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Résumé 
Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment à usage d’habitation constitué d'un Réez de 

chaussée plus (04) étages 

Implanté à Mazagran dans la wilaya de MOSTAGANEM. Cette région est classée en zone 

sismique Пa selon le RPA99 version 2003. 

En utilisant les nouveaux règlements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et 

B.A.E. L91 modifié99), cette étude se compose de quatre parties : 

La première entame la description générale du projet avec une présentation de caractéristiques 

des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges. 

La deuxième partie a pour objectif l'étude des éléments secondaires (poutrelles, escaliers, 

acrotère, balcon et dalle pleine). 

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisième partie par Logiciel ROBOT 

BAT2018 afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux 

Chargements (charges permanentes, d'exploitation et charge sismique) 

En fin l’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, poutrelles, Semelles 

filantes) sera calculé dans la dernière partie. 

Mots clés : Bâtiment, Béton armé, Robot bat, RPA99 modifié 2003, BAEL91 

 

 ملخص

 مستغانم.بمزغران بولاية  ( طوابق04) + يقدم هذا المشروع دراسة تفصيلية لمبنى للاستخدام السكني مكون من طابق أرضي

  تم تصنيف هذه المنطقة على أنها منطقة زلزالية

الزلازل.حسب المركز الوطني للبحث المطبق في هندسة مقاومة     Пa  

  باستخدام القواعد الجديدة للحساب والتحقق من الخرسانة المسلحة

 (RPA99V2003 et B.A.E. L91 modifié99) 

ولية للعناصر المكونة بعاد الايبدأ بالوصف العام للمشروع ثم إعطاء الا ول:الجزء الاوهم تتكون هذه الدراسة من أربعة أجزاء 

ءالجزء الثاني: يهدف إلى دراسة العناصر الثانوية للبنا .له مع عرض لخصائص المواد وحمولة كل عنصر  الثالث:الجزء  .

جزاء المقاومة للبناية يشمل على دراسة الا والاخير:الجزء الرابع  يتضمن الدراسة الديناميكية للبناية بواسطة الحاسوب

  )الاعمدة، الروافد، الجدران المسلحة والاساسات(.

 الكلمات المفتاحية  

Robot bat, RPA99 modifié 2003, BAEL91,  الدراسة الديناميكية المسلحة,الخرسانة  



 

 

 

Abstract 

 This Project presents a detailed study of à building used for résidentiel consists of a ground floor 

addition (04) floors, located in Mazagran the wilaya of MOSTAGANEM. This région Is 

classified as seismic zone IIa Accor ding to the RPA99 version 2003. 

 Using the new rules of circulation and vérification of reinforced concrete 

(RPA99 2003 version, BAEL91 modifié99), This study consists of four parts : 

 The first starts the General description of the Project with a présentation of matériel properties, 

then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load. 

 The second part aims to study secondary éléments (beams, stairs, parapet, elevator, and full 

slab). 

 The dynamic study of the structure was begun in the third part software ROBOT BAT2018 to 

determine the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic loading). 

 At. the end, the rein forcement of structural éléments (columns, beams, walls ,sails, and running 

soles) Will Be calculated in the last part. 

Key words : Building, Reinforced concrete, ROBOT BAT 2018, RPA 99 modified 2003, BAEL 

91 modified 99. 
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Notations  
A' : Aire d'une section d'acier comprimée.  

A : Aire d'une section d'acier tendue.  

At : Aire d'une section d'acier transversale.  

B : Aire d'une section de béton comprimée.  

Bo : Aire d'une section homogène.  

Ei : Module de déformation instantané du béton.  

Ev : Module de déformation différé du béton.  

Es : Module d'élasticité longitudinal de l'acier.  

Mu : Moment ultime.  

Mser : Moment de service.  

Tu : Effort tranchant ultime.  

a, b : Dimensions transversales d'un poteau.  

b, h : Dimensions transversales d'une poutre.  

ho : Hauteur de la table de compression  

d : Distance du barycentre d'armatures tendues à la fibre la plus comprimée.  

fc28 : Résistance caractéristique de calcul du béton à la compression à 28 jours.  

ft28 : Résistance caractéristique de calcul du béton à la traction à 28 jours.  

fe : Limite élastique de l'acier.  

Lf : Longueur de flambement.  

n : Coefficient d'équivalence acier – béton.  

Lx : La plus petite dimension dans un panneau en dalle pleine.  

Ly : La plus grande dimension dans un panneau en dalle pleine.  

Br : Section réduite du poteau.  

M : Moment résistant de la table (section en Té).  

Mo : Moment fléchissant maximal dans la travée indépendante et reposant sur deux appuis 

simples.  

Mt : Moment fléchissant maximal en travée  

Ma : Moment fléchissant maximal en appui.  

Nu : Effort normal ultime  



 

 

Nser : Effort normal de service  

Io : Moment d'inertie de la section totale rendue homogène  

If : Moment d'inertie fictif  

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

G : Charge permanente  

P : Surcharge d'exploitation  

E Charge sismique  

qu : Chargement ultime  

qser : Chargement de service  

ft : Flèche totale  

L : Portée de la travée  

t : Espacement des armatures transversales  

 : Coefficient sans dimension rapport d y  

b : Coefficient partiel de sécurité sur le béton  

s : Coefficient partiel de sécurité sur l'acier  

 : Coefficient de fissuration relatif à une armature 

  : Elancement mécanique d'une pièce.  

µ : Moment réduit ultime (sans dimensions)  

 : Rapport entre deux dimensions  

b : Contrainte de compression du béton  

s : Contrainte de traction de l'acier  

u : Contrainte tangentielle conventionnelle.  

: Coefficient de poisson 
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Etude d’un bâtiment(RDC+4) 

Introduction Générale 

Les tremblements de terres ont toujours fait partie des phénomènes naturels qui continuent 

toujours à fasciner l’humanité, ils sont à l’origine de perte de milliers de vies humaines et de 

la destruction des villes entiers. 

Ces pertes sont la conséquence directe ou indirecte des dommages qu’ils infligent aux 

constructions et à leur structure. 

Pour cela la meilleure prévision est de bien concevoir les constructions dans leurs 

environnement d’une part, et respecter leur caractéristique d’autre part. Notre objectif dans ce 

mémoire c’est l’étude d’un bâtiment R+04 étages à usage d’habitation. 

I. Introduction : 

L’étude d’un bâtiment en béton armé nécessite des connaissances de bases sur lesquelles 

l’ingénieur prend appuis ; et cela pour obtenir une structure à la fois sécuritaire et 

économique. 

Nous consacrons donc ce chapitre pour donner quelques rappels et descriptions de ce projet. 

II. Présentation du projet : 

Le présent projet consiste à étudier une tour (R+ 04) à usage d’habitation qui fait partie du 

projet de 40 / 470 / 1000 logements publics du programme de L’OPGI. 

Il sera implanté à la wilaya de ‘MOSTAGANEM’ « Mazagran » qui est considérée comme 

étant une zone de moyenne sismicité (zone Пa) selon la carte de zonage sismique par le 

RPA99version2003 et sera classée suivant son utilisation comme étant du groupe d’usage2 

(ouvrages courants ou d’importance moyenne) 

III. Caractéristiques générales : 

1. Les caractéristiques géométriques : 

Les caractéristiques géométriques de la structure sont comme suit : 

Dimension en hauteur 

 La hauteur de niveau de RDC est : 3,06 m 

 La hauteur de chaque niveau d’habitation est : 3,06 m  

 La hauteur totale du bâtiment est : 15,30 m 

Dimension en plan  

 La longueur totale du bâtiment en plan est : 28,60 m  

 La largeur totale du bâtiment en plan est : 19,76 m 

2. Les caractéristiques géotechniques du sol : 

Dans notre étude on a considéré que le sol assis de la construction est un sol meuble (S3). 

L’ouvrage appartient au groupe d’usage2 et par conséquent on a adopté : 

 La contrainte admissible du sol бsol = 2,5 bars  

 L’absence d’une nappe phréatique. 
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IV. Domaines d’application des règles B.A.E. L91 : 

Les règles de calcul B.A.E.L 91 sont applicables à tous types d’ouvrages en béton armé dont 

le béton mise en œuvre est constitué des granulats naturels normaux avec un dosage en ciment 

au moins égale à 300 kg / m2. 

V. Les sollicitations : 

Les sollicitations sont les efforts (effort normal & effort tranchant) et les moments (moment 

fléchissant & moment de torsion) calculées à partir des actions obtenues grâce à des méthodes 

appropriées. 

VI. Caractéristiques des matériaux : 

 

1. Béton Armé : 

C’est le matériau qui constitue l’ossature de notre ouvrage, il offre une bonne résistance 

mécanique à cause de ses deux composant : le Béton et l’acier. 

2. Le béton : 

C’est le résultat d’un mélange convenablement dosé de granulat, de liant, d’eau et d’adjuvant. 

Il offre une bonne résistance aux efforts de compression. 

Le Béton de notre ouvrage se compose de : 

 Un ciment portland composée CPJ45 avec un dosage de 350 kg/m2. 

 800 dm3 de gravier 5/25. 

 400 dm3 de sable 0/5. 

 180 L d’eau propre. 

Les caractéristiques du béton obtenu : 

 Résistance du béton : 

À la compression : Un béton est définit par une valeur de sa résistance à la 

compression (C.B.A 93,A2.1.1.1) à l’âge de 28 jours f c28 exprimée en MPa 

La résistance caractéristique à la compression fcj à l’âge de j ≤ 60 jours, est : 

𝑓𝑐𝑗 =
j

4,76 + 0,83j
fc28   Pour ∶ fc28 ≤ 40MPa 

 

𝑓𝑐𝑗 =
j

1,40 + 0,95j
fc28   Pour ∶ fc28 ≤ 40MPa 

Pour ∶ j ≥ 60jours fcj = 1,1 MPa 

 

On prévoit une résistance du béton à 28 jours de 25MPa facilement atteinte dans les chantiers 

régulièrement contrôlés. D’où : fc28 = 25MPa 

 

 À la traction : [C.B.A 93/A2.1.1.2] 

La résistance caractéristique à la traction du béton à l’âge de j jours est 

Conventionnellement définit par la relation : ftj = 0,6 + 0,06fcj (en MPA) 
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Cette formule étant valable pour les valeurs de : fcj ≤ 60MPa 

On aura donc pour : fc28 = 25MPa => ft28 = 2,1MPa 

 Contraintes limites de compression : 

La contrainte admissible de compression à l’état limite ultime est donnée par : 

σb = (0,85 × fc28) / 𝛾𝑏; [𝐂.𝐁.𝐀𝟗𝟑,𝐀. 𝟒. 𝟓. 𝟐] 

Avec : γb = 1,5 pour les cas courants (E.L.U). 

γb = 1,15 Pour les situations accidentelles. 

La contrainte admissible de compression à l’état limite de service est donnée par : 

σb = 0,6 × fc28 ; [𝐂. 𝐁. 𝐀 𝟗𝟑, 𝐀. 𝟒. 𝟓. 𝟐] 

 

Pour : fc28 = 25MPa => ̅σ̅b̅ = 15MPa 

 

 Contrainte limite de cisaillement : [C.B.A 93/A5.1.2.1] 

La contrainte limite de cisaillement prend les valeurs suivantes : 

Fissuration peut nuisible : τu = min [0,2 ×
fc28

γb
 ; 5 MPa]  

=> τu = min[3,34MPa; 5 MPa] = 3,34 MPa 

 

Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : τu = min [0,15 × 
fc28

γb
 ; 4 MPa] 

=> τu = min[2,5 MPa; 4 MPa] = 2,5 MPa 

 

 Module d’élasticité : [C.B.A 93/A2.1.2] 

Le module de déformation longitudinale du béton est donné par la formule suivante : 

Module instantané : pour les charges appliques avant 24h. 

Eij= 11000. √𝑓𝑐𝑗3
; fcj : exprimée en MPa 

Le module différé : pour les charges de long de durée. 

Evj = 3700. √𝑓𝑐𝑗3
; fcj: exprimée en MPa 

Dans notre cas on a : fc28 = 25MPa 

Donc : Ei28 = 32164,2 MPa et Ev28 = 10818,87 MPa 

 

3. L’Acier : 

Les aciers généralement utilisés pour le béton armé sont classés en 03 catégories : 

-barres lisses de nuance douce, mi-dure et dure (dureté naturelle). 

-barres à haute adhérence de nuance mi-dure ou dure obtenue par écrouissage à froid par 

torsion ou par traction. 



Chapitre Ⅰ                                                                                                                           présentation du projet 

5 
Etude d’un bâtiment(RDC+4) 

-treillis soudés. 

 La limite d’élasticité 𝐟e : 

Les désignations conventionnelles, les nuances et les limites d’élasticité correspondantes Sont 

données par le tableau suivant : 

Tableau. Ⅰ .1 : Les valeurs de la limite d’élasticité fe : 

Aciers Nuances Fe (Mpa) Diamètre 

Rond lisse FeE235 235 Ф6 et ф8 

Barres H. A FeE400 400 8, 10, 12, 14,16 et 20 

Treillis soudés en 

fils lisses 

FeE520 520 6  

 

L’acier choisi pour les armatures longitudinales est en acier en haute adhérence FeE400 type 

limite d’élasticité (fe = 400MPa) et pour les armatures transversales est un rond lisse FeE235 

(fe = 235MPa)  

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier ‘ Es’ est pris égale à : 

Es = 2.105 MPa  (C.B. A93 / A2.2.1) 

Contraintes limites : 

 Etat limite ultime : [C.B.A 93/A.4.3.2] 

 

 

             
𝑓𝑒

𝛾𝑠
          (Situation durable et transitoire) 

 

̅σ̅̅s =  

                 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
          (Situation accidentelle) 

 

Pour notre cas : 

 

              
400

1.15
= 348 MPa        (Situation durable et transitoire) 

  

̅σ̅̅s =  

                 
400

1
= 400  MPa          (Situation accidentelle) 

 

 

 Etat limite de service : [C.B.A 93/A.4.5.3] 

La contrainte de traction des armatures est donnée en fonction de type de la fissuration : 

1) Fissuration peu nuisible : aucune vérification à faire. 

 

2) Fissuration nuisible : σ̅̅s = min[
2

3
fe ; 110√(η x ft28) ] . 
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3) Fissuration très nuisible : σ̅̅s = min[ 0.5fe ; 110√(η x ft28) ] 

 

 

                                                              η =1    … Pour les ronds lisses. 

Avec η coefficient de fissuration :       

                                                             η = 1.6 … Pour les HA 



 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE Ⅱ 
Pré-dimensionnement des éléments 

résistants 
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I. Introduction  

Le pré dimensionnement des éléments de la structure doit respecter les règles de BAEL91, 

CBA99 et RPA99 (version 2003). 

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification de la résistance, la 

stabilité ainsi que la durabilité de l’ouvrage aux sollicitations pondérées et de service. 

II. Pré-dimensionnement des poutres :  

La hauteur d’une poutre continue doit respecter la condition de la flèche suivante : 

           
𝐿

15 
 ≤ h ≤ 

𝐿

10
         [ Formulaire du CBA P257 ] 

Au plus de cette vérification, les dimensions de la section droite de la poutre doivent respecter 

les règles données par l’article 7.5.1 du RPA99 : 

 

 b ≥ 20cm 

 h ≥ 30cm           

 
1

4
 ≤ 

ℎ

𝑏
 ≤ 4  

Avec :   

L :la plus grande portée de la poutre ;   

h : la hauteur totale de la poutre ; 

b : La largeur de la poutre. 

Poutres principales : 

L1 = 453cm                  L2 = 410cm              L3 = 410cm                      L4=453cm 

Poutres secondaires :  

L1 =200cm               L2 = 308cm              L 3 = 393cm                     L4 =340cm 

On prend Lmax : 

Lmax =453cm pour la poutre principale ; 

Lmax =393cm pour la poutre secondaire. 

Les résultats de calcul sont illustrés sur le tableau ci-dessous : 
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Type de 

poutres 

L(cm) 𝑳

𝟏𝟓
 

𝑳

𝟏𝟎
 

h(cm) b(cm) 𝒉

𝒃
 

Section 

adoptée(cm²) 

P P 453 30.2 45.3 35 30 1.16 30*35 

P S 393 26.2 39.3 30 30 1 30*30 

 

III. Pré-dimensionnement des planchers : 

Les planchers sont les aires planes limitant les étages et supportant les revêtements de sols. 

Deux fonctions principales leur sont dévolues : 

-fonction résistance : les planchers supportant leur poids propre et les surcharges 

d’exploitation ; 

-fonction isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 

On distingue deux planchers à utiliser : 

 Planchers à corps creux. 

 La dalle pleine en béton armé. 

1) Plancher à corps creux : 

  Il existe une très grande variété de planchers à corps creux, il est constitué par des poutrelles 

en béton armé sur lesquelles reposent des hourdis creux ; l’ensemble est recouvert par une 

dalles de répartition en béton armé d’un treillis soudé. L’entre-axe des poutrelles est de 60 cm.  

Les divers types de corps creux 

       Corps creux en béton de granulat lourd, 

       Corps creux en céramique multi alvéolaire, 

       Corps creux en pouzzolane, 

       Corps creux en fibragglo, polystyrène, bois, etc. 

Les épaisseurs sont généralement les suivantes : 

       Corps creux de 16 cm et dalle de 4 cm (20 cm). 

       Corps creux de 20 cm et dalle de 5 cm (25 cm). 

       Corps creux de 25 cm et dalle de 5 cm (30 cm). 
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On note :  

ht : Epaisseur totale du plancher ; 

h0 : Epaisseur de la dalle de compression ; 

(h-h0) : Epaisseur du corps creux. 

L’épaisseur du plancher est déterminée par la condition de flèche suivante : 

               
𝐿

25
≤ ℎ𝑡 ≤

𝐿

20
  [BAEL91 / 7.6.8, 424] 

Avec :   

 L : la plus grande portée entre nus d’appuis de la poutrelle. 

On a :    Lmax = (393-30) cm = 363 cm. 

L = 363 cm                   
363

25
=  14.52 𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑡 ≤

363

20
= 18.15 𝑐𝑚                        On prend 

 ht = 20 cm. 

2) La dalle pleine en béton armé : 

Le plancher est constitué par une dalle épaisse en béton armé, On utilise une dalle pleine au 

niveau du ‘hall’ afin d’obtenir une bonne résistance aux efforts horizontaux. 

1. Conditions de résistance à la flexion (BAEL91) : 

Pour des raisons de flexibilité et de rigidité, La hauteur de la dalle hd est donné par : 

 Cas d’une dalle ne porte que dans un seul sens : on considère qu’une dalle ne porte que 

dans un seul sens lorsque les deux conditions suivantes sont simultanément remplies : 

o 𝜌 = 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 ≤ 0.4 

o La dalle ne supporte que des charges uniformément reparties.  

                  hd = ( 
1

35
 ÷  

1

30
 ) Lx 

 Cas d’une dalle porte suivant deux directions : on considère qu’une dalle porte suivant 

deux directions si : 
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o 0.4 ≤ 𝜌 = 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
≤ 1                                               

o La dalle ne supporte que des charges uniformément réparties. 

o La dalle supporte des charges concentrées, quel que soit le rapport des portées Lx 

et Ly. 

hd = ( 
1

50
 ÷  

1

40
  ) Lx 

Avec : Lx ≤ Ly 

 Lx : Plus petite dimension du panneau de dalle. 

 Ly : Plus grande dimension du panneau de dalle. 

Pour le présent projet ; nous avons : 

 Lx = 300 cm 

 Ly = 306 cm 

𝜌 = 
300

306
 = 0.98                          0.4 ≤ 𝜌 = 0.98 ≤ 1 

Donc la dalle porte suivant les deux sens   
𝐿𝑥

50
 ≤ hd ≤ 

𝐿𝑥

40
 

6.72 𝑐𝑚 ≤ ℎ𝑑 ≤ 8.40 𝑐𝑚                        hd = 8 cm. 

L’épaisseur des dalles dépend souvent des conditions suivantes : 

2. Condition d’isolation Acoustique : 

o Contre les bruits Aériens : 2500 × hd ≥ 350 kg/m2  hd = 14 cm 

o Contre les bruits d’impacts : 2500 × hd ≥ 400 kg/m2  hd = 16 cm 

3. Condition de sécurité en matière d’incendie :  

o Pour une heure de coup de feu  hd = 7 cm. 

o Pour deux heures de coup de feu  hd = 11 cm. 

o Pour trois heures de coup de feu  hd = 17.5 cm. 

Conclusion : Pour satisfaire les conditions ci-dessus, On prend une épaisseur pour la dalle 

pleine hd = 16 cm. 

IV. Descente de charge : 

La charge permanente et la charge d’exploitation de chaque étage sont déterminées à partir de 

DOCUMENT TECHNIQUE REGLEMENTAIRE B.C.2.2 (DTR B.C. 2.2) 
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 Charges permanentes : 

La charge permanente comprend non seulement le poids propre des éléments porteurs, mais 

aussi les poids des éléments incorporés aux éléments porteurs tels que : plafond, sol, enduits 

et revêtements quelconques ainsi que ceux des éléments de la construction soutenus ou 

supportés par les éléments porteurs tels que : cloisons fixes, conduits de fumée … 

La valeur de telles charges se calcule d’après le volume des matériaux et leur densité la plus 

grande dans les conditions d’emploi. 

 Charges d’exploitation : 

Les charges d’exploitation sont celles qui résultent de l’usage des locaux par opposition au 

poids des ouvrages qui constituent ces locaux, ou à celui des équipements fixes. Elles 

correspondent au mobilier, au matériel, aux matières en dépôt et aux personnes et pour un 

mode normal d’occupation. En pratique toutefois, certains équipements fixes légers peuvent 

être inclus dans les valeurs fixées pour les charges d’exploitation. 

1) Plancher terrasse inaccessible : 

 Charges permanentes : 

Calcul de la forme de pente  

Selon le plan d’architecture : 

L=√10792 + 9032 = 1407 cm 

L=14.07m 

tg α = 1.5 % = 
1.5

100
 =0.015 

tg α = 
ℎ′
𝐿

2

   h’ = 
𝐿

2
 * tg α  

                                   h’ = 
14.07

2
 *0.015 = 0.1055m = 10.55cm 

                  hmoy = h’+5cm = 15.55 cm  
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Matériaux Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m3) 

G(KN/m²) 

1- Gravier roulé de protection  0.04 20 0.8 

2- Etanchéité multicouches 0.02 6 0.12 

3- La forme de la pente  0.15 22 3.30 

4- Isolation thermique  0.04 4 0.16 

5- Plancher à corps creux (16+4) - 0.20 2.8 

6- Enduit au ciment  0.015 18 0.27 

La charge permanente  Totale : 7.45KN/m2  

G = 7.45 KN/m2 

 Charges d’exploitation :  

Q = 1,00 KN/m2 

2) Plancher étage courant :  

 Charges permanentes : 

Matériaux  Epaisseur(m) Poids volumique 

(KN/m3) 

G(KN/m²) 

1-Carrelage+sable+mortier 0.05 - 1.04 

2-Plancher à corps creux (16+4) - 0.20 2.8 

3-Enduit au ciment 0.015 18 0.27 

4-Cloison légère - - 1 

La charge permanente  Totale : 5.11KN/m² 

G = 5.11 KN/m²  

 Charges d’exploitation : 

Nature du local Q (KN/m²) 

Logements y compris combles aménageables  1.5 

La charge d’exploitation  Totale : 1.5KN/m² 

Q = 1.5 KN/m² 

3) Dalle pleine en béton armé du hall : 

 Charges permanentes : 
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Matériaux Epaisseur(m) Poids volumique 

(KN/m3) 

G(KN/m²) 

1-Carrelage+sable+mortier 0.05 - 1.04 

2-Dalle pleine en béton armé 0.16 25 4 

3-Enduit au ciment 0.015 18 0.27 

La charge permanente  Totale : 5.31KN/m² 

G = 5.31 KN/m² 

 Charges d’exploitation : 

Q = 1.5 KN/m² 

Tableau. Ⅱ.1 :  Les charges et les combinaisons des charges  

Charge     

 

 

Niveau  

Type 

d’utilisation 

G 

(KN/m²) 

Q 

(KN/m²) 

qu= 

1.35G+1.5Q 

(KN/m2) 

qser=G+Q 

(KN/m2) 

Bande  

(m) 
𝑞̅=qu× 𝑏 

(KN/ml) 

𝑞𝑠̅=qser×b 

(KN/ml) 

Plancher 

terrasse 

Inaccessible 7.45 1 11.56 8.45 0.6 6.94 5.07 

1er     4éme 

étage 

Habitation  5.11 1.5 9.15 6.61 0.6 5.49 3.97 

Hall Habitation  5.31 1.5 9.42 6.81 1 9.420 6.81 

 

V. Pré-dimensionnement des poteaux :  

Pour le Pré-dimensionnement des poteaux, On utilise la loi de dégression. 

La loi de dégression : [DTR B.C. 2 .2]  

Elle s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux où les occupations des divers 

niveaux peuvent être considérées comme indépendantes. C’est le cas des bâtiments à 

usage d’habitation ou d’hébergement pour lesquels la loi de dégression dite également de 

base donnée ci-après est applicable. 

Cette dégression n’est pas cumulable avec les réductions pour grande surface. C’est-à-dire 

qu’elle s’applique à la valeur nominale de référence. Toutefois, il est loisible de prendre 

pour les premiers niveaux à partir du haut, la plus faible des charges résultant de 

l’application des articles5 et 6. 

 Soit Q0 la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le bâtiment. 
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Q1, Q2, Q3, …, Qn  les charges d’exploitation respectives des planchers des étages 1, 2, 3 … 

n numérotés à partir du sommet du bâtiment. 

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes : 

Sous toit ou terrasse                                                                   Q0 

Sous dernier étage                            (étage1)                             Q0 + Q1  

Sous étage immédiatement inférieur  

                                                          (étage2)                            Q0 +0.95(Q1 +Q2) 

                                                          (étage3)                            Q0 +0.90(Q1 +Q2 +Q3) 

                                                          (étage4)                            Q0 +0.85(Q1 +Q2 +Q3 +Q4) 

                                                            …….                                      …………………. 

                                                          (étage n)                            Q0 + 
3+𝑛

2∗𝑛
 (Q1 Q2 Q3+… Qn) 

Le coefficient  
3+𝑛

2∗𝑛
 étant valable pour n ≥ 5. 

Condition de RPA 99 (version 2003) : 

Les dimensions de la section transversales des poteaux doivent satisfaire les conditions 

suivantes : 

min (a, b ) ≥ 25 cm … .zone IIa 

min (a, b ) ≥ 
ℎ𝑒

20
                                                                        b 

 
1

4
 < 

𝑎

𝑏
 < 4                                                                                 

he : hauteur libre de l’étage  

                                                                                                                    a 

Critère de résistance [les règles BAEL91] : 

N rés.th : La valeur théorique de l’effort normal résistant. 

Nrés.th ≤  Br * σb + A *σs .  

Br : Section réduite du poteau, obtenue en déduisant de sa section réelle 1 cm d’épaisseur sur 

toute sa périphérie avec : 
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Br = (a – 2) (b – 2) ; a et b : en [cm]. 

 La résistance du béton comprimé : σbc = 14.2MPa. 

Pour : λ ≤ 50   α =  
𝟎.𝟖𝟓

𝟏+𝟎.𝟐(
𝝀

𝟑𝟓 
)²

 = 
𝟎.𝟖𝟓

𝜷
 

Avec : β = 1+0.2( 
𝝀

𝟑𝟓
)²  

N u : effort normal ultime agissant sur le poteau  

N u ≤ α * [ 
𝑩𝒓∗𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟎.𝟗∗ 𝜸𝒃
+ 

𝑨∗𝒇𝒆

𝜸𝒔
  ] 

Avec : γb : Coefficient de sécurité du béton = 1,5 ; 

            γs : Coefficient de sécurité de l’acier = 1,15 ; 

           fe : Nuance de l’acier (limite d’élasticité ; fe = 400 MPa ; 

           A : Section de l’armature à mettre en place ; 

            α : Coefficient dépendant de l’élancement λ 

Br ≥ 
𝜷∗𝑵𝒖

[ 
𝝈𝒃

𝟎.𝟗
+ 𝟎.𝟖𝟓  (

𝑨

𝑩𝒓
) 

𝒇𝒆

𝜸𝒔 
]
 …… (*) 

On prend : 
𝐴

𝐵𝑟
  0.8%  0,008(Zone IIa) (Mostaganem) Br A [RPA99/V2003]  

 s : Contrainte de l’acier ; σs = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 348 MPa 

 b : Résistance de calcul du béton : σ b = 0.85 * 
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 = 14.2 MPa 

Il est préférable de prendre λ ≤ 35 pour que toutes les armatures participent à la résistance, 

Suivant les règles BAEL91. 

 β=  1+0.2( 
35

35
)² = 1.2 

En introduisant ces valeurs dans l’inégalité (*), on trouve  

Br ≥ 
𝟏.𝟐∗𝑵𝒖

[
𝟏𝟒.𝟐

𝟎.𝟗
 +𝟎.𝟖𝟓 ( 

𝟎.𝟖

𝟏𝟎𝟎
)

𝟒𝟎𝟎

𝟏.𝟏𝟓
]∗𝟏𝟎

 = 0.661369 Nu  Br ≥ 0.661369 Nu 
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On peut tirer « a » et « b » sachant que : Br = (a – 2) × (b – 2) en [cm²] ; D’après le critère de 

résistance, on a : 

 Pu = 1,35Ng + 1,5Nq 

 Avec :  

Ng : Effort normal dus aux charges permanentes.  

Nq : Effort normal dus aux charges d’exploitations. 

Nu = 1,15 x Pu …………. [Les règles BAEL91] 

On va faire le dimensionnement en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire) et on 

prend : a=b 

Critère de flambement : 

Il faut vérifier que : 

 λ = 
𝑳𝒇

𝒊
 ≤ 35 

Avec : 

 λ : élancement ; 

Lf : Longueur de flambement.   

Lf = 0,7×L0 

L0 : Longueur libre du poteau 

i : Rayon de giration de la section de plan de flambement ; 

i = √
𝑰

𝑩
   

I : Moment d’inertie calculé dans le plan de flambement le plus défavorable.  

I = 
𝒂𝟒

𝟏𝟐
   … pour une section carrée  

B= a×b … [BAEL91 / B.8.4.1] 

B : Aire de la section du béton seul.  
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Tableau. Ⅱ.2 : La loi de dégression 

  

Niveau 

G[KN/m²]  

Q[KN/m²] 

 

 

G[KN/m²] 

 

Q[KN/m²] Corps creux 

4éme 7.45 1 7.45 1 

3éme 5.11 1.5 12.56 2.5 

2éme 5.11 1.5 17.67 3.85 

1er 5.11 1.5 22.78 5.05 

RDC 5.11 1.5 27.89 6.10 

 Valeurs partielles  Valeurs cumulées 

 

 Exemple de calcul : (4émeétage) 

On pend le poteau le plus sollicité  

La surface afférente est : 

S aff =  ( 
4.53

2
+  

4.1

2
) ∗ ( 

3.08

2
+  

3.93 

2
 ) = 4.315 * 3.505  

S aff = 15.12 m². 

 Poids propre des poutres principales et secondaire : 

P pp = 25*0.30*0.35 = 2.625KN/ml 

P ps = 25*0.30*0.30 = 2.25KN/ml 

 La longueur afférente de la poutre principale : 

L aff  =  
4.53

2
+

4.1

2
 = 4.315m 

 La longueur afférente de la poutre secondaire : 

L aff = 
3.08

2
+  

3.93

2
 = 3.505m 

 Poids total des poutres principales et secondaires : 
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P t = Ppp*Laff (pp)+Pps (ps)*Laff = 2.625*4.315+2.25*3.505  Pt = 19.21 KN 

N p = 1.35*Pt*n        Avec : n =nombre de plancher  

N p = 1.35*19.21*1  N p = 25.93 KN  

 Poids propre des planchers : 

G cumulé = 7.45KN/m² 

P cumulé = 1KN/m² 

N plancher = (1,35 *G cumulé +1,5 * P cumulé) * S aff  

N plancher = (1.35*7.45+1.5*1) *15.12  N plancher = 174.75KN 

Nu = 1,15 * Pu = 1,15* (N plancher + N P) = 1.15*(174.75+25.93)  Nu = 230.782KN 

 La section réduite de béton : 

Br ≥ 0.661369*Nu  Br ≥ 0.661369*230.782 = 152.632cm² 

Br = (a-2) *(b-2) ≥ 152.632cm² 

Pérennant une section carrée pour le poteau :  

Br = (a- 2) ² ≥ √152.632   a ² ≥ √152.632 +2    a=b= 14.35cm  

Donc on choisit (30X30) cm² pour la section de poteau du dernier niveau (terrasse) et on doit 

faire les vérifications suivantes : 

Remarque :  

Les valeurs des charges permanentes et des surcharges d’exploitations sont cumulées pour le 

calcul des autres étages. 

4. Vérification les conditions de RPA99 : 

1. min (a, b ) ≥ 25 cm … .zone Iia  min (30*30) ≥ 25 cm 

2. min (a, b ) ≥ 
ℎ𝑒

20
   min (a ,b) ≥ 

306

20
 = 15.3cm 

3. 
1

4
 < 

𝑎

𝑏
 < 4  0.25 < 

30

30
 = 1 < 4 

Donc  Conditions vérifiées   

5. Vérification au flambement : 
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On a : 

 λ = 
𝐿𝑓

𝑖
  ≤ 35  

Avec : i = √
𝐼

𝐵
      

B= a*b  B = 30*30 =900 cm² 

I = 
𝑎4

12
=  

304

12
 = 67500 cm4  i = √

67500

900
 = 8.66 cm  

Lf = 0.7 * L0 = 0.7 * 306 = 214.2 cm  λ= 
214.2

8.66
 =24.73 ≤ 35 condition vérifiée 

Tableau. Ⅱ.3 : Les choix des sections 

Niveau N(pp+ps)  

(Poutre chainage) 

[KN] 

Npl 

(plancher) 

[KN] 

Pu  

[KN] 

Nu 

 [KN] 

Br  

[cm²] 

A 

 [cm] 

Choix  

[cm] 

4ème étage 25.93 174.75 200.68 230.79 152.63 14.35 30 

3ème étage 
51.87 313.07 364.94 419.68 277.57 18.66 35 

2ème étage 
77.80 447.1 525.8 604.67 399.91 21.1 35 

1èr étage 103.73 579.52 683.25 785.74 519.66 24.8 40 

RDC 129.67 707.64 837.31 962.90 636.83 27.24 40 

 

Tableau.Ⅱ.4 : La vérification des conditions du (RPA99/V 2003) 

Niveau Choix [cm] Vérification RPA Vérification 

flambement 

min (a, b ) ≥ 25 cm  min (a, b ) ≥ (he/20) 1/4 < a/b < 4 

4ème étage 
30 cv cv cv cv 

3ème étage 35 cv cv cv cv 

2ème étage 
35 cv cv cv cv 

1èr étage 
40 cv cv cv cv 

RDC 40 cv cv cv cv 
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VI. Pré-dimensionnement des voiles : 

 Les voiles de contreventement : 

L’épaisseur du voile doit satisfaire les trois (03) conditions du [RPA99/A.7.7.1] 

1ère condition : 

e ≤ 
𝐿

4
 

Avec :  

   L : Largeur du voile correspondant à la portée minimale. 

2éme condition : 

e min ≥ 15 cm  

Avec : 

   e min : Epaisseur minimal du voile. 

3éme condition : 

Condition de rigidité aux extrémités 

e ≥ 
ℎ𝑒

20
 

Avec :  

   he : Hauteur libre d’étage.  

   he = h – h d   

Avec :  

   h : Hauteur d’étage. 

   h d : Hauteur de la dalle. 

Pour notre structure : 

 e ≤ 
200

4
 = 50 cm 

 e ≥ 
306−20

20
 = 14.3 cm 

 e min =15 cm 

on prendra e =15cm 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE Ⅲ 
Etude des plancher 
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I. Introduction : 

Les planchers sont des éléments horizontaux qui s’appuient sur les éléments porteurs (poutres, 

murs porteurs, …). Ils sont considérés comme des élément infiniment rigides (éléments 

indéformables). 

Ils jouent plusieurs rôles dans la construction, à savoir : 

a. Résistance aux charges permanentes et aux charges d’exploitation ; 

b. Reprise des efforts horizontaux dus au vent, séisme ou à la poussée des terres sur les 

murs en périphérique de sous-sol enterré et répartition de ces efforts aux éléments 

porteurs ; 

c. Séparation entre les différents niveaux et isolations thermique et acoustique ; 

d. Protection des personnes contre les risques d’incendie ; 

 

Ⅱ. Plancher à corps creux : 

Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux :  

 Les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de l’ensemble et 

reprennent les efforts de tractions grâce à leurs armatures   

 Une dalle de compression ou « hourdis » coulée sur les entrevous qui reprend les 

efforts de compression  

Le plancher par un chainage horizontale  

 
 

 

Fig .Ⅲ.1: Les éléments principaux d’un plancher à corps creux 

 

1. Pré-dimensionnement des poutrelles : 

Pour notre projet, nous avons un seul type de planchers à corps creux dans les 

déférents étages : 
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Fig.Ⅲ.2: coupe transversale d’un plancher à corps creux 

 

Avec : 

ht : Epaisseur totale du plancher. 

h0 : Epaisseur de la dalle de compression. 

(h-h0) : Epaisseur du corps creux. 

L’épaisseur du plancher est déterminée par la condition de flèche suivante : 

𝐿

20
< ℎ <

𝐿

25
[BAEL91 / 7.6.8, 424] 

 

Avec :  

L : La plus grande portée entre nus d’appuis de la poutrelle. 

 

On a:  

Lmax= (393-30) cm= 363 cm 

 

L = 363 cm 18.15 cm ≤ ht ≤ 14.52 cm 

On prendra : ht = (16+4) cm = 20cm. 

 

ht= 20 cm ;  

h1= 16 cm ;  

h0 = 4 cm. 

D’après le [BAEL91/A.4.1.3] ; on a : Ln = 60 cm 

 b 1 ≤ 

𝐿𝑛−𝑏0

2
 

b 1 ≤ 
𝐿

10
 

b 1 ≤ (6 8) h0 

Avec :  

Ln : la distance entre axes des nervures (Ln = 60cm) [DTR.B.C.2.2/Annexe C3] ;  
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L : la portée entre nus d’appuis (L= 3.63m) ; 

h0 : la hauteur de la dalle de compression ; 

b0 : l’épaisseur de la nervure (b0= 12cm). 

Donc : 

 

b1 ≤ 24 cm 

b1 ≤ 36.3 cm 

24 cm  ≤ b1 ≤ 32 cm  

 

On prend b 1 = 24 cm. 

La largeur de la dalle de compression est donc : b = 2*b1 + b0 = 60 cm 

2. Ferraillage de la dalle de compression : [BAEL 91/B .6.8.423] 

La dalle de compression doit comporter un quadrillage de barres dont les dimensions de 

mailles ne doivent pas dépasser :  

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles ; 

- 33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes : 

- Si Ln ≤ 50 cm alors   A  =
200

𝑓𝑒
cm²/ml 

A //≥
𝐴

2
cm²/ml 

  

- Si 50 ≤ Ln ≤ 80 cm alors   A  = 
4𝐿𝑛

𝑓𝑒
cm²/ml 

A //≥
𝐴

2
cm²/ml 

Avec :  

Ln : écartement entre axes des nervures ; 

fe :limite d’élasticité en MPa(fe = 520MPa) ; 

A  : armatures perpendiculaires aux nervures ; 

A // : armatures parallèles aux nervures. 

a) Armatures perpendiculaires aux nervures : 

Dans notre plancher, on a :  

Ln  60cm  50cm  Ln  80cm  
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Donc : 

A  = 
4∗𝐿𝑛

𝑓𝑒
=  

4∗60

520
A  =0.46cm²/ml 

∅ ≤ 6 mmOn prend Ø = 6mm   D’où   fe = 520 Mpa 

Choix des armatures :  

5Ø6/mlA = 1.41cm²/ml 

(  Ø6e = 20cm). 

b) Armatures parallèles aux nervures. 

A // ≥
A 

2
=  

0.46

2
= 0.23cm²/ml 

Choix des armatures :  

5Ø6/ml A = 1.41cm² /ml 

(    Ø6e = 20cm). 

Le treillis soudé adopté est :Ts Ø6(200*200)mm². 

3. Evaluation des charges : 

Etat limite ultime : Qu = (1,35G +1,5Q) ×b  

Etat limite de service : Qs = (G+Q) ×b 

 

Type de plancher Destination G 

[KN/m²] 

Q 

[KN/m²] 

b 

[m] 

Qu 

[KN/m²] 

Qser 

[KN/m²] 

Terrasse Inaccessible 7.45 1 0.6 6.93 5.07 

Etage courant Habitation 5.11 1.5 0.6 5.49 3.97 

 

4. Etude des poutrelles : 

Dans le cas de planchers comportant des poutres (secondaires et principales) surmontées 

par une dalle générale à laquelle elles sont liées,il est légitime d’utiliser pour le calcul des 

poutres, les méthodes de calcul simplifiées dont le domaine d’application est 

essentiellement défini en fonction du rapport de la charge d’exploitation aux charges 

permanentes et limité, éventuellement par des conditions complémentaires : 

[B A E L 91/B.6.2 ,20] 

 Méthode forfaitaire pour les plancher à charges d’exploitation modérée ;  

[B A E L 91/B.6.2 ,21]   

 Méthode Caquot pour les plancher à charges d’exploitation relativement élevée ; 

 [B A E L 91/B.6.2 ,22]  
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Type des poutrelles:  

Type 1 

 

Type 2 

 

Type 3 

 

a) Méthode forfaitaire pour le calcul des poutres de plancher à charge 

d’exploitation modérée : 

Un plancher est dit à charge d’exploitation modéré si les conditions suivantes sont 

remplies : 

-la charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente et à 

5000N/m² ; 

-il n’existe pas de charges localisées importantes ; 

-les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées ; 

-les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 ; 

-la fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

Si une des conditions n’est pas vérifiée, on appliquera la méthode de Caquot minoré. 

 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 

Plancher terrasse : 

1. Q = 100 daN/m² 
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Donc Q =100 daN/m² < max (2G ; 500) Condition vérifiée  

2. Les moments d’inerties sont constantsCondition vérifiée  

3. 0.8≤
Li+1 

Li
 = 

3.93

3.08
= 1,27 > 1,25  Condition non vérifiée  

4. la fissuration est peu nuisible  Condition vérifiée 

Etage courant : 

1. Q = 150 daN/m² 

Donc Q =150 daN/m² < max (2G ; 500)  Condition vérifiée  

2. Les moments d’inerties sont constantsCondition vérifiée  

3. 0.8≤
Li+1 

Li
 = 

3.93

3.08
= 1,27 > 1,25  Condition non vérifiée  

4. la fissuration est peu nuisible  Condition vérifiée 

Conclusion : 

La méthode forfaitaire n’est pas applicable pour les types 1, 2, 3car la condition (3) 

n’est pas vérifiée donc ce type de poutrelle sera étudiés par la méthode de Caquot 

minoré. 

b) Méthode Caquot pour le calcul des poutres de plancher à charge 

d’exploitation relativement élevée : 

On se trouve dans ce cas lorsque les conditions indiquées au paragraphe a)ne sont pas 

remplies. En pratique, il en sera ainsi lorsque la charge d’exploitation sera supérieure à 

deux fois la charge permanente ou à 5000N/m². 

Nous ne considérerons ici que le cas des poutres pour lesquelles les moments d’inertie 

dans les différentes travées sont égaux et pour lesquelles la solidarité avec les poteaux est 

négligée. Pour les autres cas (poutres à moment d’inertie variables d’une travée à l’autre, 

poutres solidaires des poteaux qui les supportent) on pourra se reporter à l’annexe F2 des 

règles B.A.E.L. 

Pour appliquer cette méthode il faut diminuer les moments sur appuis dus aux seules 

charges permanentes par application aux valeurs trouvées d’un coefficient compris entre 1 

et 2/3 ; les valeurs des moments en travée sont majorées en conséquence. 

Caquot a établi une méthode de calcul directe et pratique qui l’avantage de libérer le 

projecteur de toute résolution de système d’équations linéaires. En effet, l’auteur a basé sa 

méthode sur la théorie générale des poutres continues, mais en considérant que le moment 

sur un appuis donné ne dépend principalement que des charges situées sur les travées 

adjacentes à cet appui. Cette judicieuse hypothèse simplifie énormément les calculs et 

réduit ainsi le problème à l’étude d’une série des poutres à deux travées une fois 

hyperstatique. 
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 Moments sur appuis intermédiaires : 

Mi = - 
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
 

Avec :  

l’= l : pour une travée de rive ;  

l’= 0.8 l : pour une travée intermédiaire;  

lw’ et le’: étant les portées des travées fictives à gauche et à droite de l’appui ; 

l : la portée réelle de la travée. 

 Appuis de rives : 

Mi = -0.2 
𝑞𝑟∗ 𝑙2

8
 

 Efforts tranchants : 

Tw = q
𝐿

2
 + 

|𝑀𝑤 |−|𝑀𝑒 |

𝐿
 

Te = q
𝐿

2
 -  

|𝑀𝑤 |−|𝑀𝑒 |

𝐿
 

 Application de la méthode Caquot : 

Plancher terrasse :(type de poutrelle à étudiée) 

Type 2 

 

a) Moment fléchissant en appuis : 

La charge ultime réduite : 𝑞𝑢
𝑟 = (1,35* 

2

3
*G +1,5*Q) *b = (1.35* 

2

3
 * 7.45+1.5*1) *0.6  

𝒒𝒖
𝒓  = 4.923KN/ml 

      La charge de service réduite : 𝑞𝑠𝑒𝑟
𝑟  = ( 

2

3
 *G +Q) *b = (

2

3
 * 7.45+1) *0.6 

𝒒𝒔𝒆𝒓
𝒓  = 3.58KN/ml 

 Etat limite ultime 

𝑴𝟏
𝒖 = 

𝒒𝒖∗ 𝒍𝟏
𝟐

𝟖
= 

𝟒.𝟗𝟐𝟑∗𝟐.𝟎𝟎² 

𝟖
 = 2. 4615KN.m 

𝑴𝟏
𝒖 = 2. 4615KN.m 

𝑴𝟓
𝒖 = 

𝒒𝒖∗ 𝒍𝟓
𝟐

𝟖
  = 

𝟒.𝟗𝟐𝟑∗𝟑.𝟒² 

𝟖
 = 7. 1137KN.m 
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𝑴𝟓
𝒖 = 7. 1137KN.m 

 Etat limite de service 

𝑴𝟏
𝒔𝒆𝒓 = 

𝒒𝒔𝒆𝒓∗ 𝒍𝟏
𝟐

𝟖
  = 

𝟑.𝟓𝟖∗𝟐.𝟎𝟎² 

𝟖
 = 1. 79KN.m 

𝑴𝟏
𝒔𝒆𝒓 = 1. 79KN.m 

𝑴𝟓
𝒔𝒆𝒓 = 

𝒒𝒔𝒆𝒓∗ 𝒍𝟓
𝟐

𝟖
  = 

𝟑.𝟓𝟖∗𝟑.𝟒² 

𝟖
 = 5. 1731KN.m 

𝑴𝟓
𝒔𝒆𝒓 = 5. 1731KN.m 

b) Appuis de rive (1 et 5) : 

 Etat limite ultime 

𝑴𝒂𝟏
𝒖 = -0.2 * 𝑀1

𝑢 = -0.2 * 2.4615 

𝑴𝒂𝟏
𝒖  = -0. 4923KN.m 

𝑴𝒂𝟓
𝒖 = -0.2 * 𝑀5

𝑢 = -0.2 * 7. 1137 

𝑴𝒂𝟏
𝒖  = -1. 42274KN.m 

 Etat limite de service 

𝑴𝒂𝟏
𝒔𝒆𝒓= -0.2 * 𝑀1

𝑠𝑒𝑟 = -0.2 * 1. 79 

𝑴𝒂𝟏
𝒔𝒆𝒓 = -0. 358KN.m 

𝑴𝒂𝟓
𝒔𝒆𝒓= -0.2 * 𝑀5

𝑠𝑒𝑟 = -0.2 * 5. 1731 

𝑴𝒂𝟓
𝒔𝒆𝒓 = -1. 03462KN.m 

c) Appuis intermédiaires (2,3 et 4) : 

 Etat limite ultime 

Ma2 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

4.923∗2.003+4.923∗(0.8∗3.08)3

8.5∗(2+0.8∗3.08)
 

Ma2 = 0. 90297KN.m 

Ma3 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

4.923∗(0.8∗3.08)3+4.923∗(0.8∗3.93)3

8.5∗(0.8∗3.08+0.8∗3.93)
 

Ma3= 1. 66461KN.m 

Ma4 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

4.923∗(3.93∗0.8)3+4.923∗3.43

8.5∗(0.8∗3.93+3.4)
 

Ma4= 0. 72808KN.m 

 

 Etat limite de service 
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Ma2 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

3.58∗2.003+3.58∗(0.8∗3.08)3

8.5∗(2+0.8∗3.08)
 

Ma2 = 0. 65664KN.m 

Ma3 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

3.58∗(0.8∗3.08)3+3.58∗(0.8∗3.93)3

8.5∗(0.8∗3.08+0.8∗3.93)
 

Ma3= 1. 21050KN.m 

Ma4 = -  
𝑞𝑤𝑙𝑤

′3+𝑞𝑒𝑙𝑒
′3

8.5(𝑙𝑤
′ +𝑙𝑒

′ )
= - 

3.58∗(3.93∗0.8)3+3.58∗3.43

8.5∗(0.8∗3.93+3.4)
 

Ma4= 0.52946KN.m 

 

d) Calcul de l’effort tranchant : 

Tw = q 
𝐿

2
 + 

|𝑀𝑤 |−|𝑀𝑒 |

𝐿
 

Te = q 
𝐿

2
 -  

|𝑀𝑤 |−|𝑀𝑒 |

𝐿
 

Travée de rive (1-2)  

 Etat limite ultime 

De gauche : 

      Tw = 4.923*
2

2
 + 

|𝟎.𝟗𝟎𝟐𝟗𝟕 |−|−𝟎.𝟒𝟗𝟐𝟑 |

2
 

Tw = 5.128KN 

De droite : 

      Te = 4.923*
2

2
 -  

|𝟎.𝟗𝟎𝟐𝟗𝟕 |−|−𝟎.𝟒𝟗𝟐𝟑 |

2
 

Te = 4.718KN 

 Etat limite de service 

De gauche : 

Tw = 3.58*
2

2
 + 

|𝟎.𝟔𝟓𝟔𝟔𝟒|−|−𝟎.𝟑𝟓𝟖|

2
 

      Tw = 3.72932KN 

      De droite : 

      Te = 3.58*
2

2
 -  

|𝟎.𝟔𝟓𝟔𝟔𝟒|−|−𝟎.𝟑𝟓𝟖|

2
 

      Te = 3.43068KN 
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e) Calcul de l’abscisse de Mt maximum (x0) : 

X0 = 
𝑀1−𝑀2

𝐿1∗𝑞
+ 

𝐿1

2
 

Travée de rive (1-2)  

 Etat limite ultime 

X0 = 
𝑀1−𝑀2

𝐿1∗𝑞
+ 

𝐿1

2
 = 

0.90297+0.4923

2∗4.923
+  

2

2
X0 =1.14 m 

 

 Etat limite de service 

       X0 = 
𝑀1−𝑀2

𝐿1∗𝑞
+ 

𝐿1

2
 = 

𝟎.𝟔𝟓𝟔𝟔𝟒+𝟎.𝟑𝟓𝟖

2∗3.58
+ 

2

2
X0 =1.14 m 

f) Moment fléchissant en travées :  

M(X0) = (
𝑞𝑢 𝑙𝑖

2
𝑥0 −  

𝑞𝑢 𝑥0
2

2
) +  

𝑀𝑖−1− 𝑀𝑖

𝑙𝑖
𝑥0- |𝑀𝑖−1| 

Travée de rive (1-2)  

 Etat limite ultime 

M(X0) = (
𝑞𝑢 𝑙𝑖

2
𝑥0 −  

𝑞𝑢 𝑥0
2

2
) + 𝑀𝑒 ∗  

𝑥0

𝑙𝑖
+ Mw * (1-

𝑥0

𝑙𝑖
) 

𝑀𝑡1
𝑢  = (

4.923∗2

2
∗ 1.14 − 

4.923∗1.142

2
) +  0.90297 ∗

1.14

2
- 0.4923(1-

1.14

2
) 

𝑴𝒕𝟏
𝒖  = 2. 716KN.m 

 Etat limite de service 

𝑀𝑡1
𝑠𝑒𝑟= (

𝟑.𝟓𝟖∗𝟐

2
∗ 1.14 −  

3.58∗1.142

2
) +  0. 65664 ∗

1.14

2
- 0. 358(1-

1.14

2
) 

𝑴𝒕𝟏
𝒔𝒆𝒓= 1. 975KN.m 
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 Type1 

 

Tableau .Ⅲ.1: Tableau récapitulatif des moments fléchissant ,efforts tranchant type1  

 Type2 

 

Appuis 

Moment en appuis 
M[KN.m] 

Travée 

L’abscisse X0[m] 
Moment en 

travée 

Mt[KN.m] 

Effort tranchant[KN] 

ELU ELS ELU ELS  ELU  ELS 
ELU ELS 

Gauche Droite Gauche Droite 

1 -0,4923 -0,358 1 1,14 1,14 2,716 1,98 5,128 4,718 3,7293 3,4306 

2 0,90297 0,65664 2 1,59 1,59 7,128 5,18 7,8287 7,3341 5,69302 5,33337 

3 1,6646 1,2105 3 1,92 1,92 10,706 7,79 9,4354 9,9119 6,8614 7,20799 

4 0,7281 0,52946 
4 1,57 1,57 6,807 4,95 8,5734 8,1648 6,23458 5,93742 

5 -1,4227 -1,03462 

Tableau .Ⅲ.2: Tableau récapitulatif des moments fléchissant ,efforts tranchant type2 

 

 Type3 

 

Appuis 

Moment en appuis 
M[KN.m] 

Travée 

L’abscisse X0[m] 
Moment en travée 

Mt[KN.m] 
Effort tranchant[KN] 

ELU ELS ELU ELS  ELU  ELS 
ELU ELS 

Gauche Droite Gauche Droite 

1 -1,167 -0,849 1 1,628 1,628 5,6929 3,6219 7,2586 7,9043 5,278 5,748 

2 0,173 0,1258 
2 1,857 1,858 8,5556 6,2216 -5,105 10,201 -2,7 7,4184 

3 -1,9 -1,382 
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Appuis 

Moment en appuis 
M[KN.m] 

Travée 

L’abscisse X0[m] 
Moment en 

travée 
Mt[KN.m] 

Effort tranchant[KN] 

ELU ELS ELU ELS  ELU  ELS 
ELU ELS 

Gauche Droite Gauche Droite 

1 -0,4923 -0,358 1 1,14 1,14 2,716 1,975 5,128 4,718 3,7293 3,4306 

2 0,90297 0,65664 2 1,59 1,59 7,128 5,183 7,8287 7,3341 5,69302 5,33337 

3 1,6646 1,2105 3 1,82 1,82 9,845 7,16 9,4354 9,9119 6,8614 7,20799 

4 -1,0819 -0,78675 
4 1,76 1,76 6,583 2,707 8,05089 8,6873 5,8546 6,31739 

5 0 0 

6 1,78535 1,2983 5 1,81 1,81 8,034 5,839 8,8942 8,4782 6,4679 5,7041 

7 -1,4144 -1,0285 6 1,5 1,5 7,348 5,343 8,23506 8,4539 5,9885 6,1477 

Tableau .Ⅲ.3: Tableau récapitulatif des moments fléchissant ,efforts tranchant type3 

 

c) Déterminations des armatures : 

Les armatures longitudinales :  

A. En travée : 
 Etat limite ultime (E.L.U) : 

𝐌𝐭
𝐔 = 10,706 KN.m 

 Vérification de l’étendue de la zone comprimée : 

Soit M0 : Moment fléchissant équilibré par la table de compression d’où :  

M0 =𝝈𝒃 * b*h0 *(d - 
𝒉𝟎

𝟐
 ) 

d = 0.9 h = 18 cm 

M0 = 11,33*60 *4* (18 - 
4

2
 ) = 43.507 KN.m 

𝑀𝑡
𝑈<𝑀0          La zone comprimée se trouve dans la table de compression donc la section de 

calcul sera une section rectangulaire de dimension (b× h)cm2 

 Vérification de l’existence de l’armature comprimée : 

𝝁 =   
𝑴𝒕

𝑼

𝝈𝒃 . 𝐛 . 𝒅𝟐 

𝜇=
10,706

11,33 .  60 .  182
 = 0.0486 

𝜇 < 𝜇𝐿 = 0.392 (Acier FeE400)              A’ ∄ et  1000𝜀𝑠 > 1000𝜀𝐿                    𝜎𝑠 = 348 MPa 

𝛼 = 1.25 ( 1 −  √(1 − 2𝜇 ) ) = 0.062 
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𝛽 = 1 − 0.4 𝛼 = 1 − 0.4 (0.062) = 0.975 

At = 
𝑀𝑡

𝑈

𝜎𝑠 .  𝛽 .  𝑑
 = 

10706

348 .  0,975 .  18
 = 1.75 𝑐𝑚2 

 Condition de non fragilité : [BAEL91 / A.4.2.1] 

Amin = 0.23. b .d.
𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
 

Amin =0.23*60*18*
1.75

400
                       Amin = 1.1 cm2 

At = max (At ; Amin)                  A = 1.75 cm2 

 

 Etat limite de service (ELS) : 

𝐌𝐭
𝐬𝐞𝐫 = 7.79 KN.m 

On a : - Flexion simple 

           - Section rectangulaire A’ ∄         Si 
𝛾−1

2
 + 

𝑓𝑐28

100
>𝛼𝜎𝑏 < 𝜎𝑏̅̅ ̅ 

- Acier FeE400  

𝛾 =  
𝑀𝑡

𝑈

𝑀𝑡
𝑠𝑒𝑟 = 

10706

7790
 = 1.37                 

𝛾−1

2
 + 

𝑓𝑐28

100
 = 0.435 > 0.062  

𝝈𝒃 < 𝝈̅𝒃 = 12 MPa  

Fissuration peu nuisible : Aucune vérification de 𝜎𝑠                       Les armatures à L’E.L.U 

seront maintenues. 

- Choix des armatures : 

3T10                       A = 2.36 cm2 

B. En appuis : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

𝐌𝐚
𝐔 = - 1.900 KN.m 

𝑀𝑎< 0         La section de calcul sera une section rectangulaire (b0× h) cm2 

 Vérification de l’existence de l’armature comprimée : 

𝜇 =  
𝑀𝑎

𝑈

𝜎𝑏.  𝑏0 .𝑑2
 = 

1900

11.33 .  12 .  182
 = 0.043 

𝜇 < 𝜇𝐿 = 0.392 (Acier FeE400)            A’∄ et 1000𝜀𝑠 > 1000𝜀𝐿                  𝜎𝑠 = 
𝑓𝑒

𝜎𝑠
 = 348 MPa 

𝜶 = 𝟏. 𝟐𝟓 (𝟏 − √𝟏 − 𝟐𝝁 ) = 0.054 

𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.978 
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𝐴𝑎 = 
𝑀𝑎

𝑈

𝜎𝑠 .  𝛽 .𝑑
 = 

1900

348 .0.978 .18
 = 0.31 cm 

 Etat limite de service (ELS) : 

𝐌𝐚
𝐬𝐞𝐫 = - 1.382 KN.m 

On a :   

- Flexion simple 

- Section rectangulaire A’ ∄        Si 
𝛾−1

2
 + 

𝑓𝑐28

100
>𝛼𝜎𝑏<𝜎𝑏̅̅ ̅ 

- Acier FeE400 

γ = 
𝑀𝑎

𝑠𝑒𝑟

𝑀𝑎
𝑠𝑒𝑟 = 

1900

1382
 = 1.37               0.43 >𝛼 = 0.054 

 𝜎𝑏 < 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 12 MPa 

 Fissuration peu nuisible ; aucune vérification pour 𝜎𝑠 

                Les armatures calculées à L’ELUR seront maintenues. 

- Choix des armatures : 

1T10 = 0.50 cm2 

Tmax = 10.201 KN 

 

- Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaire à la ligne moyenne c’est-à-

dire : 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅ [BAEL91 / A.5.1,211] 

𝝉𝒖 = 
𝑻𝒎𝒂𝒙

𝒃𝟎 .  𝒅
[BAEL91 / A.5.1 , 1] 

𝜏𝑢  = 
10201

12 .  18 .  100
 = 0.472 MPa 

Fissuration peu nuisible                𝜏𝑢̅ = min (
0.2 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 5) MPa  [BAEL91 / A.5.1,211] 

𝜏𝑢̅ = 4.67 MPa 

𝜏𝑢 <𝜏𝑢̅              les armatures transversales ( cadres + étriers ) sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne de la poutrelle. 

 

- Diamétre des armatures transversales : [BAEL91 / A.7.2,9] 

𝜑𝑡 ≤ min[
ℎ

35
 ,

𝑏0

10
 , 𝜑𝐿

𝑚𝑖𝑛] mm 

𝜑𝑡 ≤ min[5.71 ; 12 ; 10]mm 

𝜑𝑡 ≤ 5.71 𝑚𝑚 
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On prend 𝜑𝑡 = 6 𝑚𝑚 avec une nuance d’acier FeE215 

𝑨𝒕 = 2𝝋6 = 0.57 cm2 

- Calcul d’espacement des armatures transversales avec  

𝐴𝑡

𝑏0𝛿𝑡
≥  

𝜏𝑢−0.3 𝑓𝑡28 𝐾

0.9 𝑓𝑒
 Avec K = 1            Flexion simple [CBA93 / A.5.1.2.3] 

𝛿𝑡 ≤ min  ( 0.9𝑑 ; 40𝑐𝑚)                        [CBA93 / A.5.1.2.2] 

𝐴𝑡

𝑏0𝛿𝑡
≤ 0.4 𝑀𝑃𝑎                                        [CBA93 / A.5.1.2.2] 

 

𝛿𝑡1 ≤  
𝐴𝑡 × 0.9 × 𝑓𝑒

𝑏0 × 𝛾𝑠  ( 𝜏𝑢 − 0.3𝑓𝑡28)
𝛿𝑡1 ≤  

0,57 × 0,9 × 215

12 × 1,15 (0,472 − 0,3 × 1,8
 

𝛿𝑡2 ≤ min(0.9𝑑 ; 40 𝑐𝑚) 𝛿𝑡2 ≤ min(16,2 ; 40 ) 𝑐𝑚 

𝛿𝑡3 ≤  
𝐴𝑡  × 𝑓𝑒

𝑏0 × 0.4
𝛿𝑡3  ≤  

0,57 × 215

12 × 0,4
 

 

𝛅𝐭𝟏 ≤  −𝟏𝟕. 𝟓𝟑𝟑 𝐜𝐦 

𝛅𝐭𝟐 ≤  𝟏𝟔. 𝟐 𝐜𝐦 

𝛅𝐭𝟑 ≤  𝟐𝟓. 𝟓𝟑 𝐜𝐦 

 

𝛿𝑡 ≤ 16,2 𝑐𝑚                           Donc on prend : 𝜹𝒕 = 15 cm 

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

a- Appui de rive : 

Tu : l’effort tranchant. 

Al = section des armatures longitudinales inférieures. 

Il faut vérifier que : 

Al≥
𝑇𝑢 × 𝛾𝑠

𝑓𝑒
  

Al = 2,36 cm2𝐴𝑙>
𝑇𝑢 × 𝛾𝑠

𝑓𝑒
 

𝑇𝑢 × 𝛾𝑠

𝑓𝑒
= 

10201 ×1,15

400 ×100
 = 0,30 cm2 

Les armatures longitudinales de section Al peuvent résister à l’effort de traction provoqué par 

l’effort tranchant donc elles doivent étres ancrées au déla du bord de l’appui. 

b – Appui intermediaire : [BAEL91 / A.5.1.3,81] 



Chapitre Ⅲ                                                                                                                             Etude des planchers 

39 
Etude d’un bâtiment (RDC+4) 

Vérification si les armatures sont soumises à l’effort de traction : 

𝑀𝑈
𝑀𝐴𝑋> 0,9 d . 𝑇𝑈 

𝑀𝑈
𝑀𝐴𝑋 : Moment maximum sur appui ( Mu = - 1,9 KN.m ) 

0,9 d . 𝑇𝑢 = 0,9 . 18 . 10-2 . 10,201 = 1,65 KN.m 

|𝑀𝑢| = 1,9 KN.m > 1,65  donc l’armature inférieure ne sera pas soumise à 

aucun effort de traction. 

* Vérification de la fléche : 

La vérification de la fléche se fait à l’ ELS 

 Condition de vérification de la fléche : [BAEL91 / B.7.5] 

ℎ

𝐿
  ≥  

1

16

20

363
= 0,05  <

1

16
= 0,0625 ( 𝑐. 𝑣 ) 

ℎ

𝐿
 ≥  

1

10
[

𝑀𝑡
𝑠

𝑀0
𝑠]  Avec : 𝑀𝑡

𝑠 : le moment max en travée. 

𝑀0
𝑠 = 

𝑞𝑠𝑒𝑟 . 𝐿
2

8
 = 

5070 .(3,632)

8
 = 9788.20 N.m 

0,043 < 0,800 ( c.v ) 

𝐴𝑠
𝑡

𝑏0 .  𝑑
 = 

2,36

60 ,18
 = 0.0021 ≤  

4,2

𝑓𝑒
 = 0.011 

On doit vérifier que :  

∆𝑓𝑡
 = ( 𝑓𝑔𝑣

 - 𝑓𝑗𝑖
 ) + ( 𝑓𝑝𝑖

 -𝑓𝑔𝑖
  ) ≤  ∆𝑓𝑡 𝑚𝑎𝑥

 

Telle que :  

𝑓𝑔𝑣
 ; 𝑓𝑔𝑖

 : les fléches dues à la charge g 

𝑓𝑗𝑖
 : la fléche dues à la charge j 

𝑓𝑝𝑖 
∶ la fléche dues à la charge totale p 

g : charge permanente après mise en place des cloisons 

j : charge permanente avant mise en place des cloisons 

p : charge totale 

 g = G . 0,6 = 7,45 . 0,6 = 4,470 KN/ml 

 j = ( G – 75 ) 0,6 = 4,020 KN/ml 

 p = ( G + Q ) 0,6 = ( 7,45 + 1,00 ) 0,6 = 5,070 KN/ml 

* Calcul des moments fléchissants :  
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𝑀𝑔 = 0,75  . 𝑀0𝑔
 = 0,75 . 4,470 . 

3,632

8
 = 5,521 KN.m 

𝑀𝑗  = 0,75  . 𝑀0𝑗
 = 0,75 . 4,020 . 

3,632

8
 = 4.966 KN.m 

𝑀𝑝 = 0,75 . 𝑀0𝑝
= 0,75 . 5,070 . 

3,632

8
 = 6,263 KN.m 

* Calcul des modules de déformation longitudinales : 

𝐸𝑖 = 11000 . √𝑓𝑐28
3

 = 32164,2 MPa 

𝐸𝑣 = 3700 . √𝑓𝑐28
3

 = 10818,87 MPa 

* Calcul des moments d’inertie fictifs :  

𝐼𝑓𝑔𝑣
 = 

1,1 . 𝐼0

1+ 𝜆𝑣  . 𝜇𝑔
 

𝐼0 : moment d’inertie de la section totale homogéne par rapport à un axe passant par le centre 

de gravité. 

* Coordonnées de centre de gravité : 

V1 = 
4 .  60 .  2 +12 .  16 .  (8+4)+15 .  2,36 .  18

4 .  60 + 12 .16 +15 .  2,36
 

V1 = 7,32 cm 

V2 = h – V1 = 20 – 7,32 = 12,68 cm 

I0 = 19451,645 cm4 

𝜆𝑖 = 
0,05 𝑓𝑡28

[2 + 3
 𝑏0
𝑏

] 𝜌
 

* Calcul de 𝝆 ∶ 

𝜌 =  
𝐴

𝑏0 .  𝑑
 = 

2,36

12 .  18
 = 0.0109 

𝜆𝑖  = 3,70 

𝜆𝑣 = 
2

5
𝜆𝑖  = 1,48 

𝜇𝑔 = 1 - 
1,75 .  𝑓𝑡28

4 .  𝜌 .  𝜎𝑠𝑔+ 𝑓𝑡28
 

𝝈𝒔 = 
𝑴

𝑨 .  𝜷𝟏 . 𝒅
 

𝜌1 = 100 . 𝜌 = 1,09𝛽1 = 0,856 

𝜎𝑠
𝑔 = 

4470

2,36 .  0,856 .  18
 = 122,92 MPa 

𝜎𝑠
𝑝 = 

6263

2,36 .  0,856 .  18
 = 172,23 MPa 
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𝜎𝑠
𝑗 = 

4966

2,36 .  0,856 .  18 
 = 136,56 MPa 

 

𝜇𝑔 = 1 - 
1,75 .  2,1

4 .  0,0109 .  122,92+2,1
 = 0,51 

𝜇𝑗 = 1 -    
1,75 .  2,1

4 .  0,0109 .  136,56 +2,1
  = 0,54 

𝜇𝑝 = 1 -        
1,75 .  2,1

4 .  0,0109 .  172,23+2,1
= 0.62 

 

𝑰𝒇𝒈𝒗
=

𝟏,𝟏 𝑰𝟎

𝟏+ 𝝀𝑽 .  𝝁𝒈
 = 

𝟏,𝟏 .  𝟏𝟗𝟒𝟓𝟏,𝟔𝟒𝟓

𝟏+ 𝟏,𝟒𝟖 .  𝟎,𝟓𝟏
 = 12193,31cm4 

 

𝑰𝒇𝒋𝒊
= 

𝟏,𝟏 𝑰𝟎

𝟏+ 𝝀𝒊 .  𝝁𝒋
 = 

𝟏,𝟏 .  𝟏𝟗𝟒𝟓𝟏,𝟔𝟒𝟓

𝟏+ 𝟑,𝟕𝟎 .  𝟎,𝟓𝟒
 = 7137,03cm4 

 

𝐈𝒇𝒑𝒊
= 

𝟏,𝟏 𝑰𝟎

𝟏+ 𝝀𝒊 .  𝝁𝒑
 = 

𝟏,𝟏 .  𝟏𝟗𝟒𝟓𝟏,𝟔𝟒𝟓

𝟏+ 𝟑,𝟕𝟎 .  𝟎,𝟔𝟐
 = 6495,69cm4 

 

𝐈𝒇𝒈𝒊
=

𝟏,𝟏 𝑰𝟎

𝟏+ 𝝀𝒊 .  𝝁𝒈
 = 

𝟏,𝟏 .  𝟏𝟗𝟒𝟓𝟏,𝟔𝟒𝟓

𝟏+ 𝟑,𝟕𝟎 .  𝟎,𝟓𝟏
 = 7411,43cm4 

 

𝑓𝑔𝑣
 = 

𝑀𝑔 .  𝑙2

10 .  𝐸𝑣  .  𝐼𝑓𝑔𝑣

 = 
5,521 .  103 .  (3,632)

10 .  10818,87 .  12193,91
 = 0,550 cm 

 

𝑓𝑔𝑖
=

𝑀𝑔 .  𝑙2

10 .  𝐸𝑖  .  𝐼𝑓𝑔𝑖

 = 
5,521 .  103 .  (3,632)

10 .  32164,2 .  7411,43
 = 0,305 cm 

 

𝑓𝑗𝑖
=

𝑀𝑔 .  𝑙2

10 .  𝐸𝑖  .  𝐼𝑓𝑔𝑖

 = 
5,521 .  103.  (3,632)

10 .  32164,2 .  7137,03
 = 0,285 cm 

 

𝑓𝑝𝑖
=

𝑀𝑔 .  𝑙2

10 .  𝐸𝑖  .  𝐼𝑓𝑝𝑖

 = 
5,521 .  103.  (3,632)

10 .  32164,2  .  6495,69
 = 0,395 cm 
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* Calcul de la fléche totale : 

∆𝒇𝒕
 = (𝒇𝒈𝒗

−  𝒇𝒋𝒊
) + (𝒇𝒑𝒊

− 𝒇𝒈𝒊
) 

∆𝒇𝒕
= (𝟎, 𝟓𝟓𝟎 − 𝟎, 𝟐𝟖𝟓) +  (𝟎, 𝟑𝟗𝟓 − 𝟎, 𝟑𝟎𝟓) 

∆𝒇𝒕
= 0,355 = 3,55 mm 

* Calcul de la fléche admissible :  

∆𝑓𝑡𝑚𝑎𝑥
= 

363

500 
 = 0,7 cm 

 ∆𝒇𝒕
  = 3,55 mm<∆𝑓𝑡𝑚𝑎𝑥

= 7 mm 

La vérification de la fléche totale est satisfaisante 

Ⅲ. Plancher a dalle pleine : 

Les dalles pleines sont des éléments rectangulaires, de dimensions Lx et Ly, appuyés sur leurs 

quatre côtés. 

Nous désignerons par Lx la plus petite dimension de la dalle, on aura donc Lx ≤ Ly. 

En général, on considère dans l’étude des dalles une tranche de 1m de largeur, c’est-à-dire que 

l’on a b=100cm. 

a) Méthode de calcul : 

1. La dalle ne porte que dans un seul sens : 

On considère qu’une dalle ne porte que dans un seul sens lorsque les deux conditions 

suivantes sont simultanément remplies : 

-le rapport 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
est inférieur à 0.4 (Lx < 0.4 Ly) ; 

-la dalle ne supporte que des charges uniformément réparties. 

Dans ce cas, on évalue les moments en ne tenant compte de la flexion que suivant la petite 

portée et les moments sont déterminés par application de la méthode forfaitaire. 

Les moments ainsi obtenus permettent de déterminer les contraintes, ou les valeurs des 

armatures, pour les barres disposées parallèlement à Lx. 

Ces armatures doivent, en outre, avoir une valeur supérieure à celle résultant de la 

condition de non-fragilité et leurs écartements doivent respecter les règles données dans 

B.A.E.L 

Suivant la direction parallèle à Ly on dispose à la partie inférieure de la dalle, des 

armatures, dites de répartition, dont la section est au moins égale à : 
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𝐴𝑥

4
 Si les charges appliquées sont uniformément réparties. 

(Ax = section des armatures disposées parallèlement à Lx) 

Sur les appuis, le long des petits côtés, les moments d’encastrements sont pris égaux à 

ceux obtenus le long des grands côtés. 

En ce qui concerne les charges transmises par le hourdis aux poutres secondaires, on 

néglige l’effet de continuité, c’est-à-dire que l’effort tranchant est calculé comme si le 

hourdis reposait à ses deux extrémités sur des appuis simples. 

2. La dalle porte suivant deux directions : 

On considère qu’une dalle porte suivant deux directions si : 

-le rapport 
𝐿𝑥

𝐿𝑦
est supérieur ou égal à 0.4 (Lx ≥ 0.4 Ly)et si la dalle ne supporte que des 

charges uniformément réparties ; 

-la dalle supporte des charges concentrées, quel que soit le rapport des portées Lx et Ly. 

Dans le cas envisagé, on détermine les moments suivant les deux directions Lx et Ly et on 

calcule les armatures parallèles à ces deux directions en fonction des moments trouvés. 

Pour notre projet, nous avons un seul plancher à dalle pleine dans les déférents étages, le 

panneau de dalle de notre structure porte suivant deux directions et leur calcul se fera en 

flexion simple. 

Lx= 300cm 

Ly= 306cm  

0.4 <
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 = 

300

306
 = 0.980 ≤ 1 => Donc le panneau de dalle de notre structure portent 

suivant deux directions et son calcul se fera en flexion simple. 

 Diamètre des armatures : 

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

[Pratique du BAEL 91-14.5]. 

∅max ≤ hd /10  

Avec hd = 16 cm.  

∅max ≤ 16/ 10 = 1,6 cm => on prendra ∅ = 10 mm. 

 Calcul de l’enrobage :  

La fissuration est considérée comme peu nuisible => a = 10 mm  

Cx = a + ∅ /2  

Cy = a + ∅ + ∅/ 2 

 => Cx = 10 + 10 /2 = 15 mm  
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       Cy = 10 + 10 + 10 /2 = 25 mm 

 hauteurs utiles : 

dx = hd – Cx = 16 – 1,5 = 14,5 cm  

dy = hd – Cy = 16 – 2,5 = 13,5 cm  

 Espacement maximal des armatures : [Article BAEL IV.5.c] 

Pour les armatures suivent le sens x-x : δ ≤ min(3hd; 33cm) = 33 cm  

Pour les armatures suivent le sens y-y : δ ≤ min(4hd; 45cm) = 45 cm 

b) Evaluation des charges et sollicitaions : 

D’après la descente de charges effectuée dans le (chapitre II) ; on a :  

G = 5,31 KN/m² et Q = 1,50 KN/m² 

a. Combinaison fondamentales :  

 Etat limite ultime (E .L.U) :  

q̅u̅ = 1,35G + 1,5Q  

q̅u̅ = 1,35 × 5,31 + 1,5 × 1,50 = 9.42 KN/m²  

Pour une bande de 1m de largeur :  

qu = q̅u̅ × 1,00 = 9.42 KN/mL  

 Etat limite de service (E.L.S) :  

q̅̅ser = G + Q  

q̅̅ser = 5,31 + 1,50 = 6,81 KN/m² 

Pour une bande de 1m de largeur :  

qser = q̅̅ser × 1,00 = 6,81 KN/mL. 

b. Calcul des sollicitations : 

Panneau de dalle dont au moins un appui peut assurer un encastrement partiel :  

 Etat limite ultime (E .L.U) :  

Mx= μx× qu × lx²=> Suivant la direction lx ;  

My= μy × Mxu => Suivant la direction ly.  

 Etat limite de service (E.L.S) :  

Mx = μx × qser × lx²=> Suivant la direction lx ;  

My = μy  × Mx ser => Suivant la direction ly .  

Avec :μx et μy = 𝑓(ρ; ν) et ρ = lx/ ly 

 Coefficient de poisson ν :  
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 = 0  Etats limites ultimes (béton fissuré) . 

 =0,2  Etats limites de service (béton non fissuré). 

 

En travée : 

Mtx=0,85 Mx  

Mty=0,85 My  

En appuis intermédiaires : 

Max= - 0,5 Mx  

May= - 0,5 My  

 En appuis de rives :  

Marx= - 0,3 Mx  

Mary= - 0,3 My 

c) Application : 

Lx= 300cm 

Ly= 306cm 

Sens(x-x) 

 Etat limite ultime (E .L.U) :  

Mx= μx× qu × lx² = 0.0385 * 9.42 * 3² = 3.26403KN.m 

My= μy × Mxu = 0.956 *3.26403=3.12041KN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) :  

Mx = μx × qser × lx² = 0.0459 * 6.81 *3² =2.81321KN.m 

My = μy  × Mx ser = 0.970 *2.81321 = 2.72881KN.m 

Avec :μx et μy = 𝑓(ρ; ν) et ρ = lx/ ly 

 Coefficient de poisson ν :  

 = 0  Etats limites ultimes (béton fissuré) . 

 =0,2  Etats limites de service (béton non fissuré). 

Sens(y-y) 

 Etat limite ultime (E .L.U) :  

Mx= μx× qu × lx² = 0.0385 * 9.42 * 3.06² = 3.3959KN.m 

My= μy × Mxu = 0.956 *3.3959=3.24651KN.m 
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 Etat limite de service (E.L.S) :  

Mx = μx × qser × lx² = 0.0459 * 6.81 *3.06² =2.9269KN.m 

My = μy  × Mx ser = 0.970 *2.9269 = 2.8391KN.m 

Avec :μx et μy = 𝑓(ρ; ν) et ρ = lx/ ly 

 

a. Moment fléchissant en appuis : 

 Etat limite ultime (E.L.U) 

Sens(x-x) 

Max= - 0,5 Mx = -0.5 * 3.26403KN.m = -1.632KN.m 

May= - 0,5 My = -0.5 * 3.12041KN.m = -1.5602 KN.m 

 

Sens(y-y) 

Max= - 0,5 Mx = -0.5 * 3.3959KN.m = -1.698 KN.m 

May= - 0,5 My = -0.5 * 3.24651KN.m = -1.6233 KN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) 

Sens(x-x) 

Max= - 0,5 Mx = -0.5 * 2.81321KN.m= -1.4067 KN.m 

May= - 0,5 My = -0.5 * 2.72881KN.m = -1.3644 KN.m 

Sens(y-y) 

Max= - 0,5 Mx = -0.5 * 2.9269KN.m= -1.46346 KN.m 

May= - 0,5 My = -0.5 * 2.8391KN.m = - 1.4196 KN.m 

 

b. Moment fléchissant en travées : 

 Etat limite ultime (E.L.U) 

Sens(x-x) 

Max= 0.85 Mx = 0.85 * 3.26403KN.m = 2.7744KN.m 

May= 0,85 My = 0.85* 3.12041KN.m = 2.6523 KN.m 

 

Sens(y-y) 

Max=  0,85 Mx = 0.85 * 3.3959KN.m = 2.8865 KN.m 

May= 0,85 My = 0.85 * 3.24651KN.m = 2.7595 KN.m 
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 Etat limite de service (E.L.S) 

Sens(x-x) 

     Max=  0,85 Mx = 0.85 * 2.81321KN.m= 2.3912 KN.m 

     May=  0,85 My = 0.85 * 2.72881KN.m = 2.3195 KN.m 

Sens(y-y) 

     Max=  0,85 Mx = 0.85 * 2.9269KN.m= 2.4879KN.m 

     May= 0,85 My = 0.85 * 2.8391KN.m = 2.4132 KN.m 

c. Moment fléchissant en appui de rive: 

 Etat limite ultime (E.L.U) 

Sens(x-x) 

Max= - 0,3 Mx = -0.3 * 3.26403KN.m = -0.9792KN.m 

May= - 0,3 My = -0.3 * 3.12041KN.m = -0.9361 KN.m 

 

Sens(y-y) 

Max= - 0,3 Mx = -0.3 * 3.3959KN.m = -1.0189 KN.m 

May= - 0,3 My = -0.3 * 3.24651KN.m = -0.974 KN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) 

Sens(x-x) 

     Max= - 0,3 Mx = -0.3 * 2.81321KN.m= -0.844 KN.m 

     May= - 0,3 My = -0.3 * 2.72881KN.m = -0.8187 KN.m 

Sens(y-y) 

     Max= - 0,3 Mx = -0.3 * 2.9269KN.m= -0.8781 KN.m 

     May= - 0,3 My = -0.3 * 2.8391KN.m = - 0.8517 KN.m 

Tableau .Ⅲ.4 :Les  sollicitations maximales 

sens ELU ELS 

Mappuis rive Mtravée Mappuis inter Mappuis rive Mtravée Mappuis inter 

(X-X) -0.9361 2.7744 -1.5602 -0.8187 2.3912 -1.3644 

(Y-Y) -0.974 2.8865 -1.6233 -0.8517 2.4879 -1.4196 

 

d) Calcul du ferrailage de la dalle pleine : 

 

 Sens ( x-x ) 

a ) En travée : 
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Etat limite ultime ( E.L.U ) 

𝑴𝒖
𝒕𝒙

 = 2,744 KN.m 

 

 

Vérification de l’existence de l’armature comprimées : 

 

14,5 

  16 

 

𝜇 =  
𝑀𝑢

𝑡𝑥

𝜎𝑏 .  𝑏 .  𝑑2
 = 

2744,4

14,2 .  100  .  (14,52)
 = 0,01                                    100 

𝜇 = 𝟎, 𝟎𝟏 < 𝜇𝑙  = 0,392            ( Acier FeE400)           A’ ∄ ; 1000𝜀𝑠 > 1000𝜀𝑙  

𝜎𝑠 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 348 MPa  

𝛼 = 1,25 ( 1 −  √1 − 2𝜇 )                 𝛼 = 0,0125 

𝛽 = 1 – 0,4 𝛼𝛽 = 0,995 

 

Détermination des armatures : 

A = 
𝑀𝑢

𝑡𝑥

𝜎𝑠 .  𝛽  .  𝑑𝑥
 = 

2744,4

348 .  0,995  .  14,5
 = 0,55 cm2 / ml 

 Condition de non fragilité : 

Acier FeE400 :  Amin = 0 ,0008 . b . h = 0,0008 . 100 . 16 = 1,28 cm2 / ml 

A = Max ( Acal ; Amin )                           A = 1,28 cm2 / ml 

 Ecartement des armatures :  

𝛿 ≤ min  ( 3ℎ𝑑  ;  33 𝑐𝑚 ) =  33 𝑐𝑚 

Choix des armatures :  

5 T 10                                    A = 3,93 cm2 / m 

T 10                                        e = 20 cm 

Etat limite de service (E.L.S) 

𝑴𝒔𝒆𝒓
𝒕𝒙

 = 2,3912 KN.m 
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Flexion simple                         𝛂 ≤  
𝛄−𝟏

𝟐
+  

𝐟𝐜𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝛔𝐛  ≤  𝛔𝐛̅̅ ̅ = 0,6 𝐟𝐜𝟐𝟖

 = 15 MPa 

St rectangulaire avec A’ ∄ 

Acier FeE400  

 

Avec : 𝛾 =  
𝑀𝑢

𝑡𝑥

𝑀𝑠
𝑡𝑥

=  
2744,4

2391,2
 = 1,147 

                    𝛼 = 0,0125 ≤ 0,3445 𝜎𝑏  ≤  𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15 MPa 

 Conclusion :  

 𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅ = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂 

 Fissuration peu nuisible  

 ( aucune verification pour 𝝈𝒔 ) 

Donc les armatures calculées à L’ E.L.U seront maintenues . 

b ) En appuis :  

Etat limite ultime ( E.L.U )  

𝑴𝒂𝒙
𝒖  = - 1,5602 KN.m 

 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =  
𝑀𝑢

𝑎𝑥

𝜎𝑏  .  𝑏 .  𝑑2
 = 

1560,2

14,2 .  100  .  (14,52)
 = 0,005 

𝜇 = 0,005 < 𝜇𝑙  = 0,392            ( Acier FeE400)           A’ ∄ ; 1000𝜀𝑠 > 1000𝜀𝑙  

𝜎𝑠 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 348 MPa  

𝛼 = 1,25 ( 1 −  √1 − 2𝜇 )                 𝛼 = 0,006 

𝛽 = 1 – 0,4 𝛼𝛽 = 0,997 

 

Détermination des armatures :  

A = 
𝑀𝑢

𝑎𝑥

𝜎𝑠 .  𝛽  .  𝑑𝑦
 = 

1560,2

348 .  0,997  .  14,5
 = 0,31 cm2 / ml 

 

Condition de non fragilité : 

Acier FeE400 :  Amin = 0 ,0008 . b . h = 0,0008 . 100 . 16 = 1,28 cm2 / ml 

A = Max ( Acal ; Amin )                           A = 1,28 cm2 / ml 

Ecartement des armatures :  
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𝜹 ≤ 𝐦𝐢𝐧  ( 𝟑𝒉𝒅  ;  𝟑𝟑 𝒄𝒎 ) =  𝟑𝟑 𝒄𝒎 

Choix des armatures :  

5 T 10                                    A = 3,93 cm2 / m 

T 10                                        e = 20 cm 

Etat limite service ( E.L.S )  

𝑴𝒂𝒙
𝒔𝒆𝒓 = - 1,3644 KN.m 

 

Flexion simple 

                                                si    𝜶 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+  

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 0,6 𝒇𝒄𝟐𝟖

 = 15 MPa 

St rectangulaire avec A’ ∄ 

 

Acier FeE400  

 

Avec : 𝜸 =  
𝑴𝒖

𝒂𝒙

𝑴𝒔
𝒂𝒙

 = 
𝟏𝟓𝟔𝟎,𝟐

𝟏𝟑𝟔𝟒,𝟒
 = 1,143 

𝜶 = 𝟎, 𝟎𝟎𝟔 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+  

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 = 0,3215           𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 15 MPa 

 

 𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅ = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂 

 Fissuration peu nuisible  

 ( aucune verification pour 𝝈𝒔 ) 

Donc les armatures calculées à L’ E.L.U seront maintenues 

 

 

 

 Sens y-y 

 

a ) En travée: 

Etat limite ultime ( E.L.U ) 

𝑴𝒖
𝒕𝒚

 = 2,8865 KN.m 
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Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =  
𝑀𝑢

𝑡𝑦

𝜎𝑏  .  𝑏 .  𝑑2
 = 

2886,5

14,2 .  100  .  (13,52)
 = 0,0111 

𝝁 = 𝟎, 𝟎𝟏𝟏𝟏 < 𝝁𝒍 = 0,392            ( Acier FeE400)           A’ ∄ ; 𝟏𝟎𝟎𝟎𝜺𝒔 > 1000𝜺𝒍 

𝝈𝒔 = 
𝒇𝒆

𝜸𝒔
 = 348 MPa  

𝛼 = 1,25 ( 1 −  √1 − 2𝜇 )                 𝛼 = 0,0140 

𝛽 = 1 – 0,4 𝛼𝛽 = 0,944 

Détermination des armatures : 

A = 
𝑀𝑢

𝑡𝑦

𝜎𝑠 .  𝛽  .  𝑑𝑦
 = 

2886,5

348 .  0,944  .  13,5
 = 0,65 cm2 / ml 

Choix des armatures :  

4 T 10                                    A = 3,14 cm2 / m 

T 10                                        e = 25 cm 

 

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

𝑴𝒔
𝒕𝒚

 = 2,4879 KN.m 

Flexion simple 

                                                si    𝜶 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+  

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 0,6 𝒇𝒄𝟐𝟖

 = 15 MPa 

St rectangulaire avec A’ ∄ 

 

Acier FeE400  

 

Avec : 𝛾 =  
𝑴𝒖

𝒕𝒚

𝑴𝒔
𝒕𝒚

 = 
2886,5

2487,9
 = 1,160 

𝛼 = 0,0139 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+ 

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 = 0,33            𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 15 MPa 

 

 𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅ = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂 

 Fissuration peu nuisible  

 ( aucune verification pour 𝝈𝒔 ) 

Donc les armatures calculées à L’ E.L.U seront maintenues 

b ) En appuis : 
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Etat limite ultime ( E.L.U ) : 

𝑴𝒂𝒚
𝒖  = - 1,6233 KN.m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝝁 =  
𝑴𝒖

𝒂𝒚

𝝈𝒃 .  𝒃 .  𝒅𝟐
 = 

𝟏𝟔𝟐𝟑,𝟑

𝟏𝟒,𝟐 .  𝟏𝟎𝟎  .  (𝟏𝟑,𝟓𝟐)
 = 0,006 

𝝁 = 𝟎, 𝟎𝟎𝟔 < 𝝁𝒍 = 0,392            ( Acier FeE400)           A’ ∄ ; 𝟏𝟎𝟎𝟎𝜺𝒔 > 1000𝜺𝒍 

𝝈𝒔 = 
𝒇𝒆

𝜸𝒔
 = 348 MPa  

𝜶 = 𝟏, 𝟐𝟓 ( 𝟏 − √𝟏 − 𝟐𝝁 )                 𝜶 = 𝟎, 𝟎𝟎𝟖 

𝜷 = 𝟏 – 0,4 𝜶𝜷 = 𝟎, 𝟗𝟗𝟔 

Détermination des armatures : 

A = 
𝑴𝒖

𝒕𝒚

𝝈𝒔 .  𝜷  .  𝒅𝒚
 = 

𝟏𝟔𝟐𝟑,𝟑

𝟑𝟒𝟖 .  𝟎,𝟗𝟗𝟔 .  𝟏𝟑,𝟓
 = 0,35 cm2 / ml 

 

 

Condition de non fragilité : 

Acier FeE400 :  Amin = 0 ,0008 . b . h = 0,0008 . 100 . 16 = 1,28 cm2 / ml 

A = Max ( Acal ; Amin )                           A = 1,28 cm2 / ml 

 

Ecartement des armatures :  

δ ≤ min(4hd; 45cm) = 45 cm 

 

Choix des armatures :  

4 T 10                                    A = 3,14 cm2 / m 

T 10                                        e = 25 cm 

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

𝑴𝒔
𝒂𝒚

 = -1,4196 KN.m 

Flexion simple 

St rectangulaire avec A’ ∄          si   𝜶 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+ 

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 0,6 𝒇𝒄𝟐𝟖

 = 15 MPa 

Acier FeE400  
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Avec : 𝛾 =  
𝑴𝒖

𝒂𝒚

𝑴𝒔
𝒂𝒚

 = 
1623,3

1419,6
 = 1,143 

𝜶 = 𝟎, 𝟎𝟏𝟐 ≤  
𝜸−𝟏

𝟐
+  

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 = 0,32           𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅  = 15 MPa 

 

 𝝈𝒃  ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅ = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂 

 Fissuration peu nuisible  

 ( aucune verification pour 𝝈𝒔 ) 

Donc les armatures calculées à L’ E.L.U seront maintenues 

e ) Vérification des contraintes de cisaillement : [CBA93 / A.5.2.2] 

𝜏𝑢= 
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏 .  𝑑
< 𝜏𝑢̅̅ ̅ 

𝜏𝑢:Contrainte tangente ; 

𝜏𝑢̅̅ ̅ :Contrainte tangente admissible ; 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 : Effort tranchant max ; 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 10 , 201 KN/ml 

𝜏𝑢 = 
10201

100 .  14,5 .  102
 = 0.07 MPa        

𝜏𝑢 = 0.05 𝑓𝑐28 = 1 MPa 

𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ 

Donc il n’ya pas de reprise de bétonnage  Les armatures transversales ne sont pas  

                                                                            Necessaires 

 

 

d ) Vérification de la fléche 

 Condition de la fléche : 

ℎ

𝐿𝑥

>
𝑀𝑡𝑥

𝑠𝑒𝑟

𝑀𝑥
𝑠𝑒𝑟 

𝜌 =  
𝐴

𝑏 .  𝑑
<

2

𝑓𝑒

3,00

100 .  14,5
<

2

400
0,0021 < 0,005 ( c.v ) 

Conclusion : 

l’une des deux conditions n’est pas vérifiée donc le calcul de la fléche est necesssaire.  
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On doit vérifier que :  (𝑓𝑔𝑣
− 𝑓𝑗𝑖

) +  (𝑓𝑝𝑖
− 𝑓𝑔𝑖

) ≤ ∆𝒇𝒕𝒎𝒂𝒙
 

𝑓𝑔𝑣
 ;  𝑓𝑔𝑖

∶ 𝑙𝑒𝑠 fléches dues à la charge g ; 

𝑓𝑗𝑖
∶ la fléche dues à la charge j ; 

𝑓𝑝𝑖
∶ la fléches dues à la charge totale p ;  

g : charge permanente après mise en place des cloisons ; 

g = G × 1 = 531 × 1 = 531 𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

j : charge permanente avant mise en place des cloisons ; 

j = ( 531 – 100 ) = 431 daN/ml 

p : charge totale p = ( G + Q ) × 1 = ( 531 + 150 ) = 681 daN/ml 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

CHAPITRE Ⅳ 
Etude des éléments non structuraux 
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I. Définition : 

L’escalier est une construction architecturale constitué d’une suite de marches permettant de 

passer à pied d’un niveau à un autre. 

Il est conçu de manière à être parcouru par les utilisateurs avec un minimum d’effort et un 

maximum de sécurité. 

II. Elements constitutifs d’un escalier : 

 

Fig.ІѴ.1: Coupe sur la cage d’escalier 

 

Emmarchement : Longueur de la marche. 

g : Giron (largeur d’une marche). 

h : Hauteur d’une marche. 

Contre marche : Partie verticale d’une marche. 

Volée :l’ensemble des marches qui réunissent deux paliers (avec 20 marches au maximum). 

Le limon : la poutre qui porte la volée du côté du vide. 

Le jour j:la distance entre les  projections horizontales de deux limons consécutifs. 

Mur d’échiffre : Mur qui limite l’escalier. 

Paillasse :la dalle située sous l’escalier. 
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Le collet : Bord qui limite l’escalier du côté du jour. 

Ligne de foulée : Courbe décrite par une personne prenant l’escalier. 

Palier de repos : Partie horizontale d’un escalier entre 2 volées. 

Palier d’arrivée : Palier d’étage. 

L’échappée : La distance entre la partie de la construction située au-dessus de l’escalier et la 

marche qui se trouve à l’aplomb de cet obstacle, afin qu’on ne risque pas de se heurter la tête 

en montant l’escalier cette distance doit être au moins égale à 2.20m. 

 

Fig .ІѴ.2 : Coupe sur paillasse 

 

Pour que l’escalier puisse être monté facilement, il faut avoir entre ces deux quantités la 

relation : 

2h+g = environ 64 cm 

Dans notre projet, On a un seul type d’escalier à deux volées avec un palier intermédiaire. 

 

  1. Pré-dimensionnement : 

Selon le plan d’architecture, on a : 

Le giron : g = 30 cm 

La hauteur de la marche : h = 17 cm 

Le pré-dimensionnement des escaliers doit respecter la formule de ‘ BLONDEL ‘ suivante : 

59 𝑐𝑚 ≤ 𝑔 + 2ℎ ≤ 66 𝑐𝑚 ; Selon cette formule ; il faut que : 

59 𝑐𝑚 ≤ 𝑔 + 2ℎ ≤ 66 𝑐𝑚59 𝑐𝑚 ≤ 30 + 2 × 17 = 64 𝑐𝑚 ≤ 66 𝑐𝑚(C.V) 
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 Contre marches : 

NC = 
𝐻

ℎ
=  

306

17
 = 18 contre marches. (On a 9 contre marches par volée) 

 L’inclinaison de la paillasse : 

tan 𝛼 = 
ℎ

𝑔
 = 

17

30
 = 0.57                 𝛼 = 29.54° 

 La longueur de la paillasse : 

L’=
ℎ ×𝑛

𝑠𝑖𝑛𝛼
 = 

0.17 ×8

sin (29.54°)
 = 2.76 m 

Lpai = L’ + Lpalier= 2.76 + 1.45 = 4.21 m 

 

 Epaisseur de la paillasse : 

𝐿𝑝𝑎𝑖

30
≤ 𝑒𝑝 ≤  

𝐿𝑝𝑎𝑖

20
 

421

30
≤ 𝑒𝑝 ≤

421

20
  ;     14.03 ≤ 𝑒𝑝 ≤ 21.05 (𝑐𝑚) 

ep = 15 cm 

1. Descente des charges : 

a) Volée : 

a) Charges permanentes : 

- Revêtement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable) ….......................1.04 KN/m2 

- Revêtement vertical (104×
ℎ

𝑔
 ) …………………………..…………………...0.5894 KN/m2 

- Poids propre des marches (2200×
ℎ

2
 ) …………………………………………...1.87 KN/m2 

- Poids propre de la paillasse (2500×  
𝑒𝑝

cos 𝛼
) ……………………………………..4.31 KN/m2 

- Enduit en ciment (18×
1.5

cos 𝛼
 ) …………………………………………………..0.31 KN/m2 

G1 = 8.12 KN/m2 

b) Surcharge d’exploitation :     Q = 2.5 KN/m2 

 

c) Combinaisons fondamentales  

 Etat limite ultime (E.L.U)  

𝑞1
𝑢 = 1.35G1 + 1.5Q = 1.35× 8.12 + 1.5×2.5 = 14.72KN/m2 

 Etat limite de service (E.L.S) 

𝑞1
𝑠𝑒𝑟  = G1 + Q = 8.12 + 2.5 = 10.62 KN/m2 

Pour une bande de 1m de largeur : 
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𝑞1
𝑢̅̅ ̅̅̅ = 𝑞1

𝑢 × 1.00 = 14.72 × 1.00 = 14.72KN/ml 

𝑞1
𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅ = 𝑞1

𝑠𝑒𝑟 × 1.00 = 10.62 × 1.00 = 10.62 KN/ml 

b) Palier :  

 

a) Charges permanentes : 

- Revêtement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable)………………...1.04 KN/m2 

- Poids propre du palier (2500×  𝑒𝑝)……………………………………………3.75KN/m² 

- Enduit au ciment (18 daN/m2/cm × 1.5) ……………………………………...0.27KN/m² 

G2 = 5.06 KN/m2 

b) Surcharge d’exploitation :    Q = 2.5 KN/m2 

 

c) Combinaisons fondamentales  

 Etat limite ultime (E.L.U)  

     𝑞2
𝑢 = 1.35G2 + 1.5Q = 1.35 × 5.06 + 1.5 × 2.5 =  𝟏𝟎. 𝟓𝟖 𝐊𝐍/𝐦² 

 Etat limite de service (E.L.S)  

𝑞2
𝑠𝑒𝑟 = G2 + Q = 5.06 + 2.5 = 7.56 KN/m² 

Pour une bande de 1m de largeur : 

𝑞2
𝑢̅̅ ̅̅ ̅ = 𝑞2

𝑢 × 1.00 = 10.58 × 1.00 = 10.58KN/ml 

𝑞2
𝑠𝑒𝑟̅̅ ̅̅ ̅̅ ̅ = 𝑞2

𝑠𝑒𝑟 × 1.00 = 7.56 × 1.00 = 7.56 KN/ml 

                   𝒒𝟏
𝒖 = 14.72 KN/ml 𝒒𝟐

𝒖 = 10.58 KN/ml 

                     𝒒𝟏
𝒔𝒆𝒓 = 10.62 KN/ml                                                     𝒒𝟐

𝒔𝒆𝒓 = 7.56 KN/ml 

 
Fig.ІѴ.3 : Schéma statique d’un escalier a paillasse avec palier de repos 

 

  4 Evaluation calcul et Vérification des élements à l’ELU et l’ELS : 

Calcul des réactions 𝑹𝑨 ;  𝑹𝑩 ∶ 
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+𝑅𝐴 − 𝑞𝑢
1 × 2.76 −  𝑞𝑢

2 × 1.45 +  𝑅𝐵 = 0 

+𝑅𝐴–14.72× 2.76 −  10.58 × 1.45 +  𝑅𝐵 = 0 

𝑅𝐴 +  𝑅𝐵 = 55.96 𝐾𝑁 

 

𝜀𝑀/𝐴 = 14.72 × 
2.762

2
 + 10.58 ×  1.45 × 3.485 − 𝑅𝐵 ×  4.21 = 0                 𝑅𝐵 = 26.01 KN 

𝜀𝑀

𝐴
 = − 10.58× 

1.452

2
−  14.72 ×  2.76× 2.83− 𝑅𝐵  ×  4.21 = 0                       𝑅𝐴 = 29.95 KN 

 

E.L.U 

 

Section І-І :           0     ≤ 𝑥 ≤ 2.76 m 

T1 (x) = RA − 𝑞1
𝑢 x = 29.95 – 14.72 x   

 x = 0                     𝑇1(0) = 29.95 KN 

 

     x = 2.76                  𝑇1(2.76) = − 10.68 𝐾𝑁  

 

𝑀1 (x) = 𝑅𝐴 × 𝑥 −  𝑞1
𝑢 × 

𝑥2

2
 

   x = 0                𝑀1(0) = 0 

 

   x = 2.76               𝑀1(2.76) = 26.59 KN.m 

 

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑑 𝑀1 (𝑥)

𝑑𝑥
 = 𝑇1(x) = 0 

29.95 –  14.72 𝑋𝑚 = 0                     𝑋𝑚 = 2.03 𝑚 

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 30.46 𝐾𝑁. 𝑚 

Moment en appuis : 

Mau = −0,2Mmax   = −6,09 KN. m 
Moment en travée : 

Mtu = 0,8Mmax   = 24,36 KN. m 
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E.L.S 

 

+𝑅𝐴 − 𝑞𝑢
1 × 2.76 −  𝑞𝑢

2 × 1.45 +  𝑅𝐵 = 0 

+𝑅𝐴–10.62× 2.76 −  7.56 × 1.45 +  𝑅𝐵 = 0 

𝑅𝐴 +  𝑅𝐵 = 40.27 𝐾𝑁 

 

𝜀𝑀/𝐴 = 10.62×  
2.762

2
 + 7.56×  1.45 × 3.485 − 𝑅𝐵  ×  4.21 = 0 𝑅𝐵 = 18.68 KN 

𝜀𝑀/𝐵 = − 7.56 × 
1.452

2
– 10.62×  2.76 × 2.83 + 𝑅𝐵  ×  4.21 = 0               𝑅𝐴 = 21.59 KN 

 

Section І-І :           0     ≤ 𝑥 ≤ 2.76 m 

𝑇1
𝑆 (x) = 𝑅𝐴

𝑆 −  𝑞1
𝑆 x = 21.59–10.62 x   

     x = 0               𝑇1
𝑆(0) = 21.59 KN 

 

     x = 2.76               𝑇1
𝑆 (2.76) = − 7.72 𝐾𝑁 

 

𝑀′1 (x) = 21.59 𝑥 −  10.62 ×  
𝑥2

2
 

 

   x = 0                𝑀1
𝑠(0) = 0 

 

   x = 2.76               𝑀1
𝑠(2.76) = 19.13 KN.m 

 

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑆 𝑑 𝑀1

𝑆(𝑥)

𝑑𝑥
 = 𝑇1(x) = 0 

21.59–  10.62𝑥𝑚
𝑆  = 0                      𝑥𝑚

𝑆  = 2.03 m 

𝑀𝑚𝑎𝑥
𝑆 =  𝑀1

𝑆(𝑋𝑚
𝑆 ) = 21.94 KN.m 

Moment en appuis : 

Mas = −0,2Mmax   = −4.388 KN.m 
Moment en travée : 

Mts = 0,8Mmax   = 17,55 KN. m 
 

Moments fléchissant : 
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 E.L.U : 

 

Moment en appuis :       Mau = −6,09 KN. m 
Moment en travée :        Mtu =   24,36 KN. m 

 

 E.L.S : 

Moment en appuis :      Mas = −4.388 KN.m 

Moment en travée :       Mts =     17,55 KN. m 

 

 

 

3. Calcul du ferraillage : 

A. En travée :  

Etat limite ultime (E.L.U) :  𝐌𝐭
𝐮 = 24.36 KN.m 

- Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =  
𝑀𝑡

𝑢

𝜎𝑏  × 𝑏 × 𝑑²
 = 

24360

14.2∗100∗13²
= 0.101 

μ =0.101 <μl = 0,392 ===> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000𝜀𝑠> 1000𝜀𝑙 

                                                           =>𝜎𝑠 =  
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348 MPa  

α = 1,25(1 −√1 −  2μ) => α = 0,134 

β = 1 − 0,4α => β = 0,946 

Détermination des armatures :  

Au =   
𝑴𝒕

𝒖

𝝈𝒔 × 𝜷 × 𝒅𝒙
 = 

𝟐𝟒𝟑𝟔𝟎

𝟑𝟒𝟖∗𝟎.𝟗𝟒𝟔 ∗𝟏𝟒
 = 5.28 cm²/ml 

Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1] 

Amin = 0,0008 × b × d = 1.12 cm2 

𝐴𝑡
𝑢 = max (Acal ; Amin) ===>A = 5.28 cm²  

Choix des armatures : 

6T12/ml             A= 6.79 cm²/ml 

T12                       e = 15 cm). 

 

 

Etat limite de service (E.L.S) :  𝐌𝐭
𝐬𝐞𝐫 = 17.55 KN.m 
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Flexion simple  

Section rectangulaire avec Á∄            si α ? ≤ 
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28

100
𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Acier FeE400  

 

γ = 
𝑀𝑡

𝑢

𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑢 =  

 24.36 

 17.55
= 1.38 

𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 =  

1.38−1 

2
 + 

25 

100
  = 0.44 

α =0.168 ≤ 
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 = 0.44𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅= 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

 

 

Conclusion : 

 𝜎𝑏≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15MPa 

 Fissuration peu nuisible  Les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

(Aucune vérification pour (σs)) 

 

Armatures de répartition : 

Ar = A /4  Ar = 1.31 cm² /ml 

 

Choix des armatures :  

3T10/ml                  A= 2,36cm²/ml 

(T10                e = 20cm) 

 

B. En appui :  

Etat limite ultime (E.L.U) :   𝐌𝐚
𝐮 = − 𝟔. 𝟎𝟗𝟐 KN.m 

- Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =  
𝑀𝑎

𝑢

𝜎𝑏  × 𝑏 × 𝑑²
 = 

6092

14.2∗100∗14²
= 0.027 

μ =0.027<𝜇𝑙 = 0,392 ===> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000𝜀𝑠> 1000𝜀𝑙 

                                                           =>𝜎𝑠 =  
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348 MPa  
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α = 1,25(1 −√1 −  2μ) => α = 0,034 

β = 1 − 0,4α => β = 0,986 

 

Détermination des armatures :  

Au =   
𝑴𝒂

𝒖

𝝈𝒔 × 𝜷 × 𝒅𝒙
 = 

𝟔𝟎𝟗𝟐

𝟑𝟒𝟖∗𝟎.𝟗𝟖𝟔 ∗𝟏𝟒
 = 1.27 cm²/ml 

 

𝐴𝑡
𝑢 = max (Acal ; Amin) ===> A = 1.27 cm²  

Choix des armatures : 

3T8/ml              A= 1.51 cm²/ml 

T8              e = 20 cm). 

 

Etat limite de service (E.L.S) :  𝐌𝐚
𝐬𝐞𝐫 = − 𝟒. 𝟑𝟖𝟖 KN.m 

 

 

Flexion simple  

Section rectangulaire avec Á∄            si α ? ≤ 
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28

100
𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Acier FeE400  

 

γ = 
𝑀𝑎

𝑢

𝑀𝑎
𝑠𝑒𝑟 =  

 6.092 

 4.388
= 1.388 

𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 =  

1.388−1 

2
 + 

25 

100
  = 0.444 

α =0.034 ≤ 
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 = 0.444𝜎𝑏 ≤  𝜎𝑏̅̅ ̅   = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

 

Conclusion : 

 𝜎𝑏   ≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅     = 15MPa 

 Fissuration peu nuisible  Les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

(Aucune vérification pour (σs)) 

 

Armatures de répartition : 

Ar = 1.51 /4  Ar = 0.37 cm² /ml  
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Choix des armatures :  

1T8/ml                  A= 0.50cm²/ml 

(T8               e = 20cm) 

 Vérification des contraintes de cisaillement :  

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 29.95 KN = 29950 N 

 

𝜏𝑢 = 
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏 ×𝑑 
 = 

29950

100 × 13 × 100
 = 0.23 MPa 

 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 0.05 𝑓𝑐28 = 1.25 MPa 

 

𝜏𝑢 = 0.23 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 1.25 MPa  

 Les armatures transversales ne sont  

Il n’y a pas de reprise de bétonnage pas nécessaires 

  5 Poutre palière : 

  5.1 Pré-dimensionnement :  

La hauteur des poutres doit vérifier les conditions suivantes : 

 Critère de flèche : 

𝐿

15
≤ ℎ ≤

𝐿

10
                                                                                            h 

 

 

L : Longueur de la poutre ;                                                    

h  : Hauteur totale de la poutre ;                                                     b 

b : Largeur de la poutre ;                                      Fig .ІѴ.4 : Section transversale d’une poutre                                                     

 Conditions imposées par le RPA99 (version2003) : 

 

 b ≥ 20 𝑐𝑚 ; 

 h ≥ 30 𝑐𝑚 ; 

 
1

4
≤

ℎ

𝑏
≤ 4 ; 

Dans notre projet, On a : 
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L = 481 cm ; 

𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
               

481

15
≤ ℎ ≤

481

10
                   32.06 𝑐𝑚 ≤ ℎ ≤ 48.1 cm 

Donc ; On prendra : b = 30 cm et h = 40 cm 

 Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version2003) : 

 

 b = 30 cm ≥ 20 𝑐𝑚 

 h = 40 cm ≥ 30 𝑐𝑚                  Conditions vérifiées 

 0.25 ≤ 1.34 ≤ 4 

 

 

Remarque : la section de la poutre palière est de dimension (30 × 𝟒𝟎 ) 𝒄𝒎𝟐 

Evaluation des charges :  

Calcul du poids propre gp de la poutre palière : 

gp = b × h  × 𝛾𝑏é𝑡𝑜𝑛  

gp = 0.4 × 0.3 × 25                            gp = 3KN/ml 

 

Calcul de la charge due au poids du mur : 

𝑔′𝑚𝑢𝑟= 𝑔𝑚𝑢𝑟 ×  
ℎ𝑒

2
 

Epaisseur du mur : 𝑒𝑝 = 30 cm             𝐺𝑚𝑢𝑟 = (0.90 + 1.30 + (2× 18 × 0.015)) = 2.74 KN/m 

Hauteur libre du mur : h = 3.06 –  0.15 = 2.91 m 

𝑔′𝑚𝑢𝑟= 274×  
2.91

2
 = 398.67 daN/ml = 3.9867 KN/ml 

 

Réaction de la volée et du palier : 

RB ¨= 26.01 KN/ml 

Combinaisons fondamentales :  

Etat limite ultime (E.L.U) : 

𝑞𝑢 = 1.35 (gp+𝑔′𝑚𝑢𝑟) + RB                                       𝒒𝒖 =35.44 KN/ml 

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

𝑞𝑠𝑒𝑟 = (gp +𝑔′𝑚𝑢𝑟) + RB                               𝒒𝒔𝒆𝒓 = 32.9967 KN/ml 

Calcul du moment fléchissant maximum :  

Etat limite ultime (E.L.U) : 



Chapitre Ⅳ                                                                                    Etude des éléments non structuraux  

67 
Etude d’un bâtiment (R+04) 

 

𝑀0
𝑢 = 

𝑞𝑢 × 𝑙2

8
 = 

35.44 ×4.32

8
 = 81.91 KN.m 

 

   𝑀𝑡
𝑢 = 0.8 × 𝑀0

𝑢 = 65.63 KN.m 

𝑀𝑎
𝑢 = − 0.2 × 𝑀0

𝑢 = −16.38 KN.m 

 

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

𝑀0
𝑠 = 

𝑞𝑠  × 𝑙2

8
 = 

32.9967 ×4.32

8
 = 76.26 KN.m 

 

   𝑀𝑡
𝑠 = 0.8 × 𝑀0

𝑢 = 61.01 KN.m 

𝑀𝑎
𝑠 = − 0.2 × 𝑀0

𝑢 = −15.252 KN.m 

 

 

 E.L.U E.L.S 

Travée 65.63 61.01 

Appuis − 16.38 − 15.252 

 

 

Calcul du ferraillage : 

En travée :  

Etat limite ultime (E.L.U) : 

   𝑴𝒕
𝒖 = 𝟔𝟓. 𝟔𝟑 𝑲𝑵. 𝒎 

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =  
𝑀𝑡

𝑢

𝜎𝑏  × 𝑏 × 𝑑²
 = 

65530

14.2∗30∗36²
= 0.118 

μ =0.118<μl = 0,392 ===> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000𝜀𝑠> 1000𝜀𝑙 

                                                           =>𝜎𝑠 =  
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348 MPa  

α = 1,25(1 −√1 −  2μ) => α = 0,157 

β = 1 − 0,4α => β = 0,937 

Détermination des armatures :  
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Au =   
𝑴𝒕

𝒖

𝝈𝒔  × 𝜷 × 𝒅
 = 

𝟔𝟓𝟓𝟑𝟎

𝟑𝟒𝟖∗𝟎.𝟗𝟑𝟕 ∗𝟑𝟔
 = 5.58 cm²/ml 

Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1] 

Amin = 0,23 × b × d ×  
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 = 1.30 cm2 

𝐴𝑡
𝑢 = max (Acal ; Amin) ===> A = 5.58 cm²  

 Choix des armatures : 

3T12 (filante) +3T12 (chapeaux)/ml              A= 6.79 cm²/ml 

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

   𝑀𝑡
𝑠 = 61.01 𝐾𝑁. 

 

Flexion simple  

Section rectangulaire avec Á∄            si α ? ≤ 
𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝝈𝒃 ≤ 𝝈𝒃̅̅̅̅  = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Acier FeE400  

 

γ = 
𝑴𝒕

𝒖

𝑴𝒔𝒆𝒓
𝒖 =  

 𝟔𝟓.𝟔𝟑 

 𝟔𝟏.𝟎𝟏
= 1.075 

𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖 

𝟏𝟎𝟎
 =  

𝟏.𝟎𝟕𝟓−𝟏 

𝟐
 + 

𝟐𝟓 

𝟏𝟎𝟎
  = 0.286 

α =0.157 ≤ 
𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖 

𝟏𝟎𝟎
 = 0.286𝝈𝒃 ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅    = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Conclusion : 

 𝝈𝒃   ≤ 𝝈𝒃̅̅̅̅      = 15MPa 

 Fissuration peu nuisible  Les armatures calculées à E.L.U. seront 

maintenues. 

(Aucune vérification pour (σs)) 

 

En appui :  

Etat limite ultime (E.L.U) :    

𝐌𝐚
𝐮 = − 𝟏𝟔. 𝟑𝟖 KN.m 

- Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =  
𝑴𝒂

𝒖

𝝈𝒃  × 𝒃 × 𝒅²
 = 

𝟏𝟔𝟑𝟖𝟎

𝟏𝟒.𝟐∗𝟑𝟎∗𝟑𝟔²
= 0.029 

μ =0.029<𝝁𝒍 = 0,392 ===> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000𝜺𝒔> 1000𝜺𝒍 
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                                                           =>𝝈𝒔 =  
𝒇𝒆

𝜸𝒔
= 348 MPa  

α = 1,25(1 −√𝟏 −  𝟐𝛍) => α = 0.036 

β = 1 − 0,4α => β = 0.985 

 

Détermination des armatures :  

Au =   
𝑴𝒂

𝒖

𝝈𝒔  × 𝜷 × 𝒅𝒙
 = 

𝟏𝟔𝟑𝟖𝟎

𝟑𝟒𝟖∗𝟎.𝟗𝟖𝟓 ∗𝟑𝟔
 = 1.32 cm²/ml 

 

𝑨𝒕
𝒖 = max (Acal ; Amin) ===> A = 1.32 cm²  

 Choix des armatures :  

3T10/ml              A= 2.36 cm²/ml 

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

   𝑴𝒕
𝒔 = −𝟏𝟓. 𝟐𝟓𝟐 𝑲𝑵. 

 

Flexion simple  

Section rectangulaire avec Á∄            si α ? ≤ 
𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
𝝈𝒃 ≤ 𝝈𝒃̅̅̅̅  = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Acier FeE400  

 

γ = 
𝑴𝒂

𝒖

𝑴𝒂
𝒔 =  

 𝟏𝟔.𝟑𝟐 

 𝟏𝟓.𝟐𝟓𝟐
= 1.070 

𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖 

𝟏𝟎𝟎
 =  

𝟏.𝟎𝟕𝟎−𝟏 

𝟐
 + 

𝟐𝟓 

𝟏𝟎𝟎
  = 0.285 

α =0.036 ≤ 
𝜸−𝟏 

𝟐
 + 

𝒇𝒄𝟐𝟖 

𝟏𝟎𝟎
 = 0.285𝝈𝒃 ≤  𝝈𝒃̅̅̅̅    = 0,6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

Conclusion : 

 𝝈𝒃   ≤ 𝝈𝒃̅̅̅̅      = 15MPa 

 Fissuration peu nuisible  Les armatures calculées à E.L.U. seront 

maintenues. 

(Aucune vérification pour (σs)) 

 

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

[CBA93/A.5.1.3] : 

𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙  = 

𝒒𝒖 ×𝑳

𝟐
 = 

𝟑𝟓𝟒𝟒 ×𝟒.𝟑

𝟐
 = 7619.6 daN/ml 
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𝑻𝒖 ≤ 0.267 × 𝒂 × 𝒃 ×  𝒇𝒄𝟐𝟖 

Avec :  

 

a = 0.9 × 𝑑 = 0.9 × 36              a = 32.4 

 

𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 𝟕𝟔𝟏𝟗𝟔 𝑵 ≤ 0.267 × 32.4 × 30 × 25 × 100 = 648810 𝑁 

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

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

inferieures [CBA93/A.5.1.3.2.1] : 

On doit vérifier que :  

𝐴𝑖𝑛𝑓 ≥  
𝛾𝑠

𝑓𝑒
[𝑇𝑢 +

𝑀𝑎
𝑢

0.9 × 𝑑
] 

𝐴𝑖𝑛𝑓 = 2.36 ≥  
1.15

400
[76196 +  

16380

0.9 ×36
] 10−2  

𝐴𝑖𝑛𝑓 = 2.36 > 2.20 cm2 (Condition vérifiée) 

 

Donc il n y a aucune influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales 

inferieures. 

c) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne 

[CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1] : 

𝝉𝒖 = 
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏 ×𝑑
 = 

76196

30 ×  36  ×  100
 = 0.70 MPa 

Fissuration peu nuisible : 𝜏𝑢̅̅ ̅ = min [0.2 × 
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 5 𝑀𝑃𝑎] = 3.34 MPa 

𝜏𝑢 = 0.70 MPa <  𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.34 MPa                  Les armatures transversales sont perpendiculaires 

à la ligne moyenne. 

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

 Diamètre des armatures transversales : 

 

𝜑𝑡 ≥ min[ 
ℎ

35
 ;  

𝑏

10
 ;  𝜑1𝑚𝑖𝑛] 

𝜑𝑡 ≥ min[ 
40

35
 ;  

30

10
 ;  1] = 1 cm = 10 mm 

On prend : 𝜑𝑡 = 8 mm de nuance d’acier FeE235 

4𝝋𝟖                    At = 2.01 cm2 

 L’espacement des armatures transversales : 
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𝐴𝑡

𝑏0 × 𝛿𝑡1
 ≥  

𝜏𝑢 −0.3𝑓𝑡28 ×𝐾

0.8 × 𝑓𝑒 ( sin 𝛼+ cos 𝛼 )
 

  

    K = 1 (flexion simple) 

 

    𝛼 = 90°  sin 𝛼 = 1 ,    cos 𝛼 = 0 

𝛿𝑡1 ≤ 179.94 𝑐𝑚 

𝛿𝑡2 ≤ min  (0.9𝑑 ; 40𝑐𝑚) = min (32.4 ; 40 cm) 

𝛿𝑡2  ≤ 32.4 𝑐𝑚  [CBA93/A.5.1.2.2] 

𝛿𝑡3 ≤  
𝐴𝑡 × 𝑓𝑒

0.4  ×  𝑏
 = 

2.01  ×  235

0.4  ×  30
 = 39.36 cm [CBA93/A.5.1.2.2] 

𝛿𝑡 ≤ min(𝛿𝑡1 ;  𝛿𝑡2  ;   𝛿𝑡3  )     =  32.4 𝑐𝑚 

 Zone courante : 

On adopte : 𝛿𝑡 = 15 cm 

 

III. Etude des balcons : 

Le balcon est un élément qui déborde de la structure ; il est considéré comme console 

encastrée à l’extrémité dans la poutre de rive. 

Le balcon est calculé comme console sollicitée par G, P, Q tel que : 

G : charge permanente (balcon) ; 

P : surcharge d’exploitation ; 

Q : charge concentrée du mur en brique de hauteur 2.94 et d’épaisseur (e=hd=16 cm). 

L = 1.05m 

 

1. Descente des charges : 

 Charge permanente : 

Carrelage + mortier de pose +sable …………………………………….…….1,04 [KN/m²] 

Dalle pleine en béton armé (16cm) 25×0.16 ...…………………………………..4 [KN/m²] 

Enduit au ciment (1,5cm) (18daN/m2 /cm)…………………………………...0,27[KN/m²]  

G =5,31 [KN/m²] 

Pour une bande de 1m de largeur : G̅= G ×1,00 = 5,31 KN/mL 

 Surcharges d’exploitation : 

Pour une bande de 1m de largeur : q̅ = Q × 1,00 =3,5 KN/mL 
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Pour la charge applique dans l’extrémité du balcon nous avons deux cas : 

Un balcon dans l’usage est une habitation donc Q = 1,50 KN/m² avec un mur à l’extrême 

d’une hauteur de 306-15 = 291 cm (double paroi) 

Pour une bande de 1m de largeur : q̅ = Q × 1,00 =1,5 KN/ml 

 

Un balcon dans l’usage est un balcon donc Q = 3,50 KN/m² avec un mur à l’extrême 

d’une hauteur de 100 cm (simple paroi) 

Pour une bande de 1m de largeur : q̅ = Q × 1,00 =3,5 KN/ml 

 

 Charge du mur : 

 

La charge due au poids du mur sur le balcon : P 

P= Gm x h 

 

Cas 1 : 

Epaisseur du mur e= 30cm=0.3m ===>Gm = (0,90+1,30+ (2 x 18 x 0,015)) = 2,74 KN/m 

Hauteur du mur h=3.06-0.16=2.9m 

P = 2.74*2.9 ===> P = 7.946KN 

Cas 2 : 

 

Epaisseur du mur : e=10cm =>Gm= (0,90+(2 x 18 x 0,015)) = 1.44 KN/m 

Hauteur du mur : h=1 m 

P=1,44 * 1,00=1,44 KN ===>P=1,11 KN 

Pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable au niveau des moments avec 

l’utilisation de G, Q, P Donc on prend le 1 er cas c’est le plus défavorable 

Fissuration est considérée comme peu nuisible (a = 1 cm).  

 

Fig. ІѴ.5 : Une capture sur le balcon  

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

(C.B.A .93). 
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Φmax<
ℎ𝑑

10
avec hd = 16cm  

Φ ≤ 16mm => on prendra φ=10mm  

Calcul de l'enrobage : 

C = a + 𝜑 /2 => C = (10 + 10/ 2 ) = 15 mm  

 Hauteur utile : 

d = hd – C = 16 – 1,5= 14,5cm 

 Moments fléchissant : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

Mu = - [1,35G̅+1,5q̅] ×
  𝐿² 

2
 -1,35× P×L× 1,00  

Mu =- [1, 35×5, 31+1, 5×1, 50] ×
1.05²

2
 – 1, 35×7.946 ×1, 05×1, 00  

Mu = -5.19- 11.26 KN.m 

Mu =-16.45 KN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) :  

Mser = - [G̅ +q̅ ] ×
𝐿²

2
 - P ×L×1,00  

M ser = -[5,31+1,50] ×
1.052

2
– 7.946×1,05×1,00  

M ser = -3.75- 8.3433 KN.m 

M ser =-12.09 KN.m 

2. Calcul du ferraillage : 

      Mu =-16.45 KN.m = 16450 N.m 

M ser =-12.09 KN.m = 12090 N.m 

 

 

14, 5 

  16 

 

 

                                                                                    100 

 Etat limite ultime (E.L.U) :  
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Mu = 16450 N.m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ = 
 𝑀𝑢 

𝜎𝑏  × 𝑏 × 𝑑²
 = 

16450

11.33∗100∗14.5²
= 0.069 

μ =0.069<μL = 0,392 ===> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000εs > 1000εl  

=>σs = fe/δs = 348 MPa 

α = 1,25(1 −√1 −  2μ) => α = 0,09 

β = 1 − 0,4α => β = 0,964 

Détermination des armatures :  

A = 
 𝑀𝑢 

𝜎𝑠 × 𝛽 × 𝑑𝑥
 = 

16450

348∗0.964 ∗14.5
= 3.38 cm²/mL 

Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1] 

Acier Fe400 : Amin = 0,0008 × b × h =0.0008*100*16 =1.28 cm² 

A = max (Acal ; Amin) ===>A = 3,38 cm² 

 Choix des armatures : 

5T10/mlA= 3.93 cm²/ml 

(T10 e = 20cm). 

Remarque : Pour des raisons pratique on prendra un espacement de 15 cm (e=15cm) 

 

 Etat limite de service (E.L.S) :  

M ser = 12090 N.m 

 

 

Flexion simple  

Section rectangulaire avec Á∄               si α ? ≤
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28

100
 σb≤σ̅b = 0,6 ×𝑓𝑐28  

Acier FeE400  

 

γ = 
𝑀𝑢

 Mser
=  

 16450 

12090
= 1.36 

𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 = 

1.36−1 

2
 + 

25 

100
  = 0.430 
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α =0.128≤
𝛾−1 

2
 + 

𝑓𝑐28 

100
 = 0.430 σb≤σ̅b = 0,6 ×𝑓𝑐28 = 15MPa 

Conclusion : 

 σb ≤ σ̅b = 15MPa 
 Fissuration peu nuisible Les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

(Aucune vérification pour (σs)) 

Armatures de répartition : 

Ar = A /4  Ar = 1,26cm² /mL 

Choix des armatures :  

5T8/ml A= 2,58cm²/ml  

(T8 e = 20cm) 

3. Vérification des contraintes de cisaillement : 

𝑡𝑢
𝑚𝑎𝑥= (1,35G̅ +1,5q̅) ×L+1,35×P  

𝑡𝑢
𝑚𝑎𝑥= (1, 35  5, 31 + 1, 5  1, 50) ×1,05 + 1,35  7.946 

𝑡𝑢
𝑚𝑎𝑥=20.61 KN.m 

τu = 
𝑡𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏∗𝑑
 = 

20610

100∗(100∗14.5)
= 0,142MPa 

τ̅u = 0,05×fc28 = 1,25MPa  

τu = 0,142MPa τ̅u = 1,25MPa             Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

Il n’y a pas de reprise de bétonnage 

4. Vérification de la flèche : 

Vérification si le calcul de la flèche est nécessaire :  
ℎ𝑑

𝐿
 = 

16

105
= 0,152 > 

1

20
= 0,05 C. V  

ρ = 
𝐴

𝑏∗𝑑
= 

5.03

100∗14.5
= 0,00034 ≤ 2/fe = 0,005  C. V  

Conclusion : Les deux (02) conditions sont vérifiées donc la vérification de la flèche 

n’est pas nécessaire. 

 

IV. Etude de l’acrotère : 

  1.  Définition : 

L’acrotère est un élément décoratif qui coiffe le bâtiment tout en chaînant le mur de 

façade en partie haute. Aussi son dessin doit-il tenir compte non seulement des sujétions 

esthétiques mais également des impératifs techniques. En effet, par suite de son 

développement linéaire, les déperditions thermiques sont importantes. 
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Il est assimilé à une console encastrée dans le plancher soumise à son poids (WP) et une 

charge horizontale dû à la main courante (Fp).  

Le rôle de l'acrotère :  

 Empêche l'écoulement des eaux pleurales sur la façade ;  

 Donne un aspect esthétique ; 

 Protection des personnes. 

 

Fig.ІѴ.6: Une capture sur l’acrotère 

  2. Calcul du ferraillage : 

L’acrotère sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse 

inaccessible pour une bande de 1,00 m de largeur. Il sera calculé à la flexion composée 

sous l’effet d’un effort normal N et d’un moment de flexion à la base.  

L’acrotère étant exposé aux intempéries, la fissuration sera considérée donc, comme 

préjudiciable. 

1. Détermination des sollicitations : 

Le poids propre : WP 

WP : Poids de l’élément considéré. 

WP = = V *𝛾𝑏̅̅ ̅=[(0.6 * 0.1) + 
(0.10+0.08 )  ×0.10

2
× 1 × 25 +Wp = 1.725 KN 

La force horizontale :FP RPA99 (Version 2003) - Article 6.2.3 
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FP = 4*A*Cp *Wp 

Avec :  

A : coefficient d’accélération de la zone R.P.A.99 (version 2003)/Tableau 4.1 

Cp : Facteur de force horizontale pour les éléments secondaires [R.P.A.99 (version 

2003)/Tableau 6.1]. 

Pour notre bâtiment, on a :  

A= 0.15 (Groupe d’usage 2 ; Zone IIa)  

Cp= 0.8 (Elément en console).  

FP = 4  0.15  0.8  1.725 

FP = 0.828KN 

Effort normal et moment fléchissant : 

 Etat limite ultime (E.L.U) :  
Nu=1.35*Wp               Nu=1.35 × 1.725                                        Nu=2.328KN 

   Mu=1.5 × Fp × L            Mu=1.5× 0.828 × 0.6                                      Mu= 0.745KN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) :  

Nser=WpNser= 1.725KN 

Mser = Fp * L Mser =0. 75KN.m 

 

2. Détermination de la section des armatures : 

Pour une bande de 1m de largeur, la section de calcul est (100× 10 ) cm2 

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

e0 = 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
 = 

0.745

2.328
 = 0.320 m 

e0= 0.32 m >
ℎ

2
 − 𝑐  = 0.03 m 

 L’effort normal est un effort de compression se trouvant à l’extérieur de la section 

donc la section est partiellement comprimée (S.P.C) ; le calcul se ramène à la flexion 

simple avec un moment fictifs 𝑀𝑓 calculée par rapport aux armatures tendues 

𝑀𝑓 =  𝑁𝑢 × 𝑒 = 𝑁𝑢 × [𝑒0  +  
ℎ

2
 − 𝑐′] = 2.328 × [0.320 +  

0.1

2
 − 0.02] = 81.48 KN.m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

Etat limite ultime (E.L.U) : 

𝜇 =  
𝑀𝑓

𝑢

𝜎𝑏  ×𝑏 × 𝑑2 = 
814.8

11.33 ×  100 ×  82 = 0.012 
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𝜇 = 0.012 < 𝜇𝐴𝐵  = 0.186                      A’ n’existe pas. 

1000𝜀𝑠>1000𝜀𝐿                  ;          𝜎𝑠 =  
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 348 MPa 

𝛼 = 1.25 ( 1 − √1 − 2𝜇 ) = 0.015 

𝛽 = 1 − 0.4 𝛼 = 0.994 

Déterminations des armatures : 

𝐴1 = 
𝑀𝑓

𝑢

𝜎𝑠 × 𝛽 ×𝑑
 = 

814.8

348 ×  0.99 ×8
 = 0.29 cm2/ml 

On revient à la sollicitation réelle : (flexion composée)  

A = 𝐴𝑡 −
𝑁𝑢

100  𝜎𝑠
 = 0.29 - 

2322.8

100  ×  348
 = 0.22 cm2/ml 

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) : 

Pour les éléments exposées aux intempéries sur plus d’une de leurs faces à l’action 

climatique armée d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0.25% de la 

section du béton si la longueur de l’élément est inférieur à 2.4m, avec un espacement 

n’excèdent pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois d’épaisseur du 

béton[CBA93/B.5.3] 

Amin = 0.25 % × 𝑆 = 0.0025 × 100 × 10 = 2.50 cm2/ml 

At = Max ( Acal ; Amin ) = 2.50 cm2/ml 

Choix des armatures : 

4T10/ml                     A=3.14 cm2/ml 

(T10                          e = 20 cm) 

e≤ min(25 , 2 × 10) 𝑐𝑚    condition vérifiée. 

 

 

Armatures de répartition : 

𝐴𝑟
𝑡 ≥  

𝐴𝑡

4
=  

3.14

4
= 0.79 cm2 

Choix des armatures : 

4T8/ml                     A=2.01 cm2/ml 

(T8                          e = 20 cm) 

 

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

e0 = 
𝑀𝑠

𝑁𝑠
 = 

0.75

1.725
 = 0.43 m 
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e0 = 0.43 m >
ℎ

2
−  𝑐 = 0.03 m 

                   Le point d’application d’un effort normal de compression Nser se trouve en 

dehors de la section                     la section est partiellement comprimée (S.P.C)  

 

Déterminations des contraintes de cisaillement : 

C : centre de pression (point d’application) ; 

c : La distance du point C à l’arrête la plus comprimée ; 

ya : La distance du point C à l’axe neutre ; 

y1 = y2 + c 

C se trouve à l’extérieur de la section                    c sera considérée comme négatif. 

 

  3. Calcul des contraintes :  

p = -3 c2 - 
90 𝐴′

𝑏
 (c – d’) + 

90 𝐴

𝑏
 (d-c) 

c = e0 - 
ℎ

2
 = 43 - 

10

2
 = 38 cm                    c = -38 cm 

p = -3 (38)2 - 
90 ×  2.01

100
( 8 + 38 )2 

p = - 4248.77 

q = -2 c3 - 
90 𝐴′

𝑏
 (c – d’)2 + 

90 𝐴

𝑏
 (d-c)2 

q = -2 (– 38)2 - 
90 ×  2.01

100
 (8 + 38)2 

q = 105916.16  

y2 est la solution de l’équation : 𝑦2
3 + p.y1 + q = 0 

Dont la résolution est comme suit : 

∆ =  𝑞2 +  
4

27
𝑝3 

∆ = (105916.162) +  
4

27
(− 4248.773) 

 

∆ = −𝟏𝟒𝟒𝟓𝟖𝟎𝟗𝟐𝟔. 𝟖 < 𝟎 
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                      cos 𝜑 = 
3𝑞

2𝑝
√

−3

𝑝
 = 

3 ×105916.16

2 ×(−4248.77)
√

−3

−4248.77
 = -0.99                𝜑 = 172.77° 

∆ < 0            

                       a = 2√
−𝑝

3
 = 2√

4248.77

3
                    a = 75.3 

 

y21 = a cos (
𝜑

3
) = 75.3 ×  cos(57.42°) = 40.54 cm 

y22 = a cos [(
𝜑

3
) + 120°] = 75.3 × cos[57.42 + 120] = -75.22 cm 

y23 = a cos [(
𝜑

3
) + 240°] = 75.3 × cos[57.42 + 240] = 34.67 

y2 = Max (y21; y22 ; y23) = 40.54 cm 

0 < y1 = y2 + c                 y1 = 2.54 cm 

 

Calcul du moment statique : 

S = 
𝑏 × 𝑦1

3

2
 − 15 × 𝐴 × (𝑑 −  𝑦1) 

S = 
100 × (2.542)

2
 − 15 × 2.01 × (8 −  2.54) = 157.96 cm3 

K = 
𝑁𝑠

100 ×𝑆
 = 

1725

100  ×  157.96
 = 0.10 

𝜎𝑏 = K × 𝑦1 = 0.10 × 2.54 = 0.25 MPa 

𝜎𝑠 = 15 × k × (d – y1) = 15 × 0.10 × (8 − 2.54) = 8.19 MPa 

 

 L’acrotère est exposée aux intempéries donc la fissuration est considérée comme 

préjudiciable : 

𝜎𝑠̅ = min [
2

3
𝑓𝑒  ; 110√𝔶 × 𝑓𝑡28]     

Avec :                                         FeE400              

                                                   𝔶 = 1.6 

                                                  Fe = 400 MPa 

Donc : 

𝜎𝑠̅ = 201.63 𝑀𝑃𝑎 

 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa 
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 Conclusion : 

𝜎𝑏 <  𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15 MPa 

 Les armatures calculées en E.L.U seront maintenues 

𝜎𝑠 <  𝜎𝑠̅ = 201.63 MPa 

Vérification des contraintes de cisaillement : 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 1.5 𝐹𝑝 = 1.5 × 0.828 = 1.242 KN 

𝜏𝑢 = 
𝑇𝑢𝑥

𝑚𝑎𝑥

𝑏  ×  𝑑
 = 

1242

100  ×  8   ×  100
 = 0.015 MPa 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = 0.05 𝑓𝑐28 = 1.25 MPa 

 

𝜏𝑢 = 0.015 𝑀𝑃𝑎 <  𝜏𝑢̅̅ ̅ = 1.25 𝑀𝑃𝑎 

                        Les armatures transversales ne sont pas necessaires 

Il n’y a pas de reprise de bétonnage  

 

Remarque : 

Pour éviter le risque de rupture en cas de séisme ; on prévoit une nappe d’armatures 

symétrique par rapport à la fibre moyenne. 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE Ⅴ 
Etude sismique 
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I. Introduction : 

      Les tremblements de terre ont représenté depuis toujours un de plus graves désastres de 

l’humanité. Leur apparition brutale est imprévue, la violence des forces mises en jeu et 

l’énormité des pertes humaines et matérielles ont marqué la mémoire des générations. 

      Le séisme est un phénomène qui se produit à partir du frottement entre les plaques 

tectoniques, un déplacement de ces derrières engendre des efforts sismiques qui imposent aux 

constructions des accélérations pouvant atteindre l’ordre de grandeur de la pesanteur, alors un 

effort séismique est un effort dynamique (varie en fonction du temps). 

      Le calcul sismique dans notre étude sera effectué dans le cadre du règlement parasismique 

algérien [R.P.A.99 (version2003)] 

Ⅱ.  Méthodes de calcul : 

      Selon l’article 4.1.1 du RPA.9 (Version 2003), les forces sismiques peuvent être 

déterminées par deux méthodes : 

 Méthode statique équivalente et 

 Méthode dynamique modale spectrale. 

1. Méthode statique équivalente : 

 Principe de la méthode : [RPA99 (version 2003) /4.2.1] 

      Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction 

sont remplacées par un système de forces statiques fictives appliquées successivement dans les 

2 directions orthogonales et ayant des effets équivalents à ceux de l’action sismique. 

         Le R.P.A.99 (version2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette 

méthode, qui consiste à considérer la structure comme soumise à un effort tranchant à sa base 

donnée par la formule suivante : 

W
R

QDA
V




 

Avec : 

      A : Coefficient d’accélération de zone ; 

      D : Facteur d’amplification dynamique moyen ; 

      Q : Facteur de qualité ; 

      R : Coefficient de comportement et 

      W : Poids total de la structure. 

 Condition d’application : [RPA 99 (version 2003) /4.1.2] 

   Cette méthode peut être utilisée dans les conditions suivantes : 
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 Régularité en plan : [RPA99 (version 2003) /3.5.1. A] 

    1. Le bâtiment doit être présenter une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis de 

deux directions orthogonales ;  

    2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne dépasse pas 

15% de la dimension du bâtiment mesurée perpendiculairement à la direction de l’action 

sismique ; 

         La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une 

direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment dans cette 

direction. 

     3. Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur à 4 ; 

     4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des 

contreventements verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur plan ; 

 Dans ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur à 15% de celle de 

ce dernier. 

 Régularité en élévation : [RPA99 (version2003) /3.5.1. B] 

      1. Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical 

discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement à la fondation. 

      2. Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent 

progressivement de la base au sommet du bâtiment. 

      3. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%. 

La plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas 1,5 fois sa plus petite dimension. 

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes : 

 Zone I : Tous groupe. 

 Zone IIa : Groupe d’usage 3. 

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

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

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

 Zone IIb et III :  

                       Groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 17m.                 

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

                       Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 2 niveaux ou   08m. 
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 La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la 

méthode dynamique (le calcul se fait par le logiciel « Autodesk Robot Bat 2020 ». 

2. Méthode dynamique : 

a) Principe : 

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

engendrés par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul, ces effets 

sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure. 

b) Modélisation : 

         Notre structure sera représentée par un modèle tridimensionnel encastré à la base, ou les 

masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois degrés de 

liberté (2 translations horizontales, et une rotation d’axe verticale) [RPA99/v2003 4.3.2]. 

c) Présentation du logiciel : 

         Robot Bat est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété très large de 

structures.  

         Ce système qui est basé sur la méthode des éléments finis, possède plusieurs 

caractéristiques qui facilitent le travail de l’ingénieur : 

- Il donne plusieurs possibilités de création du modèle ; 

- Il calcule automatiquement le centre de gravité et le centre d’inertie de chaque niveau 

ainsi que le poids total de la structure ; 

- Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position « vérifier 

structure » ; 

- Il permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphiques bien détaillés 

comme il donne le maximum des efforts internes (moments fléchissant M, efforts 

tranchants T, efforts normales, contraintes σ…)  

    Etapes de modélisation : 

         Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes : 

 Choix du plan du travail : notre structure est un modèle tridimensionnel ; 

 Choix de l’unité du travail ; KN et m ; 

 Création graphique du modèle en utilisant l’interface du Robot Bat : Les poutres et 

les poteaux sont modélisés par des éléments barres et les voiles dalle pleine par 

panneau. 

 Introduit les propriétés du matériau utilisé : les propriétés du béton (voir chapitre I) 
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 Introduit les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau 

utilisé ; 

 Introduit les conditions aux limites. 

 

Fig. Ⅴ .1 : Model 3D du bâtiment 

 Détermination des charges : pour notre cas, on a trois types : 

 Charge permanente G : contient le poids total de la structure et la charge permanente 

distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaire ainsi que la 

poussée des terres pour les voiles périphériques du sous-sol. 

 Charges d’exploitation Q : les charges d’exploitations distribuées par les planchers 

aux poutres. 

 Les forces sismiques E : contient les masses concentrées au centre de gravité de 

chaque niveau et le spectre dans les trois sens (X, Y et Z). 

 Détermination des combinaisons de charges : 

1)  1.35G + 1.5Q  

            2)  G + Q 

            3)  0.8G + E 

4)  0.8G -  E 
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           5)  G + Q + E 

           6)  G + Q – E 

 Vérification des erreurs ; 

 Lancement de l’analyse ; 

 Interprétation des résultats. 

 Détermination du spectre de réponse : 

Zone : IIa  

GROUPE D’Usage : 2  

Assise  : S3 

Coefficient de qualité  : 1.200 

Coefficient de comportement  : 3.500 

Amortissement :  10.00 % 

3. Interprétation des résultats : 
Vérification la résultante des forces sismiques :  

 La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs 

modales, ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminées 

par la méthode statique équivalente V. 

a. Calcul la force statique équivalente : 

 La force sismique totale à la base de la structure doit être calculée dans les deux directions par : 

W
R

QDA
V


  

 Coefficient d’accélération de zone A : 

    Donné par le tableau (4.1) suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment 

-  Zone IIa 

-  Groupe 2 (Ouvrage courants ou d’importance moyenne) 

 A = 0.15 

 Coefficient de comportement R :   

Pour déterminer le coefficient de comportement, on doit vérifier la distribution des efforts sur 

les poteaux et voiles 
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Fig. Ⅴ .2 : Distribution de l’effort normal 

N% voiles > 20% système 2 : c’est un système de contreventement constitué des voiles en 

béton armé  R = 3,5 [RPA99 (version2003) /tableau 4] 

 Facteur de qualité Q :  

 Pq 

Critère  Pqx Pqy 

1. Condition minimales sur les files de contreventement 0.05 0.05 

2. Redondance en plan 0 0 

3. Régularité en plan 0.05 0.05 

4. Régularité en élévation 0.05 0.05 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0 

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

 0.15 0.15 

Tableau.V.1: Valeurs des pénalités Pq 

 

Q = 1 +  Pq =1 +0.15 =1.15 

 Calcul du poids de la structure W : 

         QiGi WWW         [RPA99version2003/formule 4.5] 

Avec : 

      GiW  : Poids du aux charge permanentes ; 

      QiW  : Poids du aux charges d’exploitation ; 

      GIW : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes  
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      QiW : Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation 

Remarque : le poids total de la structure est donné par le logiciel rabot bat  

W = 20558,82KN 

 Calcul de la force sismique :  

Le calcul des sollicitations sismique se fait par la méthode d’analyse dynamique modale 

spectrale, L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant : 
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
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Avec :  

A : Coefficient d’accélération de zone.  

 : Facteur de correction d’amortissement. 

 

η = √
7

(2 + ξ)
= √

7

(2 + 10)
= 𝟎, 𝟕𝟔𝟒 

 

 

: Pourcentage d’amortissement critique.  

R : Coefficient de comportement de la structure. 

T1, T2 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site. 

Q : Facteur de qualité. 

 

Pour notre étude les valeurs caractérisant le spectre de réponse sont présentées sur le tableau 

suivant 

 

   

A   R T1 T2 Q 

0.15 0.764 10% 3,5 0.15 0.50 1.15 

 

Tableau.V.2 : Valeurs caractérisant le spectre de réponse élastique. 
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Fig. Ⅴ.3 : Disposition des voiles de contreventement 
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4. Vérification vis-à-vis le règlement parasismique Algérien RPA 2003 

 

1- Vérification du comportement dynamique : 

 

Mode 
Période 

(sec) 

Masse 
modale UX 

(%) 

Masse 
modale UY 

(%) 

Masse 
cumulée UX 

(%) 

Masse cumulée 
UY 

(%) 

Mode 1 0.38 68.74 0.42 68.74 0.42 

Mode 2 0.34 0.44 68.31 69.18 68.73 

Mode 3 0.28 0.00 0.00 69.18 68.73 

Mode 4 0.09 19.94 0.01 89.13 68.74 

Mode 5 0.08 0.00 20.40 89.13 89.14 

Mode 6 0.06 0.00 0.00 89.13 89.14 

Mode 7 0.04 6.06 0.00 95.20 89.14 

Mode 8 0.03 0.00 6.12 95.20 95.26 

Mode 9 0.03 0.00 0.00 95.20 95.26 

Mode 10 0.03 0.00 0.00 95.20 95.26 

 

Tableau. Ⅴ. 3 : Résultat de l’analyse modale 

 

 

 

 Vérification ART 4.3.4 RPA 2003 : 

Le nombre de mode à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que : 

- La somme des masses modales effectives pour les modes retenues soit égale à au 

moins à 90% de la masse totale de la structure : 

Directions xx : 7ème mode : Masse cumulée =      95,20%      Condition vérifiée 

Direction yy : 8ème mode : Masse cumulée =      95,26   %    Condition vérifiée 
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Fig. Ⅴ. 4 : Mode 1 translation suivant X 
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Fig. Ⅴ. 5 : Mode 2 Translation suivant Y 
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Fig. Ⅴ. 6 : Mode 3 Torsion 
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 Vérification ART 4.3.6 RPA 2003 : 

La résultante des forces sismique à la base obtenue par combinaison des valeurs modales 

ne doit pas être inferieur a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode 

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

empirique appropriée. 

Estimation de la période fondamentale de la structure par la formule empirique :  

T1 = CT hN
3/4 

HN = 15,30m ; CT = 0,05 

 T1 = 0,39s 

T2 = 0,09ℎ𝑁/√𝐷  

Direction X :  

𝑇2 = 0,09. 15,30/√28,20 

𝑇2 = 0,26s 

 𝑇𝑥 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 = min(𝑇1; 𝑇2) =0,26s 

Direction Y :  

𝑇2 = 0,09. 15,30/√17,26 

𝑇2 =0,33s 

 𝑇𝑦 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 = min(𝑇1; 𝑇2) =0,33s 

 

Détermination de la période T0 de calcul du facteur d’amplification dynamique D : 

Direction X:  

𝑇𝑥 𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 = 0,38s 

𝑇𝑥 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 =0,26s 

1.3 𝑇𝑥 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 =0,34s 

On remarque que : 𝑇𝑥 𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 >   1.3 𝑇𝑥 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒   cnv 

𝑇0−𝑥 = 0,34𝑠 

Direction Y:  

𝑇𝑦 𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 =0,34s 

𝑇𝑦 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 =0,33s 

1.3 𝑇𝑦 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 =0,43s 

On remarque que : 𝑇𝑦 𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 <  1.3 𝑇𝑦 𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒   cv 
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Calcul du facteur d’amplification dynamique D : 

                    2.5η                                       0 ≤ T ≤ T2            

        D =      2.5η(T2/T)2/3                                 T2 ≤ T ≤ 3s           

                    2.5η(T2/3)2/3(3/T)5/3              T > 3s            

 

Direction X : 𝑇0−𝑥 = 0,34𝑠 

=> 𝑫𝒙= 1,91 

Direction Y : 𝑇0−𝑦 = 0,33𝑠 

=> 𝑫𝒚= 1,91 

 

A 0,15 

Dx 1,91 

Dy 1,91 

Q 1,15 

W (KN) 20558,82 

R 3,5 

VX (KN) 1935.32 

VY (KN) 1935.32 

Tableau. Ⅴ. 4 : Les résultats de la méthode statique équivalente  

 

Vxdyn= 1763.61KN > 80% VMSEX = 1548.256KN    Condition vérifiée 

Vydyn= 1766.91KN > 80% VMSEY = 1548.256KN   Condition  vérifiée 

 

 Vérification ART 5.10 RPA 2003 : 

Les déplacements latéraux d’un étage par rapport à l’étage qui suit ne doivent pas dépasser 

1% de la hauteur de l’étage. 

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

δk = R δek. 

δek : déplacement due aux forces sismique Fi. (Y compris l’effet de torsion). 

R : coefficient de comportement (R=3,5). 

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

Δk= δk – δk-1 
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Niveau ∆kx (cm) ∆ky (cm) 

RDC 0.171 0.132 

1 0.351 0.274 

2 0.465 0.367 

3 0.516 0.413 

4 0.520 0.423 

Tableau. Ⅴ. 5 : Les valeurs des déplacements inter-étages 

Le déplacement inter-étage max = 0,520 cm < 1% de la hauteur de l’étage = 3,06cm  

condition vérifiée 

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

 

 
 

  
DIRECTION X 

   

       

Etage  P ∆ V h θ Vérification 

RDC -20161 0.171 1763.61 3.06 0.00639 OK 

1 -15944 0.351 1650.07 3.06 0.01108 OK 

2 -12070 0.465 1449.15 3.06 0.01266 OK 

3 -8278.6 0.516 1169.55 3.06 0.01194 OK 

4 -4527.4 0.52 782.78 3.06 0.00983 OK 

 

 

 

 

 

 

  
 

 

 

   

  DIRECTION Y    
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Etage  P ∆ V h θ Vérification 

RDC -20161 0.132 1766.91 3.06 0.00492 OK 

1 -15944 0.274 1648.68 3.06 0.00866 OK 

2 -12070 0.367 1444.55 3.06 0.01002 OK 

3 -8278.6 0.413 1168.78 3.06 0.00956 OK 

4 -4527.4 0.423 788.98 3.06 0.00793 OK 

Tableau. Ⅴ. 6 : Les résultats de vérification vis-à-vis de l’effet P-∆ 

 Vérification Art 7.4.3.1. RPA 2003 : 

L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 

 
V, l’effort normal réduit. 

Nd : effort normal de calcul s’exerçant sur une section, en (N) 

Bc : section du poteau en (mm2) 

Fc28 : résistance caractéristique à la compression du béton en (MPa). 

 

Tableau. Ⅴ. 7 : Vérification de l’effort normal réduit Poteaux 40x40. 

𝑵𝒅 (N) 904900 

Bc (mm2) 160000 

Fc28 (MPa) 25 

v 0,23 

v = 0,23 < 0,3  Condition vérifiée 

Tableau. Ⅴ. 8 : Vérification de l’effort normal réduit Poteaux 35x35. 

𝑵𝒅 (N) 516970 

Bc (mm2) 122500 

Fc28 (MPa) 25 

v 0,17 

v = 0,17 < 0,3  Condition vérifiée 

Tableau. Ⅴ. 9 : Vérification de l’effort normal réduit Poteaux 30x30. 

𝑵𝒅 (N) 203590 

Bc (mm2) 90000 

Fc28 (MPa) 25 

v 0,09 

v = 0,09< 0,3  Condition vérifiée 
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I. Introduction : 

La fonction de l’ossature est une fonction de résistance. Elle doit assurer la tenue de 

l’ensemble sollicité par deux natures d’efforts : 

_les efforts verticaux : poids mort de la construction et surcharges d’exploitation, qui 

empruntant le cheminement : plancher, nervures, poutres, poteaux sont finalement transmis au 

sol par l’intermédiaire de la fondation. 

_les efforts horizontaux dus au vent et aux séismes. 

L’ossature comporte de ce fait des éléments résistants dans les trois directions de l’espace : 

verticalement (poteaux), horizontalement (poutres transversales et longitudinales). Ces 

différents éléments : poteaux et poutres sont encastrés les uns sur les autres pour assurer 

l’invariabilité des angles nécessaire à un ensemble monolithe rigide. 

II. Définition : 

 Poteaux : 

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, constituant les éléments porteurs 

du système planchers - poutres par point d'appuis isolés, ils constituent des points d'appuis 

des poutres Permettant de transmettre les charges de la superstructure aux fondations, ils 

sont sollicités à la flexion composée.  

 Poutres : 

Ce sont des éléments horizontaux en béton armé, transmettant les charges des planchers aux 

Poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple étant donné qu'elles subissent des 

efforts normaux très faibles. 

 

III. Ferraillage des portiques : 

Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont à considérer sont les suivent :  

 G : Charges permanentes ;  

 Q : Charges d'exploitations ; 

 E : Efforts sismiques. 

1. Combinaisons d’actions : 

 Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires selon le [CBA93] :  

 1,35G +1,5Q Etat Limite ultime.  

 G+Q Etat Limite de service.  

 Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] :  

                             0.8×G ± E 

                             G + Q ± E 

Poteaux
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                             0.8×G ± E 

                             G + Q ± E 

 

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l'aide du logiciel Robot bat. 

2. Ferraillage des poutres : 

 On distingue deux types des poutres : 

 Poutres principales :(30 35) cm2. 

 Poutres secondaires :(30 30) cm2. 

a. Ferraillage réglementaire : 

 Recommandation du RPA99 (version 2003): 

 Armatures longitudinales : 

 Armatures minimales : 0.5% B en zone IIa. 

 

 Armatures maximale 

 

 Longueur de recouvrement est de : 40*Ø  en zone IIa. 

         Avec : 

           B : Section de la poutre. 

 Armatures transversales : 

- La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

          bS003.0A mint     

         Avec : 

 b : Largeur de la section et 

 S : L'espacement des armatures transversales. 

- L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit : 

 Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires : 

         








 O12;

4

h
minS  







ntrecouvremedezoneenB6

courantezoneenB4

0
0

0
0





 

Poutres
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 En dehors de la zone nodale : 

      2

h
S   

 Règlement BAEL91 : 

  La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est : 

          db
fe

f
23.0A 28t

min

  
Pour les armatures tendues. 

b. Les sollicitations des poutres : 

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "Robot Bat", on obtient les résultats suivants : 

Tableau.VI. 1 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m] et efforts tranchants 

 

 

Types 

 

Etat limite ultime 

(E.L.U) 

           

 

Etat limite de 

service (E.L.S)                 

 

Situation 

accidentelle 

 

 

Efforts 

tranchants            

         

Moments 

Mt 

[KN.m] 

Ma         

[KN.m] 

Mt 

[KN.m] 

Ma         

[KN.m] 

Mt 

[KN.m] 

Ma         

[KN.m] 

T  

[KN] 

              

Poutres 

principales 

 

 

54,32 

 

73,37 

 

39,76 

 

48,33 

 

40.51 

 

74.01 

 

114.02 

               

Poutres 

secondaires 

 

 

16.01 

 

19.15 

 

11.63 

 

13.95 

 

50,14 

 

48,46 

 

51.51 

 Armatures longitudinales : 

 Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) : 

- Poutres principales :           𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.005 × 30 × 35 = 𝟓. 𝟐𝟓𝒄𝒎² 

- Poutres secondaires :          𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.005 × 30 × 30 = 𝟒. 𝟓𝟎𝒄𝒎²            

 Conditions imposées par le BAEL.91 : 

- Poutres principales :                      𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 ×
2.1

400
× 30 × 31.5 = 𝟏. 𝟏𝟒𝒄𝒎²             

- Poutres principales :                      𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 ×
2.1

400
× 30 × 27 = 𝟎. 𝟗𝟖𝒄𝒎² 
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Exemple de calcul : Poutres principales (30×35) cm2 

               b.1- En travée : 

 Cas fondamentaux : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

                       𝑴𝒕
𝒖 = 𝟓𝟒. 𝟑𝟐𝑲𝑵.𝒎 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑢

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

54.32 × 103

14.17 × 30 × (31.5)2
= 0.129 

𝜇 = 0.129 186.0AB  A  N’existe pas  

s1000  L1000  MPa348
15.1

400f

s

e
s 


                                                                                                                                                                                                                                                                      

     
⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.173                                                      

   𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.931 

 Détermination des armatures : 

𝑨𝒕
𝒖 =

𝑴𝒕
𝒖

𝝈𝒔 ⋅ 𝜷 ⋅ 𝒅
=

54.32 × 103

348 × 0.931 × 31.5
= 𝟓. 32𝒄𝒎𝟐 

 Etat limite de service (E.L.S.) : 

                       
𝑴𝒕

𝒔𝒆𝒓 = 39.76𝐾𝑁.𝒎 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A                             

- Acier FeE400 

Avec :    𝛾 =
𝑀𝑡
𝑢

𝑀𝑡
𝑠𝑒𝑟 =

54.32

39.76
= 1.37 

 
385.0

100

20

2

137.1



 𝛼 = 0.173 ⇒Condition vérifiée. 

 Conclusion : 

     b   b = 15MPa 

   Fissuration peu nuisible                  les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

  (Aucune vérification pour σs) 

 Situation accidentelle : 

⇒ 𝛼 ≤
𝛾 − 1

2
+
𝑓𝑐28
100

⇒ 𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 
? 
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            𝑴𝒕
𝒂𝒄𝒄 = 40.51𝑲𝑵.𝒎 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑎𝑐𝑐

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

40,51 × 103

18.48 × 30 × (31.5)2
= 0.074 

     𝜇 = 0.074 186.0AB  A  N’existe pas     

    s1000 
L1000   MPa400

1

400f

s

e
s 


  

      
⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.096                                                      

𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.962 

 Détermination des armatures : 

𝑨𝒕
𝒂𝒄𝒄 =

𝑴𝒂
𝒖

𝝈𝒔 ⋅ 𝜷 ⋅ 𝒅
=

40.51 × 103

400 × 0.962 × 31.5
= 3.34𝒄𝒎𝟐 

 𝐴𝑡 = 𝑚𝑎𝑥(𝐴𝑐𝑎𝑙; 𝐴𝑎𝑐𝑐; 𝐴min⁡) = 𝟓, 𝟑𝟐𝒄𝒎² 

 Choix des armatures : 

3T12 Filantes + 3T12 renforcement           A = 6.79cm2 

               b.2- En Appuis : 

 Cas fondamentaux : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

                       𝑴𝒂
𝒖 = 𝟗𝟑. 𝟑𝟕𝑲𝑵.𝒎 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑢

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

73.37 × 103

14.17 × 30 × (31.5)2
= 0.174 

𝜇 = 0.174 186.0AB  A  N’existe pas  

s1000  L1000  MPa348
15.1

400f

s

e
s 


                                                                                                                                                                                                                                                                      

     
⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.241                                                      

   𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.934 

 Détermination des armatures : 

𝑨𝒕
𝒖 =

𝑴𝒂
𝒖

𝝈𝒔 ⋅ 𝜷 ⋅ 𝒅
=

73.37 × 103

348 × 0.904 × 31.5
= 7.40𝒄𝒎𝟐 
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 Etat limite de service (E.L.S.) : 

                       
𝑴𝒂

𝒔𝒆𝒓 = 48.33𝐾𝑁.𝒎 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A                             

- Acier FeE400 

Avec :    𝛾 =
𝑀𝑎
𝑢

𝑀𝑎
𝑠𝑒𝑟 =

73.37

48.33
= 𝟏. 𝟓𝟐 

1.52−1

2
+

20

100
= 0.46 𝛼 = 0.241 ⇒Condition vérifiée. 

 Conclusion : 

     b   b = 15MPa 

   Fissuration peu nuisible                  les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

  (Aucune vérification pour σs) 

 Situation accidentelle : 

            𝑴𝒂
𝒂𝒄𝒄 = 𝟕𝟒. 𝟎𝟏𝑲𝑵.𝒎 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑎𝑐𝑐

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

74,01 × 103

18.48 × 30 × (31.5)2
= 0.134 

     𝜇 = 0.134 186.0AB  A  N’existe pas     

    s1000  L1000   MPa400
1

400f

s

e
s 


  

      
⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.180                                                      

𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.928 

 Détermination des armatures : 

𝑨𝒕
𝒂𝒄𝒄 =

𝑴𝒂
𝒖

𝝈𝒔 ⋅ 𝜷 ⋅ 𝒅
=

74.01 × 103

400 × 0.928 × 31.5
= 6,33𝒄𝒎𝟐 

 𝐴𝑡 = 𝑚𝑎𝑥(𝐴𝑐𝑎𝑙; 𝐴𝑎𝑐𝑐; 𝐴min⁡) = 7,40𝑐𝑚² 

 Choix des armatures : 

3T14 Filantes + 3T12 renforcement           A = 8.01cm2 

⇒ 𝛼 ≤
𝛾 − 1

2
+
𝑓𝑐28
100

⇒ 𝜎𝑏 ≤ 𝜎𝑏 = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 
? 
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        b.3- Vérification de l'effort tranchant : 

                 𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟏𝟒, 𝟎𝟏 KN

 

 

a) Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage d’appuis :  

 

 

  Avec : 

          𝑎 = 0.9 ⋅ 𝑑 = 0.9 × 31.5 = 28.35𝑐𝑚 

? 
28cu fba267.0T 
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𝑇𝑢 = 114010⁡𝑁 ≤ 0.267 × 28.35 × 40 × 30 × 102 = 𝟗𝟎𝟖𝟑𝟑𝟒𝑵 

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

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

   On doit vérifier que : 

  














d9.0

M
T

f
A u

u

e

s
L  

𝑨𝑳 = 𝟑. 𝟑𝟗𝒄𝒎𝟐 ≥
𝟏.𝟏𝟓

𝟒𝟎𝟎
(𝟏𝟏𝟒𝟎𝟏𝟎 −

𝟕𝟑𝟑𝟕𝟎

𝟎.𝟗⋅𝟑𝟏.𝟓
) ⋅ 𝟏𝟎−𝟐 = 𝟑. 𝟐𝟎𝒄𝒎𝟐           Condition vérifiée 

c) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne : 

   Nous avons :  

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑
=

114010

30 × 31,5 × 100
= 𝟏. 𝟐𝟏𝑴𝑷𝒂 

 

𝜏𝑢 = 𝑚𝑖𝑛 (0.2 ×
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑃𝑎) = 𝟑. 𝟑𝟑𝑴𝑷𝒂  (Fissuration peu nuisible)    

 𝜏𝑢 = 1.21𝑀𝑃𝑎𝜏𝑢 = 3.33𝑀𝑃𝑎 Les armatures transversales sont perpendiculaires à la 

ligne moyenne  

d) Section et écartement des armatures transversales At : 









 min

0 ;
10

;
35

min lt

bh
  

        𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
35

35
;
30

10
; 1.2) = 1𝑐𝑚 

On prend : mmt 8  de nuance d’acier FeE400 
201.182 cmAT t   

L’espacement des armatures transversales : 

 Selon le BAEL91 : 

   
)cos(sinf8.0

Kf3.0

b

A

e

tju

1t0

t







 

      K = 1 (flexion simple) 

      90  

?



Chapitre Ⅵ                                                                                                                             Etude des portiques  

108 
Etude d’un bâtiment (R+04) 

   Donc : 

𝛿𝑡1 ≤
𝐴𝑡 × 0.8 × 𝑓𝑒

𝑏 ⋅ (𝜏𝑢 − 0.3𝑓𝑡28)
=

3.14 × 0.8 × 400

30 × (1.21 − (0.3 × 2.1))
= 𝟓𝟕. 𝟕𝟓𝒄𝒎 

𝛿𝑡2 ≤ 𝑚𝑖𝑛( 0.9𝑑; 40𝑐𝑚) = 𝑚𝑖𝑛( 0.9 × 31.5; 40)𝑐𝑚 = 𝟐𝟖, 𝟑𝟓𝒄𝒎. 

 

 Selon le RPA99 (version 2003) : 

 Zone nodale : 

𝛿𝑡4 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
ℎ

4
; 12 ⋅ 𝜑) = 𝑚𝑖𝑛(

35

4
; 12 ∗ 1,01) = 8.75𝑐𝑚 ⇒ 𝛿𝑡 = 8𝑐𝑚 

 Zone courante : 

𝛿𝑡5 ≤
ℎ

2
=
35

2
⇒ 𝛿𝑡 = 15𝑐𝑚 

         Donc : 

cm15t       En zone courante 

𝛿𝑡 = 8𝑐𝑚     En zone nodale 

e) Vérification des armatures transversales : 

 Zone nodale : 

                   𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003 × 8 × 30 = 0.9𝑐𝑚² 

 Zone courante : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003 × 15 × 30 = 1.35𝑐𝑚² 

       b.4- Longueur de recouvrement : 

                 maxLr 40L 
 

Remarque : étant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage est 

la même que celle déjà montrée ci-avant ; on donne directement les valeurs des armatures 

trouvées et le choix du ferraillage.   

 

 

 

cm66.104
304.0

40014.3

b4.0

fA

0

et
3t 








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Tableau VI.2 : tableau récapitulatif de ferraillages des poutres 

 

Types des poutres 

Amin [cm2]  

Acal 

[cm2] 

 

Barres 

choisis 

 

Acor 

[cm2] 

 

Longueur de 

recouvrement 

[cm] 

 

B.A.E. L 

 

R.P.A 

Poutres 

principales 

Travées 1.14 5.25 5.32 6T12 6.79 50 

Appuis 1.14 5.25 7.40 3T14+3T12 8.01 60 

Poutres 

secondaires 

Travées 
0.98 4.5 4.96 6T12 6.79 50 

Appuis 0.98 4.5 4.75 6T12 6.79 50 

3. Ferraillage des 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 ; 

- Effet de changement de la température ; 

- Effet des efforts sismiques et 

- Limiter l'encombrement (surfaces réduites des sections de poteaux). 

    Les poteaux sont sollicités dans deux sens (x et y) (voir fig.VII.1), ils sont calculés en 

fonction de l'effort normal N et ; le moment fléchissant M selon les cas suivants : 

 

Figure VI.1 : Les différents types des cadres et épingles 
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                          Sens y-y                                                                       Sens x-x 

3   

2  

1 

min

max

 max

AMN

AMN

ANM

xcorr

xcorr

corrx







                                          

 

 

 

 

 

 

 

Les sollicitations sont calculées à l’aide de logiciel Robot bat 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) et 

(0.8GE) pour la situation accidentelle.    [RPA99/V2003] 

 Le ferraillage : 

    Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes règles imposées 

par le RPA99(2003) et le BAEL91. 

 Les armatures longitudinales : 

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

 Conditions de RPA99 (version 2003) :              

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

 Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone II a. 

 Leur pourcentage maximal sera de : 

 4% en zone courante et 

 6% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12mm 

6   

5   

4   

min

max

max

AMN

AMN

ANM

ycorr

ycorr

corry







 

 

y 

 

My 
        x 

 

Mx 

 

y 

 

My 
        x 

 

Mx 

Fig.VI. 2 : Direction des moments et effort normal dans un poteau 

N 
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 La longueur minimale de recouvrement est de : 

 40  en zone II a 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas     dépasser : 

25cm en zone II a 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l'extérieur de la zone nodale (zone 

critique) 

 Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales 

dans la zone nodale sont : 

L'=2h 

 







 cm60;h;b;

6

h
maxh

e
 

Avec : 

  h: Hauteur de la poutre; 

           b et a : Section d'un poteau; 

  he: Hauteur libre entre deux étages. 

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

    La section AL des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes : 

 
   B%5

L
AB%2.0   - 

périmètre de mètrepar  2cm4
L

A   - 












   Pour une section entièrement comprimée            

 Avec : 

       B : Section totale du poteau. 

- t tendue.entièremensection  unepour  B
fe

28ft
Amin   

- Pour les sections rectangulaires, la distance maximale de deux barres voisines doit respecter 

la condition suivante :  c  min (b+10cm ; 40cm) 

   B : Petite côté du rectangle. 
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Fig.VI. 3 : Espacement entre les armatures longitudinales. 

a 

b 

c c 

 

 

 

 

 

 

 

 Les armatures transversales : 

 Conditions de RPA99 (version 2003) :             

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

               
e

ua

tδ

t

fa

Tρ
 

A




  

Avec : 

Tu : Effort tranchant ; 

 a : Hauteur totale de la section brute; 

 fe: Limite élastique des armatures transversales et 

 a: Coefficient dépend de l'élancement géométrique g. 

 a =2.5 si g  5   
a

lf
g                         

 a =3.75 si g < 5                                                      

 -   Espacement entre les armatures transversales : t  

 Zone nodale : 

                 t  min (10L ; 15cm)   (zone IIa) 

 Zone courante : 

                 t   15L                         (zone IIa) 

     -   Section minimale des armatures transversales : 
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b

A

t

t


En % est donné comme suit : 

 Si: 

 λg ≥ 5 → 0.4% 

 -λg ≤ 3 → 0.8% 

 -3 ≤  λg ≤ 5 → Interpolation des valeurs limites précédentes avec: 

        λg= ( )
b

L
ou

a

L ff  

Avec : 

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

considérée et 

        Lf : Longueur du flambement. 

 Conditions de BAEL91 : [B.A.E.L.91/A.8.1.3] 

– Le diamètre des armatures transversales doit être : 

            maxLt
3

1
                             

– L'espacement des armatures transversales a pour valeur : 

                      cm10b;cm40;15min minLt   

Avec : 

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

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

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

armatures transversales. 
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 Sollicitations de calcul : 

  Tableau.VI.3: Tableau récapitulatif des sollicitations  

                 

Combinaisons 

Poteau 

(4040) 

Poteau 

(3535) 

Poteau 

(3030) 

 

 

1.35 G + 1.5 Q 

 

 

Cas 1 

maxN  [KN] 855.25 516.97 203.59 

corr

xM [KN.m] -4.81 8.29 7.60 

corr

yM [KN.m] 
0.34 0.90 

1.19 

 

 

 

 

 

 

G+Q±E 

0.8G±E 

 

 

 

 

 Cas 2 

 

max

xM [KN.m] -124.08 -21.94 39.05 

corrN [KN] 
497.54 255.25 

76.80 

 

Cas 3 

max

yM
 

[KN.m] 

122.69 24.31 
20.28 

corrN
 
[KN] 383.74 162.78 1.39 

 

 

Cas 4 

maxN
 
[KN] 656.10 396.55 149.41 

corr

xM [KN.m] 0.71 0.96 6.50 

corr

yM [KN.m] -11.16 -8.32 -9.86 

 

Cas 5 

minN  [KN]
 

-35.84 -29.07 -5.24 

corr

xM [KN.m] 
-5.45 -4.53 -7.47 

 
corr

yM [KN.m]
 

13.11 13.72 16.93 

Minimum 3 cours 𝐿𝑟  

Fig.VI. 4 : Les armatures transversales dans la zone de 

recouvrement 
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 Calcul des armatures : (Exemple de calcul : poteau (4040) cm²) 

o Les armatures longitudinales :  

          b = 40cm    h= 40cm    d= 36cm 

 1er cas : 

 Sens x-x : 

 Les sollicitations prises en compte : 

N = 855.25KN 

M = 4.81 KN.m 

𝑒 =
𝑀

𝑁
=

4.81

855.25
= 0.0056𝑚 = 0.56𝑐𝑚 

L'excentricité est inférieure à la moitié de la distance du noyau central : 

𝑒 =
ℎ

12
= 3.33𝑐𝑚 

On a une compression excentrée.  

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

𝐴1
′ =

𝑁 − 100.𝐵. 𝜎𝑏
100. 𝜎𝑠

 

 

𝐴1
′ =

855.25×103−100×40×40×14.67

100×348
≤ 0 ⇒ 𝐴1

′ = 0𝑐𝑚2          

 Etat limite ultime stabilité de forme (E.L.U.S.F.) :      

𝑒 =
𝑀

𝑁
= 0.56𝑐𝑚 

𝜆 = 3.46.
𝐿𝑓
ℎ
= 3.46 ×

214.2

40
= 18.53 ≤ 50 

La condition est vérifiée    le calcul se ramène au calcul de la même section en F.C. 

sollicitée à : 

       

a1

11

/

1

11

eee

e.NM

N.N







  

     𝑒𝑎 = 𝑚𝑎𝑥( 2𝑐𝑚;
306

250
) = 2𝑐𝑚 

40 

40 Br 
1cm 

1cm 

 Fig. VI.5 : Section réduite du béton 
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     e = 0.56cm                                                                                                                                                                                                                                                                                                                        

    𝛼1 = 1 + 0.2 × (
𝜆

35
)2 = 1.06 

    e1 = 0.56+2=2.56cm 

 

      𝑁1 = 906.56𝐾𝑁 

⁡⁡⁡⁡⁡𝑀1
′ = 23.21𝐾𝑁.𝑚 

     e1 = 2.56cm ≤ 𝑒0 =
ℎ

2
= 20𝑐𝑚 

Le point d'application de l’effort normal de compression se trouve à l'intérieur de la section ; 

alors : 

Vérification si la section est partiellement comprimée : 

 

 

 

 

 

 

Fig. VI.6 : répartition des efforts interne pour le cas 1 

 

(𝟏) = (𝟎. 𝟑𝟑𝟕 × 𝒉 − 𝟎. 𝟖𝟏 × 𝒄𝟏) ⋅ 𝝈𝒃 ⋅ 𝒃 ⋅ 𝒉 

⁡⁡⁡⁡⁡ = (𝟎. 𝟑𝟑𝟕 × 𝟒𝟎 − 𝟎. 𝟖𝟏 × 𝟑) × 14.67 × 𝟒𝟎 × 𝟒𝟎 × 𝟏𝟎−𝟐 = 𝟐𝟓𝟗𝟑. 𝟔𝟔𝑲𝑵.𝒎

 
  111 M)cd.(N2 

 
e.NM1 

 

𝑒 = 𝑒1 + (
ℎ

2
− 𝑐1) = 2.04 +

40

2
− 3 = 19.04𝑐𝑚 

𝑀1 = 855.25 × 0,1904 = 162.84𝐾𝑁.𝑚

 
(2) = 906.56 × (36 − 3) × 10−2 − 162.84 = 132.32𝐾𝑁.𝑚 

)2(   Le calcul se ramène en FS de la même section sollicitée par le 

moment 

 CPS ..)1(

G

1A

1A

N

M

N

Ge
 e

1A

1A

N

1M

G

 

45 

45 
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 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

𝜇 =
𝑀1

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

162.84 × 103

14.67 × 40 × (36)2
= 0.214

 

𝜇 = 0.214   186.0AB
 Pivot B; 5.3b  ‰ 

           𝜇 = 0.214  392.0L   A  N’existe pas  

           s1000 
L1000  MPa348

15.1

400f

s

e
s 


                                                                                                                                                                                                                                                                      

⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.305                                                      

𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.878 

 Détermination des armatures : 

𝐴1 =
𝑀1

𝜎𝑠 ⋅ 𝛽 ⋅ 𝑑
=

162.84 × 103

348 × 0.878 × (36)
= 14.80𝑐𝑚2 

     

On revient à la flexion composée : 

𝐴𝐹𝐶1 = 𝐴1 −
𝑁

100.𝜎𝑠
= 14.80 −

855250

100 × 348
≤ 0 ⇒ 𝐴𝐹𝑐 = 0 

Calcul du ferraillage sous combinaisons accidentelle : on a pris le 2ème et 3ème cas d’étude.  

 2ème cas : 

 Sens x-x : 

Les sollicitations prises en compte : 

N = 497.54 KN 

M = -124.08 KN.m 

𝑒 =
𝑀

𝑁
=
124.08

497.54
= 0,2494𝑚 = 24,94𝑐𝑚 >

ℎ

2
= 20𝑐𝑚 

L’excentricité n’est pas faible     le ferraillage se feras en flexion composée sans majoration 

des efforts. 

N étant effort de compression se trouve à l’extérieur de la section  section partiellement 

comprimée, donc le calcul se ramène au calcul en flexion simple avec un moment fictif  

M1 = N.e’ 
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    Vérification si la section est partiellement comprimée : 

 

 

 

 

 

 

Fig. VI.7 : répartition des efforts interne pour le cas 2 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     M1 = N.e’ 

     𝑒 ′ = 𝑒 + (
ℎ

2
− 𝑐1) = 24,94 + (

40

2
− 3) = 41,94𝑐𝑚

 
M1 = 497,54×0,4194= 208.67 KN.m 

𝜇 =
𝑀1

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

208670

18.48 × 40 × (36)2
= 0.218 

    𝜇 = 0.218 392.0L   A  N’existe pas  

           s1000  L1000  MPa400
00.1

400f

s

e
s 


                                                                                                                                                                                                                                                                      

⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.939                                                      

𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.624 

 Détermination des armatures : 

𝐴1 =
𝑀1

𝜎𝑠 ⋅ 𝛽 ⋅ 𝑑
=

208670

400 × 0.624 × 36
= 23.22𝑐𝑚2 

     

On revient à la flexion composée : 

𝐴𝐹𝐶1 = 𝐴1 −
𝑁

100. 𝜎𝑠
= 23.22 −

497540

100 × 400
= 10.78𝑐𝑚²

 

 3ème cas : 

 Sens-Y-Y : 

Les sollicitations prises en compte : 

G

1A

1A

N

G

N

Ge
 e

1A

1A

N

1M

G

 

  

45 

45 
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N = 383.74 KN 

M = 122.69 KN.m 

𝑒 =
𝑀

𝑁
=
122.69

383.74
= 0,3197𝑚 = 31,97𝑐𝑚 >

ℎ

2
= 20𝑐𝑚 

L’excentricité n’est pas faible     le ferraillage se feras en flexion composée sans majoration 

des efforts. 

N étant effort de compression se trouve à l’extérieur de la section  section partiellement 

comprimée, donc le calcul se ramène au calcul en flexion simple avec un moment fictif  

M1  =  N.e’ 

  Vérification si la section est partiellement comprimée : 

 

 

 

 

 

 

Fig. VI.8 : répartition des efforts interne pour le cas 3 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

     M1 = N.e’ 

     𝑒 ′ = 𝑒 + (
ℎ

2
− 𝑐1) = 31,97 + (

40

2
− 3) = 48,97𝑐𝑚

 
M1 = 383,74×0,4897= 187.92 KN.m 

𝜇 =
𝑀1

𝜎𝑏 ⋅ 𝑏 ⋅ 𝑑
2 =

187920

18.48 × 40 × (36)2
= 0.196 

    𝜇 = 0.196 392.0L   A  N’existe pas  

           s1000  L1000  MPa400
00.1

400f

s

e
s 


                                                                                                                                                                                                                                                                      

⇒ 𝛼 = 1.25 × (1 − √1 − 2𝜇) = 0.275                                                      

G

1A

1A

N

G

N

Ge
 e

1A

1A

N

1M

G

 

45 

45 
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𝛽 = 1 − 0.4𝛼 = 0.889 

 Détermination des armatures : 

𝐴1 =
𝑀1

𝜎𝑠 ⋅ 𝛽 ⋅ 𝑑
=

187920

400 × 0.889 × 36
= 14.68𝑐𝑚2 

     

On revient à la flexion composée : 

𝐴𝐹𝐶1 = 𝐴1 −
𝑁

100. 𝜎𝑠
= 14.68 −

383740

100 × 400
= 5.09𝑐𝑚²

 

𝐴𝑣 = max(𝐴𝑚𝑖𝑛−𝑅𝑃𝐴; 𝐴𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙é𝑒) = 𝟏𝟐, 𝟖𝒄𝒎² 

Choix des armatures :     4HA16+4HA14 

 Armatures Transversale  

 Espacement des armatures transversales : 

 Suivant les règles BAEL 91 : 

𝛿𝑡 ≤ min(15∅𝐿
𝑚𝑖𝑛; 40𝑐𝑚; 𝑏 + 10) = 21𝑐𝑚 ==> 𝑜𝑛⁡𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑⁡15𝑐𝑚 

 D'après les règles RPA 99 (version 2003) : (zone II) 

 Zone nodale : 

𝛿𝑡 ≤ min(10∅𝐿
𝑚𝑖𝑛; 15𝑐𝑚) = 14𝑐𝑚 => 𝑜𝑛⁡𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑⁡10𝑐𝑚 

                     Zone courante : 

𝛿𝑡 ≤ (15∅𝐿
𝑚𝑖𝑛) = 21𝑐𝑚 => 𝑜𝑛⁡𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑⁡15𝑐𝑚 

                     

 Armatures transversales minimales : 

   Amin =0.3% b δ =0.003*40*10=1.20cm² 

4. Détermination de la zone nodale : 

La zone nodale est constituée par les nœuds poteaux-poutres ; 

35  5, 
40 

214,2 
   

h 

l 
f 

g       
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Longueur de recouvrement : 

 

 

Schéma de ferraillage  

                     

 

 

 

cmL 80402 

max40 LrL 

cm h 60 60 ; 40 ; 40 ; 
6 

286 
max   

 

 
 
 

 
  

     Fig. VI.9 : Zone nodale 
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Remarque : 

 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.VI.4 : Tableau récapitulatif des ferraillages des poteaux  

Type Section 

[cm2] 

Acal 

[cm2] 

Amin RPA 

[cm2] 

 

Choix 

 

Aadopté 

Longueur de 

Recouvrement            

[cm2] 

1 4040 4.03 12.8 4T16+4T14 14.20 70 

2 3535 1,17 9.80 8T14 12.32 60 

3 3030 2.48 7.20 4T14+4T12 10,68 50 
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1. Introduction :  

Ce chapitre consiste à étudier les voiles de notre bâtiment (voile de contreventement) ce qui est 

définie comme une console encastrée a sa base. 

Il est soumis aux sollicitations suivantes : 

o Un moment fléchissant, un effort tranchant provoqués par les actions sismiques. 

o Effort normal dû aux charges permanentes G d’exploitation Q et les charges sismiques. 

 

 

    

 

 

 

 

 

Fig.VII.1 : Sollicitations des voiles 

Le voile de contreventement sera calculé en flexion composée et au cisaillement de l’effort 

tranchant dû à la charge horizontale et verticales. 

Pour cela les type d’armatures utilisée sont : 

o Armatures verticales.  

o Armatures horizontales.  

o Armatures transversales.  

La structure de notre projet est contreventée par des voiles afin d’assurer la rigidité et la stabilité 

de l’ouvrage vis à vis des charges horizontales. 

2.  But de contreventement : 

N 

T 

M 

h 

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

transmettre jusqu’au sol, et raidir les constructions. 

Les combinaisons d’action : selon BAEL91 et RPA99v2003 

Les combinaisons exigées par la réglementation sont :  

o Etat limite ultime : 1,35 𝐺 +  1,5 𝑄  

o Situation accidentelle : 𝐺 +  𝑄 ±  𝐸 , 0,8 ±  𝐸  

o Etat limite de service : 𝐺 +  𝑄 

3. Les recommandations exigées par RPA99v2003 : 

Acier vertical :  

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

disposés en deux nappes parallèles aux faces de voiles. Ces armatures doivent respecter 

les prescriptions suivantes : 

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

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

supérieure.  

o L’espacement des barres verticales doit être réduit par à la moitié sur une longueur de 1/10 

dans les zones extrêmes cet espacement ne doit pas être au plus égale à 15 cm.  

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

supérieure  

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

 

Fig. VII 2 : Disposition des armatures verticales dans le voile
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Acier horizontale : 

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

chacune des faces entre les armatures verticales et la paroi du coffrage et doivent être munies 

de crochets à (135°) ayant une longueur de 10Φ.  

Ces armatures reprennent les sollicitations de l’effort tranchant. 

Longueur de recouvrement : Art 7.7.4.3 RPA99version 2003 : Elle doit être égale à :  

 40Φ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est 

possible.  

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

combinaisons possibles de charges. 

Aciers transversaux :  

Le RPA99v03 exige généralement minimum épingle par mètre carré leur rôle est de lier entre 

les 2 nappes d’armatures verticales en empêchent leur flambement, Elles sont 

perpendiculaires aux faces du voile. 

Armature de potelet : 

Une section d’armatures (≥ 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟎) exigé à chaque extrémité du voile 

Armature de couture : 

Le long de joint de reprise de coulage, l'effort tranchant doit être repris par des aciers de 

couture dont la section est donnée par la formule suivant : 

Méthode de ferraillage des voiles : on a 3 cas  

o Section partiellement comprimée : 𝑁𝑢 =
𝜎2

2
× 𝐿𝑡 × 𝑒              et          𝐴𝑣 =

𝑁𝑢

𝜎𝑠
 

o Section entièrement comprimée : Acier exigée par RPA99v2003 

o Section entièrement tendue : 𝑁𝑢 =
𝜎2+𝜎1

2
× 𝐿𝑡 × 𝑒              et          𝐴𝑣 =

𝑁𝑢

𝜎𝑠
 

Calcul exemplaire du voile de contreventement : 

On présentera comme exemple de calcul le ferraillage du (voile Vasc) puis on récapitulera dans 

les autres voiles. 
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Fig.VII.3: Description et dimension des voiles étudié selon sens X et Y 

Selon le résultats extrait du logiciel robot de notre structure on a : 

 

Fig.VII.4 : Diagramme Distribution de l'effort normal des voiles et les poteaux en %      

 Ce Diagramme montre que les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations dû aux 

charges verticales. On considère que la sollicitation horizontale est reprise uniquement par les 

voiles. 

 

 

Vasc2  

 

V5  

 

V7  
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Voiles de contreventement Poteau 

  En KN 
 

Étage  

Effort tranchant Effort normal Effort tranchant Effort normal 

Tx Ty N Tx Ty N 

RDC 1408.33 1449.55 -6421.39 355.28 317.35 -13739.92 

1 1323.40 1385.21 -5113.74 326.67 263.46 -10830.49 

2 1124.00 1189.17 -4181.86 325.15 255.38 -7887.79 

3 790.09 873.94 -2935.19 379.46 294.84 -5343.39 

4 473.77 553.04 -1706.39 309.01 235.93 -2820.96 

Tableau VII.1 : Distribution de l'effort tranchant et normal des 2 direction des voiles et 

poteaux. 

Résultat : Le RPA99v2009 exige que les forces sismique (les sollicitation horizontales) doit 

être reprise par les voiles à 100% selon les 2 direction x-x et y-y, d’une autre manière le voile 

doit être capable a résisté à la somme des 2 efforts tranchants (poteaux et le voile lui-même)  

𝑇𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 𝑇𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 + 𝑇𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥           𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑙𝑒𝑠 2  𝑑𝑖𝑟𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑋 − 𝑌 

Pour cela la nécessité d’augmenter les forces sismiques Vx et Vy d’un un rapport égal à  
𝑇𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 

𝑇𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒
 

Pour les 2 direction afin de attendre le taux de 100% des effort tranchant reprise par les voiles 

seulement et l’implémenter dans le logiciel robot. 

  Sens X-X  𝑇𝑋.𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 + 𝑇𝑋.𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥 = 1408,33 + 355,28 = 1763.61 𝐾𝑁 

1763.61

1408.33
= 𝟏. 𝟐𝟓 

Sens-Y-Y  𝑇𝑌.𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 + 𝑇𝑌.𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥 = 1449.55 + 317.35 = 1766.90 KN 

1766.90

1449.55
= 𝟏. 𝟐𝟐 

Donc les valeurs implémentées dans le logiciel sont 1,25 et 1,22 afin d’augmenté les forces 

sismiques. 

 Exemple de calcul du voile RDC:  

𝒆 𝑳 (m) 
  𝒆 𝑳 

(m²) 
𝑰 =

𝒂 × 𝑰𝟑

𝟏𝟐
 𝑽 =

𝑳

𝟐
 (m) 𝝈𝒃𝒏𝒂(Mpa) 

0.2 4.1 0.82 1.14 2.05 7.57 

Tableau VII.2 : Dimension de calcul pour voile V 

Les sollicitations des différentes combinaisons : 
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Le voile étudié est sollicité aux différentes combinaisons en (ELU, ACC) le tableau suivant 

résume tour le résultat calculé à l’aide du logiciel robot, selon les formules suivantes on aura : 

 𝐿𝑡 = (
𝜎2

𝜎1+𝜎2
) × 𝐿 

 𝜎1 =
𝑁


+

𝑀

𝐼
× 𝑉 

 𝜎2 =
𝑁


−

𝑀

𝐼
× 𝑉 

 Cas  Combinaison TYPE N(KN) M(KN.m) T (KN) σg (Mpa) σd (Mpa) Lt (m) 

1 ELU ELU 777.65 115.61 7.45 0.74 1.15 2.50 

2 G+Q+VX ACC 387.04 -66.98 22.74 0.59 0.35 1.53 

3 G+Q-VX ACC 756.03 235.48 -11.91 0.50 1.34 2.98 

4 G+Q+VY ACC 550.02 -2004.82 317.06 4.25 -2.91 1.67 

5 G+Q-VY ACC 593.04 2173.31 -306.23 -3.16 4.60 1.67 

6 0.8G+VX ACC 240.29 -93.85 20.96 0.46 0.13 0.88 

7 0.8G-VX ACC 609.28 208.61 -13.69 0.37 1.12 3.08 

8 0.8G+VY ACC 403.28 -2031.69 315.28 4.12 -3.13 1.77 

9 0.8G-VY ACC 446.3 2146.44 -308.01 -3.29 4.37 1.77 

Tableau VII.3: Sollicitations de calcul du voile V1 

Remarque : Les cas les plus défavorable est 0.8G-VY (section partiellement comprimé) car il 

nous donne une longueur tendue maximale et aussi une contrainte de traction maximale. 

Donc pour le calcul du notre voile est d’une section partiellement comprimée voir le 

diagramme suivant : 

 

Fig.VII.5: Diagramme des contraintes du voile V1 
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Calcul des armatures verticales : 

             Longueur tendue : 𝐿𝑡 =  1.77𝑚 

           Alors  𝑁𝑢 =
𝜎1

2
× 𝐿𝑡 × 𝑒 =

3.29

2
× 1.77 × 0.2 × 1000 = 582.33 𝐾𝑁 

𝐴𝑣 =
𝑁𝑢

𝜎𝑠
=

582.33 × 10

400
=  14.56 𝑐𝑚² 

Section minimale d’armature verticale : Selon RPA (art : 7.7.4.1) 

o Zone total 𝐴𝑚𝑖𝑛.𝑟𝑝𝑎 = 0.15 × 𝑒 × 𝐿 = 0.0015 × 20 × 410 = 12.3 𝑐𝑚² 

o Zones tendues : 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.2% × 𝐿𝑡 × 𝑒 = 0.002 × 20 × 177 = 7.08 𝑐𝑚² 

o Zones courantes :𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.2% × (𝐿 − 𝐿𝑡) × 𝑒 = 0.002 × 20 × 233 = 9.32𝑐𝑚² 

Section minimale d’armature verticale : Selon le BAEL91 : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 > (0.23
𝐵 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) =   

0.23 × 20 × 410 × 2.1

400
= 9.9 𝑐𝑚² 

Donc on adoptera max(𝐴𝑐𝑎𝑙, 𝐴𝐵𝐴𝐸𝐿 , 𝐴𝑅𝑃𝐴) = 14.56 𝑐𝑚² 

Diamètre maximal des barres :  =
𝑒

10
=

20

10
= 20 𝑚𝑚 (𝐻𝐴20) 

Espacement entre les barres : selon (Article 7.7.4.3 du RPA99V2003) 

𝑆𝑡 ≤ 1.5 × 𝑒                    𝑒𝑡               𝑆𝑡 ≤ 30𝑐𝑚                                     

En zone courante donc 𝑆𝑡 = 20 cm 

Chaque extrémité l’espacement des barres doit être réduit de moitié donc 𝑆𝑡 = 10 𝑐𝑚 

Sur une longueur du voile de 
𝐿

10
=

410

10
= 41 𝑐𝑚 

 

Fig.VII.6: Disposition des armatures verticales dans le voile 

 

S t 
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Résultats : 

La section d’acier doit satisfaire les 14.56cm² sur la longueur tendue du voile (1.77m). 

 

Armatures horizontales : 

Calcul exemplaire : 

o Selon BAEL91 : 𝐴ℎ =
𝐴𝑣

4
=

14.56

4
= 3.64 𝑐𝑚² 

o Selon RPA 99 : 0.15 × 𝐿 × 𝑒 = 12.3 𝑐𝑚² 

On adoptera 5HA12/ml suivant la hauteur sur chacune des 2 nappes avec St =15 cm 

Armature transversale : 4 épingles au mètre carré de 4HA8 pour que les deux nappes 

d'armatures verticales seront reliées.  

Vérifications : 

Vérification de contrainte de cisaillement : selon RPA on doit vérifier que 

  𝜏 ≤ 𝜏̅ = 0.2𝑓𝑐28 = 5 𝑀𝑝𝑎              Pour qu’il n’aura pas de cisaillement. 

Sachant que l’effort tranchant du voile est : 𝑉𝑢. 𝑚𝑎𝑥 = 317.06𝐾𝑁 

𝜏 =  
1.4×𝑉𝑢

𝑏×𝑑
=

1.4×317.06×10−3

0.2×3.69
= 0.60 ≤ 𝜏̅ = 5 𝑀𝑝𝑎              ==> 𝑽é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆  

Selon BAEL91 :    𝑇𝑢 ≤ 𝑇𝑢
̅̅ ̅ = min (0.15

𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑝𝑎) 

   𝑇𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏 × 𝑑
=

317.06 × 10−3

0.2 × 3.69
= 0.43 ≤ 𝑇𝑢

̅̅ ̅ = 3,26𝑀𝑃𝑎       ==>   𝑽é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆   

Vérification à L’ELS : le calcul fait préalablement à ELU doit être vérifié à ELS. 

Vérification de la contrainte du béton à L'ELS : 𝜎𝑏 =
𝑁𝑠

𝐵+15𝐴
≤ 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 0.6𝑓𝑐28 

Le cas du notre voile étudie 𝑁𝑠 =  571.53𝐾𝑛 

B : section du voile.            /      A : armatures. 

𝜎𝑏 =
571.53×103

(200×4100)+(15×14.56×102)
= 0,67𝑀𝑃𝑎 ≤ 0.6𝑓𝑐28 = 15          Condition vérifiée  
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Fig. VII.7: Schéma de ferraillage du voile 

 

 

Conclusion :  

            Au terme de ce chapitre, nous avons étudié les voiles de contreventement. Les voiles 

ont été calculés vérifiée et ferraillé, le calcul a été calculés à la flexion composée par les 

sollicitations obtenues par le logiciel Robot structural analyses 2019.Les ferraillages adoptés 

respectent les recommandations du RPA99/2003 et le BAEL91/99. 
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Etude des fondations 
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I. Introduction : 

  1-Généralité : 

      - Les fondations sont des ouvrages qui servent à transmettre au sol support les charges 

provenant de la superstructure à savoir : 

Le poids propre ou charge permanentes, les surcharge d’exploitations, les surcharges climatiques 

et sismiques. 

Le choix de type de fondation dépend de plusieurs paramètres : 

 La nature et le poids de la superstructure. 

 La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction. 

 La qualité du sol de fondation. 

        Pour le cas des bâtiments courants, on distingue deux types de fondations qui sont :  

a) Fondation superficielles : 

- Semelles isolées ; 

- Semelles filantes et 

- Semelles général. 

b) Fondation profondes : 

- Semelles sur puits et 

- Semelles sur pieux.           

II.  Calcul des semelles : 

       1) Pré dimensionnement : 

* Semelle de centre : 

 𝑵 = 622.64𝑲𝑵 

𝑨𝒗𝒆𝒄: 𝝈𝒔𝒐𝒍 = 𝟐, 𝟓𝒃𝒂𝒓𝒔 

   


































b

a

B

A

N
BA

b

a

B

A

BA

N

sol

sol




 

B
b

a
A 








  

 Avec :     a = 40cm   ;    b = 40cm 

b

B

A

a

    Fig. VIII.1 : Semelle isolée 

 



Chapitre Ⅷ                                                                                                                        Etude des fondations  

135 
Etude d’un bâtiment (RDC+4) 

 

𝐴 = (
40

40
) ⋅ 𝐵 

𝐵 ≥ √
40

40
⋅

𝑁

𝜎𝑠𝑜𝑙
= √

40

40
⋅

622.64

250
= 1.58𝑚 

  On prend : B = 180cm  A = 180cm  

* Semelle de rive : 

𝑁 = 552.39𝐾𝑁 

𝐵 ≥ 1.49𝑚 

On prend : B= 160cm    A= 160cm 

* Semelle de d'angle : 

𝑁 = 316.45𝐾𝑁 

𝐵 ≥ 1.12𝑚 

On pend : B= 140   A= 140cm 

On calcule la surface totale des semelles, on trouve une valeur supérieure à 50% de la surface 

du bâtiment, à cet égard, on opte pour un système de fondation constitué de semelles filantes.  

 

Fig. VIII.2 : Plan de fondation 
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a) Calcul des semelles filantes des axes N°(01 ;02 ; 03 ; 06 ; 07 ;08) 

Dimension de la semelle : L = 17,66m 

Pré dimensionnement de la semelle :  

Réaction 𝑵𝒔𝒆𝒓𝒗𝒊𝒄𝒆(𝑲𝑵) 𝑴𝒔𝒆𝒓𝒗𝒊𝒄𝒆(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e 

(m) 

Somme réaction ELS 2520.82 39.54 0,016 

 

𝜎𝑠𝑜𝑙 = 2,5 𝐵𝑎𝑟 

Pour que le diagramme des contraintes soit trapézoïdal : 

𝐵 ≥
𝑁𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑒

𝐿 𝑥 𝜎𝑠𝑜𝑙
. (1 +

3. 𝑒

𝐿
) => 𝐵 ≥

2520.82

17,66 𝑥 2.5 𝑥 102
. (1 +

3 . 0,016

17,66
) = 0,57𝑚 

 

Pour tenir compte du poids des terres on prend : B = 1,00m 

Condition de rigidité : 

Pour que la semelle soit considérée rigide, sa hauteur utile 𝑑 doit vérifier la condition de 

transmission des efforts suivant des bielles de béton, inclinées d’un angle 𝜃 tel que 𝜃 ≥ 45° : 

𝑑 ≥
𝐵−𝑏

4
=

100−40

4
= 15𝑐𝑚   

La hauteur totale de la semelle  

ℎ = 𝑑 + 5𝑐𝑚 => ℎ = 20𝑐𝑚 ; 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ℎ = 30𝑐𝑚  

𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑛𝑒 𝑝𝑎𝑠 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 𝑢𝑛 𝑓𝑒𝑟𝑟𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑔𝑒 𝑒𝑥𝑐𝑒𝑠𝑠𝑖𝑓  

 

Vérification des contraintes avec poids propre :  

Poids propre = 1,00 x 17,66 x 0,30 x 25 = 132.45 KN 

𝐵 ≥
𝑁𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑒 + 𝑃𝑝𝑟𝑜𝑝𝑟𝑒

𝐿 𝑥 𝜎𝑠𝑜𝑙
. (1 +

3. 𝑒

𝐿
) => 𝐵 ≥

2653.27

17,66 𝑥 2.5 𝑥 102
. (1 +

3 . 0,016

17,66
) = 0,60𝑚 

Donc on garde la largeur de 1,00m et on continu avec les autres vérifications. 

Vérification des contraintes à l’ELU : 

Réaction 𝑵𝑬𝑳𝑼(𝑲𝑵) 𝑴𝑬𝑳𝑼(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e (m) 

Somme réaction ELU 3456.57 54.14 0,016 

 

𝑀

𝑁
= 0,016𝑚 <

𝐵

6
= 0,17 => 𝐷𝑖𝑎𝑔𝑟𝑎𝑚𝑚𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑝é𝑧𝑜𝑖𝑑𝑎𝑙 
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𝜎𝑚𝑜𝑦 =
𝑁

𝐵 . 𝐿
. (1 +

3 . 𝑒

𝐿
) = 1,96 𝐵𝑎𝑟 < 1,5 . 𝜎𝑆𝑜𝑙 = 3.75𝐵𝑎𝑟 ==> 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérification des contraintes : G + Q + V 

Réaction 𝑵𝑨𝑪𝑪(𝑲𝑵) 𝑴𝑨𝑪𝑪(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e (m) 

Somme réaction 

G+Q+Vx 

4682.99 113.10 0,024 

 

𝑀

𝑁
= 0,024𝑚 <

𝐵

6
= 0,17 => 𝐷𝑖𝑎𝑔𝑟𝑎𝑚𝑚𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑝é𝑧𝑜𝑖𝑑𝑎𝑙 

𝜎𝑚𝑜𝑦 =
𝑁

𝐵 . 𝐿
. (1 +

3 . 𝑒

𝐿
) = 2,66 𝐵𝑎𝑟 < 1,5 . 𝜎𝑆𝑜𝑙 = 3.75𝐵𝑎𝑟 ==> 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérification au renversement : 0,8G + V  

𝑵𝒂𝒄𝒄_𝒎𝒊𝒏 = 430.66𝐾𝑁 

𝑀𝑎𝑐𝑐_𝑚𝑎𝑥 = 45.98𝐾𝑁. 𝑚 

𝑒 =
𝑀

𝑁
= 0,11𝑚 <

𝐵

4
= 25𝑐𝑚 => 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Ferraillage de la semelle :  

𝑵𝒖 = 𝑵𝒖′ (𝟏 +
𝟑𝒆

𝑩
) =3622.48 KN 

 

Ax =
Nu. (B − b)

8. L. d . (
Fe

γs
)
 

1,63cm²/m 

Choix des armatures 

HA12 e = 15cm 

Ay =
A𝑥

4
 0,41cm²/m 

Choix des armatures 

HA12 e = 15cm 

b) Calcul des semelles filantes des axes N°(04 ;05) 

Dimension de la semelle : L = 12,73m 

Pré dimensionnement de la semelle :  

Réaction 𝑵𝒔𝒆𝒓𝒗𝒊𝒄𝒆(𝑲𝑵) 𝑴𝒔𝒆𝒓𝒗𝒊𝒄𝒆(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e 

(m) 

Somme réaction ELS 1543.15 4.14 0,0026 

𝜎𝑠𝑜𝑙 = 𝟐, 𝟓 𝑩𝒂𝒓 

Pour que le diagramme des contraintes soit trapézoïdal : 

𝐵 ≥
𝑁𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑒

𝐿 𝑥 𝜎𝑠𝑜𝑙
. (1 +

3. 𝑒

𝐿
) => 𝐵 ≥

1543.15

12,73 𝑥 2.5 𝑥 102
. (1 +

3 . 0,0026

12,73
) = 0,48𝑚 



Chapitre Ⅷ                                                                                                                        Etude des fondations  

138 
Etude d’un bâtiment (RDC+4) 

 

Pour tenir compte du poids des terres on prend : B = 1,00m 

Condition de rigidité : 

Pour que la semelle soit considérée rigide, sa hauteur utile 𝑑 doit vérifier la condition de 

transmission des efforts suivant des bielles de béton, inclinées d’un angle 𝜃 tel que 𝜃 ≥ 45° : 

𝑑 ≥
𝐵−𝑏

4
=

100−40

4
= 15𝑐𝑚   

La hauteur totale de la semelle  

ℎ = 𝑑 + 5𝑐𝑚 => ℎ = 20𝑐𝑚 ; 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ℎ = 30𝑐𝑚  

𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑛𝑒 𝑝𝑎𝑠 𝑎𝑣𝑜𝑖𝑟 𝑢𝑛 𝑓𝑒𝑟𝑟𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑔𝑒 𝑒𝑥𝑐𝑒𝑠𝑠𝑖𝑓  

Vérification des contraintes avec poids propre :  

Poids propre = 1,00 x 12,73 x 0,30 x 25 = 95.47 KN 

𝐵 ≥
𝑁𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑒 + 𝑃𝑝𝑟𝑜𝑝𝑟𝑒

𝐿 𝑥 𝜎𝑠𝑜𝑙
. (1 +

3. 𝑒

𝐿
) => 𝐵 ≥

1638.625

12,73 𝑥 2.5 𝑥 102
. (1 +

3 . 0,0026

12,73
) = 0,51𝑚 

Donc on garde la largeur de 1,00m et on continu avec les autres vérifications. 

Vérification des contraintes à l’ELU : 

Réaction 𝑵𝑬𝑳𝑼(𝑲𝑵) 𝑴𝑬𝑳𝑼(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e (m) 

Somme réaction ELU 2114.09 5.74 0,0027 

 

𝑀

𝑁
= 0,0027𝑚 <

𝐵

6
= 0,17 => 𝐷𝑖𝑎𝑔𝑟𝑎𝑚𝑚𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑝é𝑧𝑜𝑖𝑑𝑎𝑙 

𝜎𝑚𝑜𝑦 =
𝑁

𝐵 . 𝐿
. (1 +

3 . 𝑒

𝐿
) = 1,66 𝐵𝑎𝑟 < 1,5 . 𝜎𝑆𝑜𝑙 = 3.75𝐵𝑎𝑟 ==> 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérification des contraintes : G + Q + V 

Réaction 𝑵𝑨𝑪𝑪(𝑲𝑵) 𝑴𝑨𝑪𝑪(𝑲𝑵. 𝒎) Excentricité e (m) 

Somme réaction 

G+Q+Vx 

1599.37 53.55 0,033 

 

𝑀

𝑁
= 0,033𝑚 <

𝐵

6
= 0,17 => 𝐷𝑖𝑎𝑔𝑟𝑎𝑚𝑚𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑝é𝑧𝑜𝑖𝑑𝑎𝑙 

𝜎𝑚𝑜𝑦 =
𝑁

𝐵 . 𝐿
. (1 +

3 . 𝑒

𝐿
) = 1,27 𝐵𝑎𝑟 < 1,5 . 𝜎𝑆𝑜𝑙 = 3.75𝐵𝑎𝑟 ==> 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérification au renversement : 0,8G + V  

𝑵𝒂𝒄𝒄_𝒎𝒊𝒏 = 1013.83𝐾𝑁 

𝑀𝑎𝑐𝑐_𝑚𝑎𝑥 = −46.90𝐾𝑁. 𝑚 
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𝑒 =
𝑀

𝑁
= 0,046𝑚 <

𝐵

4
= 25𝑐𝑚 ==> 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Ferraillage de la semelle :  

𝑵𝒖 = 𝑵𝒖′ (𝟏 +
𝟑𝒆

𝑩
) =2120.36 KN 

 

Ax =
Nu. (B − b)

8. L . d. (
Fe

γs
)
 

1,33cm²/m 

Choix des armatures 

HA12 e = 15cm 

Ay =
A𝑥

4
 0,33cm²/m 

Choix des armatures 

HA12 e = 15cm 

 

c) Calcul du Libage des semelles axes : 1 ;2 ;3 ;6 ;7 ;8 

Dimensionnement des libages :  

𝒉 >
𝑳

𝟏𝟎
 

LIBAGE 1 : L = 453cm 

 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ℎ = 80𝑐𝑚 𝑒𝑡 𝑏 = 40 cm 

Vérification de la rigidité de la poutre :  

Condition : 𝐿 < 𝜋𝐿𝑒/2 ; 𝐿𝑒 = √
4𝐸𝐼

𝐾 .  𝐴

4
= √

4 .10−2 .  321642 .  0,017 

0,5 .  0,32

4
= 6,08𝑚 

𝐿 = 4,53 <
𝜋𝐿𝑒

2
= 9,55𝑚 

Sollicitations de calcul : 

En Appuis En Travée 

MELU(KN.m) MELS(KN.m) MACC(KN.m) MELU(KN.m) MELS(KN.m) MACC(KN.m) 

283,98 125,05 232,56 -261,50 -163,15 -217,29 

Résultat de calcul  

Section 
Armature Supérieure 

cm² 

Armature Inférieure 

cm² 
Choix des armatures 

Appuis 0 11,38 6T16.Fil 

Travée 11,94 0 6T16. Fil 
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Vérification vis-à-vis l’effort tranchant :  

 

Vérification de la contrainte tangente limite ultime 

τu (Mpa) τu adm(Mpa) Vérification 

0.736 2.500 OK 

    
Vérification de la contrainte de compression (bielle) 

Vu (N) 0,267.b.a.fc28 (N) Vérification 

212000.000 934500.000 OK 

    
Vérification des armatures inférieures d'appuis 

As (cm2) Vu/(fe/ϒs) [cm2] Vérification 

6.120 6.095 OK 

    
Vérification de la contrainte moyenne de compréssion 

Ru (N) σmb (MPa) 1,3 Fc28 /ϒb Vérification 

424000.000 3.029 21.667 OK 

 

d) Calcul du Libage des semelles axes : 4 ;5 

Dimensionnement des libages :  

𝒉 >
𝑳

𝟏𝟎
 

LIBAGE 1 : L = 468cm 

 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ℎ = 80𝑐𝑚 

Vérification de la rigidité de la poutre :  

Condition : 𝐿 < 𝜋𝐿𝑒/2 ; 𝐿𝑒 = √
4𝐸𝐼

𝐾 .  𝐴

4
= √

4 .10−2 .  321642 .  0,017 

0,5 .  0,32

4
= 6,08m 

𝐿 = 4,68 <
𝜋𝐿𝑒

2
= 9,55𝑚 

 

Sollicitations de calcul : 

En Appuis En Travée 
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MELU(KN.m) MELS(KN.m) MACC(KN.m) MELU(KN.m) MELS(KN.m) MACC(KN.m) 

221,44 132,76 291,09 -201,19 -139,10 -272,60 

 

Résultat de calcul  

Section 
Armature Supérieure 

cm² 

Armature Inférieure  

cm² 
Choix des armatures 

Appuis 0 10,07 8T14.Fil 

Travée 10,11 0 8T14. Fil 

 

Vérification vis-à-vis l’effort tranchant :  

 

Vérification de la contrainte tangente limite ultime 

τu (Mpa) τu adm(Mpa) Vérification 

0.726 2.500 OK 

    
Vérification de la contrainte de compression (bielle) 

Vu (N) 0,267.b.a.fc28 (N) Vérification 

209000.000 934500.000 OK 

    
Vérification des armatures inférieures d'appuis 

As (cm2) Vu/(fe/ϒs) [cm2] Vérification 

12.320 6.009 OK 

    
Vérification de la contrainte moyenne de compression 

Ru (N) σmb (MPa) 1,3 Fc28 /ϒb Vérification 

418000.000 2.986 21.667 OK 

 

 

 

 

Conclusion générale  
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Ce projet de mémoire M2 de Génie Civil Option structure ; Nous a 

permis à mettre en pratique toutes nos connaissances acquises durant 

notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir nos connaissances 

en basant sur les documents techniques et même d’application des 

règlements aussi de mettre en évidence quelques principes de bases 

qui doivent être pris en considération dans la conception des structures 

en Béton armé. 

 

Ce projet constitue pour nous une expérience riche de souvenirs, qui 

nous a amené à utiliser le logiciel ‘ROBOT’ pour l’analyse du 

comportement de la section en modèle réduit. 

 

D’après le travail fait, il convient de signaler que pour la conception 

parasismique  il est très important que le travail soit fait en étroite 

collaboration entre l’ingénieur civil et l’architecte dès le début de 

chaque projet ;  ceci pour éviter toutes les conceptions qui peuvent 

être sujette à une instabilité accidentelle et pour permettre d’avoir une 

sécurité parasismique idéale face aux divers excitations extérieures 

tels que les séismes, et que le montant de réalisation des travaux reste 

réalisable dans la limite des cout normatifs. 

 



Vue en plan



Vue en plan RDC



Vue en plan étage courant



Vue en plan de toiture
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