =
Mtx
u

b × dx
2 × σb

=
2.41 × 103

100 × 22.52 × 14,2
= 0,003 < 𝜇𝑙  

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,003)) 

𝛼 = 0,038 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,038 

𝛽 = 0,98 

 

Aay
u =

Mtx
u

β × d × σs
=

2.41 × 103

348 × 22.5 × 0,98
= 0.27 

 

Aty
u = 0.27𝑐𝑚2 

• Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 𝑏 × ℎ = 0.008 × 100 × 25 = 2 𝑐𝑚2 

 

   𝐴𝑟 = max ( Aay
u , 𝐴𝑚𝑖𝑛) = 2 𝑐𝑚2  
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• Espacement maximal des armatures : 

L’écartement des armatures : 

𝛿 ≤ min(3 ℎ; 33 𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚 

• Choix des armatures : 

   5T10/mL                A = 3,93cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm). 

➢ Etat limite de service (E. L.S.) : 

Mserx = 2.08KN.m 

Fissuration préjudiciable : 

s=min (2/3.fe ;150 )=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa 

MPaf cb 12.6,0 28 ==

   








ss

bb

     les armatures  calculées  à l’E.L.U seront maintenues 

Sens Y-Y 

➢ Etat limite ultime (E. L.U.) : 

Mty = 2.59KN.m 

 

• Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     

μ =
Mtx
u

b × dx
2 × σb

=
2.59 × 103

100 × 22.52 × 14,2
= 0,003 < 𝜇𝑙  

 

𝛼 = 1,25 (1 − √1 − 2(𝜇)) = 1,25 (1 − √1 − 2(0,003)) 

𝛼 = 0,038 

𝛽 = 1 − 0,4 𝛼 = 1 − 0,4 × 0,038 

𝛽 = 0,98 

 

Aay
u =

Mtx
u

β × d × σs
=

2.59 × 103

348 × 22.5 × 0,98
 

 

Aty
u = 0.33𝑐𝑚2 

• Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 𝑏 × ℎ = 0.008 × 100 × 25 = 2 𝑐𝑚2 
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   𝐴𝑟 = max ( Aay
u , 𝐴𝑚𝑖𝑛) = 2 𝑐𝑚2  

• Espacement maximal des armatures : 

L’écartement des armatures : 

𝛿 ≤ min(3 ℎ; 33 𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚 

• Choix des armatures : 

   5T10/mL                A = 3,93cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm). 

➢ Etat limite de service (E. L.S.) : 

Mserx = 2.24KN.m 

 

𝐷 =
15.𝐴

𝐵
= 0.58 

𝐸 = 2 × 𝐷 × 𝑑 = 26.1 

𝑌1 = −𝐷 +√𝐷
2 + 𝐸 = 4.56 

𝐼 =
𝑏. 𝑦1

3

3
+ 15𝐴 × (𝑑 − 𝑦1

2) = 1413.04𝑐𝑚4 

𝐾 =
𝑀𝑠

𝐼
= 0.147 

𝜎𝑏 = 𝐾 × 𝑌1 = 0.67𝑀𝑝𝑎 

𝜎𝑠 = 15 × 𝐾 × (𝑑 − 𝑌1) = 39.55𝑀𝑝𝑎 

    Fissuration préjudiciable : 

s=min (2/3.fe ;150 )=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa 

 

MPaf cb 12.6,0 28 ==

   








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



     Les armatures calculées à l’E.L. U seront maintenues 

Donc le ferraillage sera deux nappes, T10 espacés de 20 cm pour le ferraillage vertical et 

horizontal. 

 

 
                       Figure 58 : Ferraillage du voile périphérique.
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21 VII.1. FONDATIONS 

21.1 VII.2Introduction 

La fondation est la partie de l’ouvrage en contact avec le sol auquel il va transmettre toutes les 

charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage. La fondation est donc une partie 

Importante de l’ouvrage car de sa bonne réalisation résulte de la tenue de l’ensemble. Un cer-

tain nombre des problèmes se pose lorsqu’il s’agit de choisir un type de fondation, qui dépend 

essentiellement de la contrainte du sol. 

21.2 VII.3 Le choix du type de fondation 

Le choix du type de fondation à en générale plusieurs paramètres qui sont : 

Type d’ouvrage construit. 

--La nature et l’homogénéité du bon sol. 

-La capacité portance de terrain de fondation. 

-La charge totale transmise au sol. 

-La raison économique. 

-La facilité de réalisation 

Classifications du sol 

Selon le rapport du sol on peut être classé le sol (Argile graveleuse) en catégorie S3 (sol 

meuble) avec une contrainte du sol  

𝝈𝒔𝒐𝒍 = 1.5 𝑩𝒂𝒓 

 

Vérification des semelles filantes 

Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L. 

 

𝑁

𝐵 × 𝐿
≤ 𝜎𝑆𝑂𝐿̅̅ ̅̅ ̅̅  

→ 𝐵 ≥
𝑁

𝝈𝒔𝒐𝒍 × 𝐿
=

10042.63

150 × 29.96
= 2.23𝑚 

 

 

On à la largeur de la semelle égale à 2.23m, on remarque qu’il y aura un chevauchement 

Entre les deux semelles, donc le choix des semelles filantes ne convient pas pour ce cas, alors 

On passe au radier général. 

 

Vérification du radier générale 

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé, il est 

Choisi selon ces trois principales caractéristiques : 

- Un mauvais sol. 

-Charges transmise au sol sont importante. 

- Les poteaux rapprochés (petite trame). 

 

Pré dimensionnement 
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 La condition de coffrage 

La plus grande portée entre deux éléments de contreventement est Lmax= 5,45m 

 

Nervure :ℎ𝑡 ≥
Lmax

10
= 

545

10
=   54.5 𝑐𝑚       → soit ℎ𝑡 = 60 𝑐𝑚 

 

Dalle : ℎ𝑟 ≥
Lmax

20
= 

545

20
=  27.25       → soit ℎ𝑟 = 40 𝑐𝑚 

 

 Condition de rigidité (longueur élastique) : 

  

𝑙𝑒 =
2Lmax

𝜋
 

𝑳𝒎𝒂𝒙 : La plus grande distance entre deux poteaux. 

Le : longueur élastique. 

 

𝑙𝑒 = √
4 × 𝐸𝐼

𝐾 × 𝑏

4

= 

 

l : Longueur élastique. 

𝐼 =
𝑏 × ℎ𝑡

3

12
 

 

E : Module de Young. 

I : Moment d’inertie de l’élément considéré sur 1ml. 

K : coefficient de raideur du sol. 

 

Dans notre cas on a un sol bvmoyen, donc K= 4 Kg/cm3. 

E = 3.21× 107KN / m2. 

𝑏 : Largeur de l’élément considéré par 1ml. 

 

ℎ𝑡 ≥ √
48 × 𝐿𝑚𝑎𝑥

4 × 𝐾

𝜋4 × 𝐸

3

= √
48 × 5.454 × 4000

𝜋4 × 3216420

3

→ ℎ𝑡 ≥ 0.81𝑚 

A partir des deux conditions précédentes on prend : 

 

Nervure : ℎ𝑡 = 90 𝑐𝑚 

Dalle : ℎ𝑟 = 40 𝑐𝑚 

 

Vérification du contrainte dans le sol : 

À l’ELS : 
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Figure 59 : distribution des contraintes à l’ELS. 

 

𝜎𝑆𝑂𝐿̅̅ ̅̅ ̅̅ = 1.5 𝑏𝑎𝑟 > 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 0.63 𝑏𝑎𝑟 

Condition vérifier. 

 

À l’ELU : 

 

 
Figure 60 : distribution des contraintes à l’ELU. 

 

 

1.5 x 𝜎𝑆𝑂𝐿̅̅ ̅̅ ̅̅ = 2.25 𝑏𝑎𝑟 > 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 0.87 𝑏𝑎𝑟 

Condition vérifier. 

 

Combinaisons accidentelles : 
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Figure 61 : distribution des contraintes (combinaisons accidentelles). 

 

 

1.5 x 𝜎𝑆𝑂𝐿̅̅ ̅̅ ̅̅ = 2.25 𝑏𝑎𝑟 > 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 0.92 𝑏𝑎𝑟 

Condition vérifier. 

 

Vérification au non poinçonnement du radier 

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité, on doit vérifier la condition suivante 

𝒑𝒖 ≤ 0.045 × 𝑼𝒄 × 𝒉 ×
𝒇𝒄28
𝜸𝒃

 

Avec 

𝑈𝑐 = 2 × (𝑎 + ℎ) + 2 × (𝑏 + ℎ)=750 cm 

 

𝑝𝑢:La charge a l’ELU. 

 

𝑎; 𝑏:Les dimensions du poteau. 

ℎ:Hauteur de la dalle du radier. 

𝑝𝑢 = 1471.73 𝐾𝑁 

0.045 × 𝑈𝑐 × ℎ ×
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 =0.045× 7.5 × 1.3 ×

25000

1.5
= 7312.5𝐾𝑁 

 

𝑝𝑢 = 1471.73 𝐾𝑁 < 7312.5𝐾𝑁 

Condition vérifier. 

 

Justification vis-à-vis des sollicitations tangentes  

Sens x-x : 
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Figure 62 : Distribution de contrainte de cisaillement 𝝉𝒙𝒙 

 

On a : 

𝝉𝒙𝒙 = 1.03 𝑴𝒑𝒂 

 

𝝉𝒙𝒙 < 0.05𝒇𝒄28 = 1.25𝑴𝑷𝒂 → Condition vérifier 

 

Sens y-y 

 
 

Figure 63 : Distribution de contrainte de cisaillement 𝝉𝒚𝒚 
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On a : 

𝝉𝒙𝒙 = 0.61 𝑴𝒑𝒂 

 

𝝉𝒙𝒙 < 0.05𝒇𝒄28 = 1.25𝑴𝑷𝒂 → Condition vérifier 

 

Ferraillage de radier 

Le radier sera calculé comme un plancher renversé, appuyé sur les nervures en flexion simple, 

Sachant que la fissuration est préjudiciable. Le calcul se fera pour le panneau le plus 

Défavorable et on adoptera le même ferraillage pour tout le radier de dimension : 

Lx = 4.76m ; Ly = 5.45m, On fait le calcul pour une bande de 1 m. 

 

Sens x-x 

Tableau 38: récapitulatif des moment 𝐌𝐱𝐱(KN.M/ml) 

Niveau  ELU ELS ACC 

Travée 159.75 115.32 153.17 

Appuis -67.79 -49.04 -29.97 

 

 

Tableau 39: récapitulatif des moment 𝐌𝐲𝐲(KN.M/ml) 

 

Niveau  ELU ELS ACC 

Travée 118.68 85.73 107.99 

Appuis -74.85 -54.14 -32.44 

 

 

ρ =
Lx

Ly
= 0.87 

μx = 0.0486 

μy = 0.7244 

Calcul des armatures : 

On a : e = 40cm ; b = 100cm ; 𝝆 = 0.87. 

 

μ= 
Mu 

b×d2×σb
 

 

β = (1- 0,4 α) , α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇)  

𝐴𝑠 =
M

β × d × σs
 

 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

Tableau 40 : calcul des armatures à l’ELU. 
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 Sens X-X Sens Y-Y 

 Travée Appuis Travée Appuis 

Mu (KN.m) 159.75 -67.79 118.68 -74.85 

𝜇 0.086 0.036 0.06 0.04 

𝜇 < 𝜇𝑙  Vérifier Vérifier Vérifier Vérifier 

𝛼 0.11 0.04 0.07 0.05 

𝛽 0.95 0.98 0.97 0.98 

𝜎𝑠 348 348 348 348 

As(cm2/ml) 13.42 5.52 9.66 6.09 

Amin(cm2/ml) 4.34 4.34 4.34 4.34 

Choix 7T16 5T12 7T14 5T14 

A(cm2/ml) 14.07 5.65 10.78 7.70 

Espacement 

(cm) 

10 20 10 20 

 

ELS : 

 σb=𝟎,𝟔𝒇𝒄𝟐𝟖=𝟏𝟓 𝑴𝑷𝑨  

σS=𝐦𝐢𝐧 {(
2

3
)𝒇𝒆 ; 𝟏𝟏𝟎√𝜼×𝒇𝒄𝟐𝟖} 

 

FeE400, 𝜂=1,6  

σs=min {0,666×400 ; 110√1,6×2,1} =201,63 𝑀𝑃𝑎 

 

Tableau 41 : calcul des armatures à l’ELS. 

 

 Sens X-X Sens Y-Y 

 Travée Appuis Travée Appuis 

Mu(KN.m) 115.32 -49.04 85.73 -54.14 

σbc(Mpa)  15 15 15 15 

σ𝑠𝑡(Mpa) 201.63 201.63 201.63 201.63 

As(cm2/ml) 9.58 3.99 7.05 4.40 

Amin(cm2/ml) 4.34 4.34 4.34 4.34 

Choix 5T16 5T12 5T14 5T12 

A(cm2/ml) 10.05 5.65 7.70 5.65 

Espacement 

(cm) 

20 20 20 20 

 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

=
199.13 × 10

100 × 36
= 0.55𝑀𝑃𝑎 
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Les armatures d’âme sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc : 

𝜏̅𝑢 = min( 0.15
fC28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 2.5 MPa  

𝜏𝑢 = 0.76𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 205𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

 

Etude de nervure : 

Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées. 

h = 90 cm ; d = 81 cm ; b = 55 cm. 

 

 

Ferraillage de la nervure : 

Armatures longitudinales : 

Pour détermination des efforts, on utilise un logiciel de calcul génie civil.  

Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés ci-après : 

Pour le ferraillage on prend le moment maximal sur appuis et en travées. 

 

Calcul de l’enrobage : 

 

c0 ≥ 1 cm 

c0 = 4.5cm 

∅ =
h

10
= 9 cm 

C ≥ 4.5 +
9

2
= 9 cm 

 

On adopte : c = 9 cm ; d = h - c = 90 - 9 = 81 cm 

 

Tableau 42 : sollicitation de calcul. 

Niveau  ELU ELS 

Travée -923.78 -668.62 

Appuis 473.66 342.66 

  

 

Calcul des armatures : 

μ = 
Mu 

b×d2×σb
 

 

β = (1- 0,4 α) , α =1.25 (1 − √1 − 2𝜇)  

𝐴𝑠 =
Mu

β × d × σs
 

Condition de fragilité  
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 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

Tableau 43 : calcul des armatures à l’ELU. 

 

 Travée Appuis 

Mu (KN.m) -923.78 473.66 

𝜇 0.18 0.092 

𝜇 < 𝜇𝑙  Vérifier Vérifier 

𝛼 0.25 0.12 

𝛽 0.97 0.95 

𝜎𝑠 348 348 

As(cm2/ml) 36.41 17.68 

Amin(cm2/ml) 5.37 5.37 

Choix 8T25 6T20 

As(cm2/ml) 39.27 18.85 

Espacement 

(cm) 

10 15 

 

Vérification à l’ELU : 

Il faut vérifier que : 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅𝑢 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑈
𝑏. 𝑑

= 0.36𝑀𝑃𝑎 

 

𝜏̅𝑢 = min( 0.15
fC28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎) 

𝜏̅𝑢= 2.5 MPa  

𝜏𝑢 = 0.36𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏̅𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎 

Condition vérifier 

Pourcentage minimale : [BAEL 91 (Art. B.6.4)] 

AminRPA =0,001b. h  =0,001×55×90=4.95 𝑐𝑚² 

 

Section minimale de RPA : 

AminRPA=0,5%𝑏 𝑑=22.27𝑐𝑚² 

 

Armatures transversales minimales : 

∅ ≤ min (
ℎ

35
;
𝑏

10
; ∅) = (25,71 ; 55; 25)mm 

; on prend : ∅=𝟏𝟐 𝒎𝒎 

 

 - Armatures transversales minimales : 

𝐴𝑡 = 0.003 × 𝑆𝑡 × 𝑏 

𝐴𝑡=0,003×20×55 = 3,30 cm² 

On prend : 𝐴𝑡 = 4HA12 = 4,52 cm² 
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- Espacement des armatures transversales : 

 

En zone nodale : 𝑺𝒕≤ 𝒎𝒊𝒏 (𝒉/𝟐 ; 𝟏𝟐∅𝒍) =𝑚𝑖𝑛 (45 ;30) 

 

En zone courante : 𝑺𝒕≤𝒉/𝟐=90/2=45 𝑐𝑚 

  

On prend : St = 15 cm En zone nodale. 

 

St = 20 cm En zone courante. 

 

 

Ferraillage : 

 
 

Figure 64 : ferraillage de nervure en appuis. 
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Figure 65 : ferraillage de nervure en Travée. 

 

 
Figure 66 : ferraillage de la dalle radier.
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22 Conclusion générale : 
 Ce projet de fin d’études consiste l’étude d’un bâtiment R+11+sous-sol contreventé par 

Voiles -portiques, qui m'a permis de revoir et d'assimiler les différentes techniques et 

connaissances que j'ai acquises au cours de mes années d'études en ingénierie ainsi que 

d'obtenir des recommandations nouvelles et à jour dans le domaine de la construction. En plus 

de maîtriser les programmes de calcul génie civil, qui devenus un outil très important dans les 

études de projets de construction. 

D’après la partie de modalisation, on a peu faire une analyse de la structure et proposés des 

solutions une bon structure dans notre zone sismique, et d’une stabilité et sécurité de l’ou-

vrage sans oublier le coté économique. 

  

 Enfin, on peut dire que ce fut une bonne première expérience de travail avec des outil infor-

matique pour l’analyse et le calcul des structures. 
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24 ANNEXE 
Annexe 1 : Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur contour. 

 



CONCLUSION GENERALE 

169 
 

 

Annexe 2 

Tableau des Armatures 

(en cm2) 
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25 Les plans : 
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